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Sammendrag

Haye konstruksjoner utsatt for jordskjelvlast har ikke tidligere veert noe stort problem her i
Norge, siden vi er i et sakalt lavseismisk omrade. Men etter den nye jordskjelvstandarden
(Eurocode 8) ble gjeldende, ma alle nye bygg i seismiske omrader dimensjoneres for
jordskjelv.

Ettersom dette er en ganske ’ny” last, og den nye jordskjelvstandarden akkurat har blitt
gjeldene, bestemte jeg meg for a se n&ermere pa beregning av seismiske krefter pa
konstruksjoner.

Den vanligste maten & beregne seismiske krefter pa konstruksjoner er vha. tverrkraftmetoden.
For & benytte denne metoden ma visse kriterier vaere oppfylt, bygningens hgyde ma vare
mindre enn 40 meter, og det er krav til bygningens regularitet. Denne metoden er sveert
forenklet, sé om man vil vite mer ngyaktig hvordan bygninger oppfarer seg under et
jordskjelv, ma man utfare en modal analyse.

Den modale analysen gir ofte noe lavere dimensjonerende krefter pa konstruksjonen, sa man
kan spare penger ved a utfgre en slik analyse.

| visse tilfeller kan man og se vekk i fra jordskjelvlasten, men bare dersom
utelatelseskriteriene er oppfylt. (se kap. 8.)

En annen stor utfordring nar man ser pa konstruksjoner utsatt for seismisk last er oppfarselen
til haye bygninger, og da spesielt bygninger av prefabrikkert betongelementer. Grunnen til at
akkurat det er en utfordring er at de bestar av utallige forbindelser i motsetning til & vere
kontinuerlig stapt.

Etter & ha lest i gjennom store mengder litteratur, har jeg tatt for meg en del generell teori om
elementbygninger, med spesielt fokus pa forbindelsene ettersom det er de som avgjar
bygningens stabilitet og oppfarsel under dynamiske laster. Jeg har 0g sett pa tiltak for & gjere
bygninger jordskjelvsikre.

Videre har jeg studert den nye jordskjelvstandarden og laget en oversiktlig og brukervennlig
regnemodell i regneprogrammet Mathcad, som lett kan tilpasses nye bygninger. Denne
regnemodellen tar for seg bade den forenklede metoden (tverrkraftmetoden) og den utvidede
metoden (modal analyse). Jeg har i tillegg brukt Mathcad for & beregne vindkrefter.

Etter & ha kontrollberegnet et par eksempler, beregnet jeg seismiske krefter pa tre forskjellige
bygninger, og sammenlignet de med vindkrefter.

Jeg kunne bare bruke tverrkraftmetoden pa det minste bygget, ettersom de to andre ikke
oppfylte dens Kriterier.

Resultatet viser at den modale analysen gir noe mindre krefter pa konstruksjonen enn den
forenklede beregningen, og at jordskjelvkrefter er noe starre enn vindkrefter. (se kap. 10)
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1. Innledning

1.1 Bakgrunn

Bakgrunnen for denne oppgaven er at den nye jordskjelvstandarden (Eurocode 8) na er
gjeldende i Norge. Ettersom nye bygninger nd ma dimensjoneres for jordskjelv, er det viktig
at ingenigrer er godt kjent med den nye standarden og har god kunnskap om dynamiske
analyser.

Bygging av hgyhus med prefabrikkerte betongelementer har blitt mer og mer utbredt rundt om
i verden, mens vi i Norge bygger fortsatt relativt ”lavt” med denne byggemetoden.

Den starste utfordringen ved bygging av hgye konstruksjoner med prefabrikkerte
betongelementer i motsetning til plasstapt betong, er stabiliteten. Den avhenger igjen av
utformingen og utferelsen av forbindelsene. Det at elementbygg er sammensatt av utallige
elementer i motsetning til & veere kontinuerlig stept, kan gi store utfordringer nar man ser pa
laster fra for eksempel jordskjelv.

Jeg valgte disse temaene fordi de er veldig dagsaktuelle og fordi jeg vil ha kunnskap innen
disse fagomradene.

1.2 Oppgaven

Med denne masteroppgaven vil jeg studere utfordringene ved bygging av haye elementbygg
utsatt for dynamiske laster, med fokus pa forbindelser og tiltak for a gjgre bygninger
jordskjelvsikre.

Oppgaven vil besta av to deler, et litteraturstudie om hgye elementbygg, og utarbeiding av en
oversiktlig og brukervennlig regnemodell i Mathcad for a finne seismiske krefter pa

konstruksjoner iht. Eurocode 8. ( se kap. 9).

Det vil ogsa bli gjort en sammenligning med krefter fra vindlast.
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2. Hgye konstruksjoner

2.1 Generelt

Haye konstruksjoner har fasinert mennesker helt fra starten av sivilisasjonen, og i dagens
samfunn bygger man stadig hgyere. Veksten av hgye bygninger startet for alvor i 1880 arene,
og var hovedsakelig kontor- og boligbygg. Bygging av stadig hgyere bygninger kommer
hovedsakelig fra naringslivets krav om & vere nar hverandre og sentralt plassert. Ettersom
befolkningsantallet og presset pa tilgjengelige tomter gker enormt, er det bare en vei a ga, og
det er i hayden. [3]

Kort forklart kan man si at til hgyere man bygger, desto starre blir lastene pa bygget, og
konsekvensene ved sammenbrudd gker. Ettersom hgye bygg ofte innholder mange
mennesker, er det viktig at de faler seg trygge.

2.2 Sikkerhet

Nar man hgrer begrepet sikkerhet, tenker man farst og fremst pa personers sikkerhet mot
skade i forbindelse med uhell og ulykker. Ettersom vi ikke vil utsettes for ungdig risiko, stiller
vi krav til sikkerheten.

Vi forventer bl.a. at det skal veere liten sannsynlighet for personskade nar vi benytter oss av
samfunnets konstruksjoner, ettersom vi da har liten kontroll over de farene vi utsettes for.
Vi er derfor avhengige av at de relevante tekniske og menneskelige systemer som omgir 0ss
fungerer. [10]

Samfunnet forventer at bygningskonstruksjoner skal veere sikre i den forstand at personskade
ved sammenbrudd av konstruksjoner skal vere en veldig sjelden hendelse. For & oppna dette
er det vedtatt lover og regler for planlegging, prosjektering og bygging av konstruksjoner.
Reglene er basert pa en sosiogkonomisk vurdering av hva som er akseptable skadefrekvenser.
Forgvrig prgver man under planleggingen a begrense konstruksjoners eksponering for mulige
skadelige hendelser ved & bygge sikringssystemer. [10]

Hvordan gjere bygninger jordskjelvsikre kommer jeg mer tilbake til i kapittel 6.
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2.3 Historisk utvikling av ingenigrvitenskapen til jordskjelv

1893:

1908:

1911:

Eksperiment med vibrerende bord utfgrt av Fusakichi Omori og John Milne,
og utviklingen av moderne simulatorer.

| etterkant av Mino-Owari jordskjelvet i 1891, startet professorene Fusakichi Omori og
John Milne & lede undersgkelser av fallende eller oppsprekkende steinlanterner og
liknende objekt. Dette farte videre til eksperimenter med mursteinssgyler pa
vibrerende bord mellom 1893 og 1910.

Den elastiske tilbakefall teorien

I Volum 11 av rapporten fra den statlige jordskjelvsetterforskningskomisjonen om
California-jordskjelvet 18. April, 1906, beskriver Harry Fielding Reid den elastiske
tilbakefall teorien. Her forklarer han at tayningsenergien, akkumulert av den
geologiske deformasjonen langs bruddlinjen, blir frigitt som vibrasjonsenergi fra det
plutselige glippet langs forkastningen.

Figur 2.1 Forskyvning av San Andreas forkastningen i 1906. [18]

The Bulletin of the Seismological society of America

Det forste mate mellom de 13 personene som dannet ”Seismological society of
America”, var holdt 30. august 1906 i San Francisco. Denne organisasjonen var et
direkte resultat av jordskjelvet som hadde oppstatt 4 maneder tidligere.

Pa et styremgte i desember 1910 ble det bestemt at de skulle regelmessig publisere
tidsskrifter om jordskjelv. 1 USA ble utgivelsen av farste utgave av The bulletin of the
seismological society of America i 1911 et betydelig steg mot a samle og utvikle et
felt for jordskjelvstudier.
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1926:

1932:

Suyehiro's vibrasjons analysator

Kyoji Suyehiro (1877-1932) var den farste direktaren av forskningsinstituttet for
jordskjelv ved Universitet i Tokyo. Det ble etablert pa grunn av det destruktive Tokyo
jordskjelvet i 1923.

| 1926 publiserte han ”A seismic vibration analyzer and the records obtained
therewith” i kunngjeringen fra forskningsinstituttet for jordskjelv.

Suyehiro’s instrument bestod av 13 retningsfrie pendler med egenperioder fra 0,22 til
1,81 sekund. Under et jordskjelv ble forskyvningene av pendlene registrert pa en
roterende tromme, og indikerer responsspektrumet for systemer med veldig liten
demping.

John R. Freeman og den sterk-bevegelses akselerografen

John R. Freeman (1855-1932) var en veldig smart og energisk ingenigr, som ved en
alder pa 70 ar, var svert interessert i ingenigrvitenskapen bak jordskijelv.

Han besgkte Japan i 1929 for & delta pa en internasjonal ingenigrvitenskapskongress,
men ble skuffet da han ikke fant akselerografer, noe han mente det var et sterkt behov
for.

John Freeman var prinsipielt ansvarlig for utvikling og installasjon av den farste sterk-
bevegelses aksellerografen, opprinnelig kalt Montana aksellerografen, i 1932. Han var
ogsa medvirkende i etableringen av de seismologiske feltundersgkelsene av US coast
og Geodetic Survey, som drev med installasjon og vedlikehold av aksellerografene.

Figur 2.2 lllustrasjonsskisse av sterk-bevegelse aksellerografen. [18]
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1933:

1934:

1935:

1941:

The Field and Riley acts

Tidlig om morgenen 10. mars 1933, utbrgt Long Beach jordskjelvet fra Newport-
Inglewood forkastningen. Dette jordskjelvet (magnitude 6.3) drepte 100 personer og
knuste mange bygninger i omradet og neerliggende byer. | kontrast til 1906
jordskjelvet i San Francisco, hadde dette jordskjelvet en betydelig innvirkning pa
bygningsstandardene.

”The Field Act” forte til seismiske krav til offentlige skolebygninger, mens ”The Riley
Act” krevde at bygninger, utenom bolighus, skulle bli utformet for a tale
horisontalkrefter.

John A. Blume's avhandling og bruken av beregninger, mélinger og modell-
testing for & fastsld bygningers respons.

I en serie av studier som startet i 1930 begynte Professor Lydig Jacobsen fra Stanford
og medstudenten John Blume & kombinere teoretiske modeller av bygninger, samtidig
som de sa pa komplekse element som demping og inelastisitet. Med feltobservasjoner
av bygningers egenperioder og modelltesting pa vibrasjonsbord gkte de forstaelsen av
bygningers respons.

Lydig Jacobsen ble senere den farste presidenten av forskningsinstituttet for
jordskjelvvitenskap (1949).

Magnitude skalaen

Charles Frances Richter (1900-1985) oppfant magnitudeskalaen, som var en relativt
konsistent metode for & beskrive starrelser pa jordskjelv. Han publiserte denne skalaen
i ”Bulletin of the seismological society of America” i 1935, men det var forst etter
1950 at bruken av denne begynt a bli verdsatt. (Se kap. 3.1.1.1)

Kalkulering av jordskjelvets responsspektrum

Professor George Hausner fra Caltech startet i 1941 & publisere kalkulasjoner av
responsspekter fra aksellerogrammer. Responsspektrum fra aksellerogram er en
informativ mate & vurdere pavirkningen av grunnbevegelsen pa vibrerende
konstruksjoner. Designspektrumet spesifiserer styrken pa den seismiske kraften eller
forskyvingen som en funksjon av egenperioden til konstruksjonen og
dempningsnivaet.
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1956:

1970:

1975:

Den farste internasjonale konferansen om ingenigrvitenskapen til jordskjelv

50 ar etter jordskjelvet i San Francisco (1906), ble den farste internasjonale
konferansen om jordskjelvs ingenigrvitenskap holdt ved Universitetet Berkley i
California. Denne konferansen ble en viktig del i utviklingen av forskningsinstituttet
for jordskjelv, som ble etablert i 1949.

Figur 2.3 Fgrste internasjonale konferanse for jordskjelv i 1956.

Edward L. Wilson utvikler SAP, og bruken moderne dataprogram for &
utfgre tyngre analyser vokser

11970 produserer Edward L. Wilson "SAP: A general structural analysis program”.
Siden da har dette programmet veert under stadig utvikling, og representerer
viktigheten dataanalyser har spilt innen ingenigrvitenskapen til jordskjelv.

Seismisk isolasjonsutforming og teknologi i New Zealand

Konseptet med & isolere konstruksjoner fra den vibrerende grunnen hadde lenge veert
interessant idé for oppfinnere, men var fgrst i midten av 1970 arene i New Zealand at

elementene fra moderne seismisk isolasjonsteknologi mattes.

* Dette del-kapittelet er i stor grad hentet fra [18]
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2.4 Historie — Erfaringer fra jordskjelvskader

Nar man ser pa de starste og verste naturkatastrofene rundt om i verden, kan man trygt si at
jordskjelv er blant de som har statt for starst skade pa infrastruktur og tap av menneskeliv.

| lzpet av de siste 2000 arene kjenner vi til 14 jordskjelv med over 100 000 omkomne, og over
30 jordskjelv de siste 100 ar som har tatt over 10 000 menneskeliv.

Med tanke pa menneskeliv, sa skjedde det mest destruktive jordskjelvet i Kina i ar 1556 der
man tror at over 800 000 menneskeliv gikk tapt. Jordskjelvet skjedde om natten, og de fleste
omkom idet husene raste ned over de sovende beboerne.

Det verste jordskjelvet i moderne tid skjedde ogsa i Kina, i Tangshan-provinsen i 1976. Antall
omkomne er antatt & veare opptil 650 000 med ytterligere over 800 000 skadede.

Norge er ikke kjent for & veere det landet som er mest utsatt for jordskjelv, men det har
forekommet store jordskjelv i Norge i lgpet av de siste par hundre ar.

Nar vi er inne pa store jordskjelv i Norge, kan jeg nevne de to starste og mest kjente.
| oktober 1904 oppstod det et jordskjelv med en styrke pa 5,4 rett syd for Oslo. Dette ble
merket i store deler av Nord-Europa.

Det kan 0g nevnes at Mariakirken i Oslo falt ned, og at taket pa Hvaler kirke lgftet seg ca 20
cm fra murene. [Sven Kristian Goa]

Det andre oppstod noe tidligere, i august 1819, pa Helgeland. Det ble meldt om at folk ikke

greide a holde seg pa bena og i ettertid har dette skjelvet fatt anslatt en styrke pa like under 6.
Dette er dermed det starste kjente norske jordskjelvet fra historisk tid.

*Se kapittel 3.1.1.1 for & lese mer om starrelse og styrke pa jordskjelv.

* Dette del-kapittelet er inspirert fra [7]
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Kartet under viser jordskjelv fra 1979 til i dag. De rgde prikkene markerer jordskjelv som er
merket av mennesker, mens de prikkene er jordskjelv med styrke 4 eller starre.

Figur 2.4 Jordskjelv fra 1979 til i dag. [7]

2.4.1 Studier av jordskjelvskader

Studier av jordskjelvskader var den opprinnelige kilden til utformingskriterier for a gjere
bygninger trygge under jordskjelv. Eksempelvis kan det nevnes at etter San Francisco
jordskjelvet i 1906, observerte ingenigrene at bygninger som var dimensjonert for & motsta
store vindkrefter, stod inntakt. Denne enkle observasjonen representerte en god del sunn
fornuft, inkludert konseptet med & benytte statiske horisontalkrefter for & representere effekten
fra jordskjelv. [12]

Ingenigrer er mest opptatt av statiske laster. En av de viktigste erfaringene fra observasjoner
av jordskjelvskader er forskjellen i bruddmagnsteret fra statiske laster i en retning og
dynamiske laster. [12]
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2.4.2 Jordskjelvkollapser

Nar et jordskjelv oppstar, avhengig av styrke, vil noen bygninger kollapse totalt, noen delvis
kollapse, noen far sma skader, mens noen star helt intakt. Hvordan bygningen oppfarer seg
under jordskjelvet, avhenger av mange faktorer, bl.a. beeresystemet, materiale, utforming av
knutepunkt osv.

Kollapsen kan starte pa hvilket som helst etasje, og den kan komme av horisontal
forskyvning, lokalt sammenbrudd av baerende elementer, bevegelse av fundamentene eller
pga. kontakt med andre bygninger. [12]

Et annet tilfelle for bygningssammenbrudd er nar bygninger er sa skadet, selv om den ikke
kollapset, at den ma rives uansett. For eierne og forsikringsselskapet blir kostnadene de

samme, men for innbyggerne er det forskjellen mellom liv og dad. [12]

Nedenfor ser du forskjellige bruddtilfeller av konstruksjoner.

iif
it

. vy
ot Dkl i

Figur 2.5 Oppsprekking av sgyle under Figur 2.6 Oppsprekking av sgyler under
motorveg i Northridge, California, 1994. [24] motorveg i Northridge, California, 1994. [24]
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Figur 2.8 Kollaps av @gverste etasje i en armert betongbygning i Mexico, 1985 [12]
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Figur 2.9 Kollaps av midterste etasje i et fleretasjes bygg i Mexico, 1985. [12]

Figur 2.10 Den narmeste enden er avstivet av stive skjaervegger, mens den andre enden
var avstivet av slanke sgyler. Den resulterende torsjonsbevegelsen fgrte til
kollaps i Mexico City, 1985. [12]
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Figur 2.11 Totalkollaps av et bygg, mens et annet star urgrt. [RIF kursmateriell, mars 2010]

Figur 2.12 Kollaps av Struve Slough Bridge, California, 1989. [18]
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2.5 Forskrifter / Regelverk
2.5.1 Hierarki av lover og regelverk
All byggevirksomhet fra sma garasjer til store kjgpesenter vil pa en eller annen mate pavirke

lokal- eller storsamfunnet og er derfor regulert av lover, forskrifter og regler.
Maten dette hierarkiet er bygd opp pa, er illustrert i figuren under. [10]

Ramme- og fullmaktslov
Hovedbestemmelsene for
by ggevirksomheten

Plan- og bygningslov

Byggeforskrifter Detalbestemmelser
Morsk Standard (NS) Krav og anvisninger
Produkter Pros jektering Utfarelse

Figur 2.13 Hierarki av lover og regelverk [10]

Som du ser av figur 2.13, er Plan og bygningsloven det overordnede leddet. Dette er en
sakalt ramme- og fullmaktslov, og den gir hovedbestemmelsene for byggevirksomheten som
bl. a. omhandler planer pa riksniva, fylkesplaner, kommuneplaner, reguleringsplaner og
konsekvensutredinger. Videre inneholder loven bestemmelser om ekspropriasjon og skjgnn,
refusjoner av utgifter til vei, vann og kloakk, bestemmelser om byggetillatelse, nabovarsel og
kontroll av byggearbeider. Loven har ogsa bestemmelser vedrgrende ansvarsforhold i
forbindelse med byggeaktivitet. [10]

Neste ledd i hierarkiet er Byggeforskriftene. Disse inneholder detaljbestemmelser om
kartverk, bygningsdeler, installasjoner, samt konstruktive bestemmelser. Forskriftene gir
generelle funksjonskrav til materialer, konstruksjoner og bygningsdeler med hensyn til lyd-
og varmeisolasjon, ventilasjon og brannmotstand, samt detaljerte bestemmelser om
varmeanlegg og ildsteder. Byggeforskriftene utarbeides og forvaltes av Statens
bygningstekniske etat. [10]

Det tredje leddet er Norsk Standard, og dette leddet omfatter standarder for produkter,
prosjektering og utfgrelse. All prosjektering og utfarelse av bygningskonstruksjoner skal
gjennomfgres i samsvar med reglene i Norsk Standard (NS).
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2.5.1 PCI Design Handbook

Dette er en handbok som er utviklet av Instituttet for Forspent Betong, som er et profittlest
selskap. Det ble etablert i 1954 for & videreutvikle utforming, produksjon og bruken av
forspent og prefabrikkert betong i USA og Canada. [19]

Kort forklart kan man si at hovedformalet med denne handboken er & gi ingenigren/arkitekten
mulighet til & forbedre og forkorte utformingsprosessen for prefabrikkerte betong produkter
og konstruksjoner.

Denne boken ble mye brukt tidligere, nar det fants lite litteratur om betongelementer i Norge.

PCI
DESIGN
HANDBOOK

Prost wnd Prestresml Canesta

Figur 2.14 PCI design handbook [19]

2.5.2 Betongelementbgkene

Dette er en handbok som er utarbeidet for ingenigrer, konstruktarer, arkitekter og byggherrer.
Ettersom det ikke fants mye spesiallitteratur om betongelementer, ble denne handbokserien,
som bestar av 6 bgker, utarbeidet av betongelementforeningen. Farste opplag kom i 1995. [4]

Selv om PCI design handbook fortsatt er i bruk i dag , er det betongelementbgkene som er
mest brukt!

BETONGELEMENTBOKEN

DREN JESTRIEEDS

i
Byeging med riy
Wionpenester i [

i =

Figur 2.15 Betongelementboken [4]
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3. Laster pa hgye konstruksjoner

3.1 Generelt

Haye konstruksjoner ma takle mange ulike lastsituasjoner. Til hayere man bygger, desto
starre blir lastene. Gravitasjonslastene bestar av egenlaster som kan bestemmes ganske
ngyaktig og nyttelaster, som er estimert ut i fra erfaringer og undersgkelser. De lastene som
skaper flest utfordringer ved a bygge i hgyden er vind og seismisk last. [3]

Det som skiller laster pa hgye bygninger fra laster pa lave bygninger er gkte statiske krefter,
og da spesielt pavirkningen fra vind og viktigheten av dynamiske effekter. [3]

3.1.1 Hvaer et jordskjelv

Jordskorpen bestér av syv store og en rekke noe mindre plater. Disse platene beveger seg med
hastigheter opp til ca. 10 cm pr ar, og dette fenomenet kalles platetektonikk eller ofte bare
tektonikk. Man antar at grunnen til disse bevegelsene er at jordens varme kjerne fungerer som
en enorm kokeplate, og at varmen medfarer at bergartene i mantelen beveger seg pa samme
mate som vannet i en gryte som naermer seg kokepunktet. [7]

s r' E
A
-~
! - | Dyp (km)
00 450

0 &0 130 700

Figur 3.1 Jordskorpens plater [7]

Med jordskjelv menes i utgangspunktet et plutselig brudd i jordskorpen av naturlig
opprinnelse som er av en slik karakter at det sendes ut bglger i form av rystelser. Starrelsen pa
rystelsene varierer fra umerkelige til sveert kraftige, og de vil avta med avstand fra
jordskjelvets sentrum. [7]

| de fleste tilfeller fremkommer et jordskjelv ved at to sider av en sprekk i jorden plutselig
glipper i forhold til hverandre. Vi deler vanligvis bevegelsen av forkastningen inn i tre
kategorier; platene beveger seg mot hverandre (trykk), platene beveger seg fra hverandre
(strekk) og platene beveger seg sidelengs i forhold til hverandre. [7]
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3.1.1.1 Starrelse og styrke

Jordskjelv har en enorm variasjon i bade stgrrelse og styrke. Fra de minste som bare blir
registrert av maleutstyr, til de store som farer til at jordskorpen flytter seg mange meter.

Den vanligste metoden for a klassifisere jordskjelv etter starrelse, er ved hjelp av en
magnitudeskala. Den mest kjente typen magnitude er Richter-magnitude, ofte kalt
Richter-scala.

Magnitudeskalaen er et mal pa hvor mye energi jordskjelvet utlgser, og siden jordskjelv
varierer sa enormt i starrelse, er denne magnitudeskalaen logaritmisk.

Hvert trinn tilsvarer en gkning i energi med en faktor pa ca. 30 og starrelsen pa rystelsene
gker med en faktor rundt 10, men her spiller ogsa mange andre ting inn.

Denne metoden baserer seg pa rystelsens utslag pa en seismograf og avstanden fra episenter
til instrumentet for & gi en enkel tallverdi.

_Richter Magnitude  Beskrivelse  Frekvens (perdn)
Mindre enn 2.0 Vanligvis ikke falbart >1000 000
2.0-2.9 Marginalt fglbart >300 000
3.0-3.9 Merkes av noen 49000
4.0-4.9 Merkes av de fleste 6200
5.0-5.9 @deleggende rystelser 800
108
6.0-6.9 @deleggelser med dgdsofre
Kraftige skjelv,
7.0-7.9 omfattende skader 18
Store skjelv,
>8.0 katastrofale skader 1-1.5

Tabell 3.1 Richter-skala, [Store Norske leksikon]

Richters skala egner seg ikke til bruk dersom styrken til jordskjelv er over ca. 7,5 eller dersom
avstanden mellom episenteret og malestasjonen overstiger ca. 1000 km.

* Dette del-kapittelet er inspirert av [7] og [Store Norske leksikon]
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3.2 Jordskjelvlast

Jordskjelvlast er en sveert komplisert og usikker lasttype og den har mye starre potensial for &
pafare bygninger skader enn vindlaster. Det som skjer under et jordskjelv er at grunnen
beveger seg, og folk opplever ofte denne bevegelsen som “risting” av grunnen. Selv om
grunnen under en bygning ofte beveger seg i alle retninger, er det bare den horisontale
komponenten av bevegelsen som blir sett pa som kritisk. Det er fordi bygningers vertikale
lastbaeringssystem er antatt tilstrekkelig for & motsta jordskjelvets vertikale bevegelse.

Det horisontale lastbaeringssystemet for jordskjelvlaster er det same som for vindlaster. Begge
er utformet for laster som er pafart konstruksjonen horisontalt. Vindlaster blir sett pA som mer

konstant, mens jordskjelvlast er nesten gyeblikkelig.
* Se kapittel 8.2 for beregning av jordskjelvlast

Kort forklart kan man si at nar grunnen beveger seg, har massen en tendens til & forbli i
posisjonen sin et lite gyeblikk, fordi grunnens bevegelse er sa rask. Sa vil massen bevege seg
for & ta igjen forskyvningen til grunnen.

Figur 3.2 Pinnemodell av bygning

Jordskjelvlasten er en dynamisk last, og den svingende massen far en treghetskraft lik
F=m*a (Newtons lov).

Nar man skal beregne konstruksjoner, forenkler man de oftest til en pinnemodell som vist pa

figuren 3.3. Der lastene blir samlet til hver etasje, og stivheten til f. eks. alle sgylene blir
summert til en stivhet.

Figur 3.3 Pinnemodell av bygning

* Dette del-kapittelet er inspirert fra [17]
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3.3 Vindlast

Vindlast pa haye bygninger virker ikke bare over et starre omrade, men ogsa med starre
intensitet til hgyere man kommer, og med en starre moment-arm til grunnen.

Selv om vindlast pa lave bygninger vanligvis har en ubetydelig innvirkning pa bygningens
utforming, kan vindlast pa hgye bygninger ha en dominerende effekt pa den konstruktive
utformingen. | ekstreme tilfeller der bygninger har en veldig slank eller fleksibel
konstruksjon, kan man vare ngdt til & ta hensyn til bygningens bevegelse i vinden nar man ser
pa vindlasten. [3]

| bygninger opp til ca. 10 etasjer pavirker sjelden vindlasten byggets utforming, mens for
bygninger over 10 etasjer vil starrelsen pa elementene og strukturens oppbygging bli pavirket.
3]

Vindlasten er avhengig av hvor man befinner seg i verden, konstruksjonens hgyde, utforming,
og hvilken terrengkategori man befinner seg i.
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Figur 3.4 Vindhastighet som funksjon av hgyden [20]
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4. Avstivning av bygg — byggesystemer

4.1 Generelt

Nar et bygg skal prosjekteres, kan man velge mellom forskjellige metoder for &
avstive/stabilisere bygget. Hovedoppgaven til baeresystemet er & motsta de opptredende
lastene og sgrge for at disse blir overfart til fundamentene. Nar man skal utforme
baresystemet og velge materiale ma man samtidig ta hensyn til byggets form, hgyde,
grunnforhold, skonomi og hva det skal brukes til.

For prefabrikkerte betongelementbygg er det tre avstivningssystem som blir brukt:
¢ Innspenning og utkraging
e Rammesystemer

o Skivesystemer

Ettersom innspenning og utkraging har en relativ begrenset hgyde, velger jeg a fokusere mest
pa rammesystemer og skivesystemer.

4.2 Vertikal lastbaering

Konstruksjoners vertikale lastbaring bestar oftest av sayler, bjelker, skiver og fagverk.
Det vertikale baeresystemet fungerer pa den maten at det overfarer lastene gjennom
konstruksjonen og ned til fundamentene. Lastene bestar vanligvis av egenlaster, naturlaster og

nyttelaster.

Utformingen av det vertikale baresystemet, det vil si plassering av sgyler og vegger, blir ofte
bestemt av arkitekten, men det er mange hensyn som ma tas.

Spesielt viktig er hensynet til fremtidige bruksendringer av lokalene, som gjer at man gnsker
et baeresystem som gir mulighet for store sgylefrie arealer. Et annet viktig hensyn er at i nye
bygg utgjer tekniske installasjoner som f.eks. ventilasjon og strem ofte en stor del av
kostnadene. Man gnsker derfor & unnga a komme i konflikt med baerende elementer nar disse
skal monteres. Dette kan bl.a. fore til krav om at sgyler skal skjules i vegger, og at dekkene
skal utformes uten bjelker som stikker ut fra gulvets underside. [10]
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4.3 Horisontal lastbaering

Horisontallastene pa neeringsbygg er hovedsakelig vind, men i seismisk aktive deler av verden
kan horisontalkreftene bli veldig store pa grunn av jordskjelv. Noen ganger kan de faktisk bli
like store som konstruksjonens egenlast. Det gir konsekvenser for utforming av det
horisontale bzaresystemet. [10]

Bygningers horisontale baresystem, som enten bestar av rammer, skiver, fagverk eller en
kombinasjon av disse, ma kunne motsta og overfgre horisontallastene ned til fundamentene pa
en tilfredsstillende mate. Ettersom kreftene kan bli ganske store, er det mest effektiv a bruke
veggskiver til den horisontale lastbaringen. En mye brukt lgsning er a dimensjonere heis- og
trappesjakten og store veggskiver for a overfagre horisontalkreftene ned til fundamentene.

4.4 Ramme systemer

Vi skiller vanligvis mellom tre forskjellige rammesystemer; e Skjelettstruktur
e Rammestruktur
e Portal rammer

4.4.1 Skjelettstruktur

Dersom man vil ha store apne flater, er dette systemet ideelt. Ved dette systemet er
forbindelsene mellom bjelker og sgyler leddet (ikke momentstive), noe som farer til at
veggene mellom sgylene er de som avstiver bygget mot horisontale laster.

Figur 4.1 Skjelettstruktur, [1]
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Systemet bestar av fa, men veldig sterke elementer av sgyler, bjelker, trappesjakter og dekker.

| dette systemet er de fleste forbindelser mellom dekker og bjelker designet og dimensjonert
som en leddet forbindelse, og derfor er de horisontale elementene (dekker, trappesjakter og
bjelker) fritt opplagde.

Det er viktig a legge merke til at de ikke alltid ma veere leddet. Det gjelder spesielt i
seismiske omrader, der forbindelsene er lagd stive og veldig duktile.
Men det er fortsatt det foretrukne valget for a gjere konstruksjonens design enklere.

De vertikale elementene (vegger og sgyler) kan bli utformet som kontinuerlige, men siden
forbindelsen mellom disse er leddet, er der ingen global rammevirkning. Det er heller ingen
krav om en rammestivhetsanalyse, bortsett fra fordelingen av visse sgylemoment som
kommer fra eksentrisiteten av bjelkeoppleggene.

De avstivende veggelementene er designet som etasjehgye element, som avstiver hver etasje
hver for seg, eller som et kontinuerlig element som avstiver alle etasjene som hgye utkragere.

4.4.2 Rammestruktur

Dette systemet er ideelt dersom du vil ha store apne flater og vil bygge hayere enn 3 etasjer.
Det som skiller rammestrukturen fra skjelettsystemet er at knutepunktene mellom bjelkene og
sgylene nd er momentstive. Det vil si at forbindelsene na vil kunne bzre horisontallaster i
tillegg til vertikallaster og man trenger ikke de stive veggelementene til & avstive bygget.
Dette gjer at sgylene na kan baere mer last, ergo man kan bygge hgyere og star friere til
utforme byggets vegger/fasader.

Momentstivhet mellom sgylene og bjelkene kan oppnas pa forskjellige mater. Det kan
armeres og utstgpes pa byggeplass, man kan benytte kraftige bolter, man kan sveise eller
alternativt kan de prefabrikkerte elementet inneholde selve knutepunktet. [4]
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4.4.3 Portal rammer

Dette systemet er mest brukt til industri- og lagerbygninger der det er behov for spennvidder
opp mot 40 meter. Portalrammer er nesten bare brukt til enetasjes bygninger, men den kan
ogsa brukes som takkonstruksjon i skjelettstrukturer, derfor nevner jeg det her.

Figur 4.2 Portal ramme [www.betoonelement.ee]

Leddet forbindelse mellom takbjelke og sgyle er a foretrekke. De er lette & designe og
dimensjonere, mens sgylene ma dimensjoneres som fast innspente ved fundamentet. Det kan
skape problemer for noen konstruksjoner. En momentstiv forbindelse tillater fordeling av
momentet til sgylen.

* Dette del-kapittelet er inspirert av [1]
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4.5 Forenklet rammeanalyse

Et ofte spurt spgrsmal er hvordan en prefabrikkert betongkonstruksjonsanalyse er
sammenlignet med en som er plass-stapt.

Den starste forskjellen mellom prefabrikkerte og plass-stepte betongkonstruksjoner er at den
prefabrikkerte konstruksjonen er sammensatt av utallige elementer, i motsetning til den plass-
stagpte som er stgpt kontinuerlig. Dette farer til at kreftene beveger seg gjennom
konstruksjonen pa en helt annen mate, og det gjelder spesielt nar forbindelsene.

Det er derfor greit a starte med en global analyse der man ser pa oppfarselen til en plass-stapt
ramme, og ved hjelp av denne finner passende posisjoner a plassere forbindelsene i en
prefabrikkert ramme. | farste omgang kan det veere greit a forenkle rammen til en 2-D

(i planet) ramme. Som vist i figuren under.

:,._' . bjelker, sgyler og
fundament anses
i en forenklet ramme

Figur 4.3 Forenkling av skjelettet. [1]
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Figur 4.4 Nedbgyning og bgyemomenter. [1]

Figur 4.4 viser bayemomenter og nedbgyninger i en 3 etasjes kontinuerlig bjelke-sgyle ramme
som er utsatt for egen-, nytte- og horisontale (vind) laster som er plassert mest ugunstig.
Bjelke—sgyle forbindelsene har lik styrke og stivhet som elementene. Stabiliteten til denne
rammen er oppnadd gjennom de kombinerte pakjenningene til bjelkene, sgylene og bjelke-
soyle forbindelsene 1 baye, skjaer og aksial last. Dette er en sdkalt “uavstivet” ramme.

Det er punkt i rammen som har null moment, og disse punktene er avhengig av hvilket
lasttilfelle som dominerer.



Dersom gravitasjonslastene er dominerende, vil moment-nullpunktet til bjelken veere naer
bjelke-sgyle forbindelsen (ofte 0.1 ganger bjelkelengden). Dersom horisontallasten dominerer
(sjeldent), sa er moment-nullpunktet til bjelken naer midten.

| sgylene er moment-nullpunktet alltid midt mellom etasjene. Dette er derfor en bra plass a
plassere forbindelsene mellom to prefabrikkerte sgyler.

Dersom styrken og stivheten til forbindelsene ved bjelke-endene blir redusert til null, mens
sgylene og fundamentene er urgrt blir momentene og nedbgyningene slik:
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forbindelse bielke

Figur 4.5 Nedbgyning og beyemomenter fra vertikale laster,
og utbgying og bgyemomenter fra vindlaster. [1]

| denne rammen er det sgylene som alene star for stabiliteten. Bjelkene overfarer ingen
moment, bare aksial- og skjeerkrefter. Her er det viktig at fundamentene kan motsta moment.
Dette er prinsippet for en leddet uavstivet skjelettramme.

Dersom man vil bygge hgyere enn 3 etasjer, vil dimensjonene pa sgylene bli sa store at det
blir upraktisk og ugkonomisk, og krever avstivning. Avstivningen kan bli brukt i full hgyde,
kalt fullt avstivet ramme, eller opp til, eller fra en bestemt etasje, kalt delvis avstivt ramme.

Leddet knutepunkt ved bjelke-sgyle
forbindelser
) e e — 1 Uavstivet
Avstivet ’
—
= K Avstivet
Uavstivet vstve
i - -L e B L

Figur 4.6 Delvis avstivt ramme. [1]

Hvis man ser tilbake pa den farste rammen i figur 4.4, og om stivhetene til sgylen er starre
ved nedre del enn ved gvre del, sa vil moment-nullpunktet vaere neermere den nedre (stivere)

delene av sgylen.
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Dersom styrken og stivheten til nedre del av sgylen blir redusert til null, mens bjelken og
bjelke-sgyle forbindelsen forblir urgrt, blir momentene og nedbgyningene slik:

T— r _ £ — Oy
leddet forbindelse mellom T
7 |eddet bielke og gvre soyle *-xx _
. A "F _ ? {F\
I g
kjj\ntinl_lerlig l kontinuerlig bjelke-nedre sgyle

Figur 4.7 Statisk system i en portal U-ramme og en portal L-ramme. [1]

Stabiliteten til denne rammen er oppnadd med en snudd U-ramme og portalstruktur, men dette
er en sveert upraktisk lgsning pga. de lange spennene. Den mer praktiske lgsningen er a bytte
ut U-rammen mot en L-ramme.

Fundamentene til disse rammene kan veere leddet, men entreprengren foretrekker
innspenning, for & fa ekstra sikkerhet og stabilitet.

De sakalt H-rammene er en variasjon av de to foregaende rammene.

Med referanse tilbake pa den farste rammen, dersom leddet forbindelser blir plassert ved
momentnullpunktet til sgylene, sa oppferer strukturen seg pa samme mate som en plasstgpt
ramme. Se figuren under.

leddet | (el
kontinuerlig leddet

mamentnullpunkt

Figur 4.8 Statisk system, deformasjon og moment i en H-ramme. [1]

Forbindelser mellom rammene blir midt pa sgylene. Selv om forbindelsene i teorien er leddet,
vil det i realiteten veere et behov for momentoverfaring, selv om dette er sveert lite.

Derfor blir forbindelsene i H-rammene utformet med en liten momentkapasitet, som ogsa gir

sikkerhet og stabilitet, men som av natur har en tendens til a bli massive.

Seylene ma veere fast innspent til fundamentet, mens forbindelsen ved gvre del av sgylen kan
veere leddet, dersom plassert ved moment-nullpunktet. Ellers ma forbindelsen ta moment.

* Dette del-kapittelet er i stor grad hentet fra [1]
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4.6 Skive systemer

Skivekonstruksjoner er den vanligste og mest effektive metoden som benyttes for 4 avstive
bygg i flere etasjer.

Dette systemet gir arkitekten mindre frihet i forhold til en skjelettramme, ettersom man har
barende og avstivende vegger som bestemmer planlgsningen. Et skivesystem kan veere mer
gkonomisk og ofte raskere a bygge, spesielt dersom ytterveggene kommer ferdig isolerte og
med fasadekledning fra fabrikken. [1]

Avstander mellom vegger er vanligvis rundt 6 meter for hotell, skoler og kontorbygninger, og
10 m. til 15 m. for butikker. [1]

Skivene avstiver konstruksjonen ved a oppta horisontallastene i sitt plan og avstivningen er
normal skivevegger, trapperom og heissjakter. | noen tilfeller kan avstivningen besta av
fagverk mellom sgylene, som ogsa er prefabrikkerte. [4]

Figur 4.9 Skivesystem [21]

En skive er enten en dekke- eller veggkonstruksjon som er pafert krefter i sitt eget plan.
For laster i retning normalt pa elementenes plan, virker elementene som plater. For laster i
elementenes eget plan, virker elementene som skiver. [5]

Vegger og dekker er naturligvis mye stivere nar de pavirkes som skiver enn som plater. Det er
derfor gnskelig & utforme en avstivende konstruksjon slik at kreftene i starst mulig grad tas
opp ved skivevirkning. Bygninger som blir avstivt etter dette prinsippet kalles vanligvis
skivebygg. [5]
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Figur 4.10 Plater og skiver [5]

4.6.1 Vertikale skiver

De vertikale skivene (veggene) vil normalt baere aksiallast, og vaere utsatt for starre
pakjenninger enn de horisontale skivene, de ma derfor behandles som sgyler. [5]

Skivene blir beregnet som fast innspente i fundamentet. Dersom noen av skivene blir fjernet i
farste etasje fordi man vil ha en mest mulig apen flate, ma innspenningskreftene fares andre
veier.

Det er bare de vertikale skivene som er fast innspent i fundamentet, og som har en jevnt
voksende aksiallast og horisontal skjerkraft som kan handregnes. [5]

Vi skiller mellom forskjellige typer vertikale elementskiver.

De mest aktuelle typene er: e Stadende elementer som gar over flere etasjer
e Etasjehoye ”liggende” elementer

For begge typene kan elementene vere baerende for vertikallaster. De kan ogsa veere sakalte
pahengsvegger. Elementene kan vaere koblet, altsa vertikalfugene kan overfare skjeerkrefter
eller de kan fungere som rene tettingsfuger. [5]
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4.6.2 Horisontale skiver

Nar et bygg tar opp de horisontale lastene blir de overfart fra ytterveggene til de horisontale
skivene (dekkene) som videre overfarer de til de avstivende delene av konstruksjonen. Nar
man beregner horisontalskivene blir de betraktet som en bjelke (evt. hgy bjelke). Man ser
derfor bare pa skiver som er ganske hgye og lavt utnyttet. Dersom dette ikke er tilfellet, bar
man revurdere avstivningssystemet og konstruksjonen. [5]

En vanlig horisontal skive (dekke) er vanligvis sammensatt av mange element (hulldekke
element), og i figuren under ser man de vanligste problemstillingene ved f.eks. vindlast pa
konstruksjonen.
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a) Moment og skjzrkraft b) Strekkband med heft ¢} Endeforankret strekkbénd
uten heft
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clternativ 1 clternativ 2

Figur 4.11 Horisontalskiver utsatt for vindlast, [5]
Forklaring til figuren:

a) Her oppfarer skivene seg som en vanlig bjelke, med tilhgrende moment- og
skjeerkraftdiagram.

b) Ren bjelkevridning. (Trykksone i toppen og strekksone i bunnen)

c) Viser en modell med trykkbue og strekkband, uten heft, som farer til en sprekk pa midten.

d) Her viser pilene skjeerspenningene til fugene.

e) Viser vanlige normalspenninger i bjelker.

f) Viser den vanligste maten a ta opp skjerspenninger.

g) Viser en alternativ modell for a ta opp skjerspenninger.
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4.6.3 Virkning av utsparinger i vertikale skiver

De mest vanlige utsparingene er dgrer og vinduer.
De to mest vanlige utfordringene man stgter er elementer i en etasje med et eller flere vinduer
eller derer, og skiver som gar over flere etasjer som er gjennomhullet av dgrer. [5]

Det som skjer ved utsparinger er at stivheten blir sterkt redusert. Dersom man vil
sammenligne forskjellige elementer, for eksempel et element med dgrer mot et element uten
utsparinger, kan problemer oppsta. [5]

Den vanligste maten a lgse dette pa er a regne hvert element som en ramme, med
forsterkninger ved hjgrnene. Man kan ogsa bygge opp elementet ved hjelp av deler. De
forskjellige delene har sin egen stivhet som er avhengig av lastfordeling, innspenning og
dimensjon. [5]
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4.7 Beresystem i hgye bygninger

Fleretasjes konstruksjoner er normalt boliger, kontor og forretningsbygg. Det mest anvendte
byggesystemet er rammer, skiver, og kombinasjon av disse.

Gjentaking av elementer i hgyden av huset gir tilstrekkelig mengder standardisering, som
igjen farer til effektiv prefabrikasjon av elementene. [2]

Rammesystemer blir mest brukt til offentlige- og industribygg. Baerende vegger er godt
tilpasset boliger, mens tube-systemet passer godt til hgyere bygninger.

| det siste tilfellet er ytterveggene laget av prefabrikkerte panel. Det kan ogsa nevnes her at
dette er det mest utbredte systemet og det har bade en barende og beskyttende funksjon.

Figuren under illustrerer de mest anvendte byggesystemene i dag:

Separate enclosure
and bearing function

Mixed enclosure and
bearing function

L "‘:7
i I B
e
A S S N
O N

Combinations of frames
and shear walls

LT
1—_[‘

Mor-bearing
walls

Tube-gystem |Z

Tube-in-tube system

[ ]

Figur 4.12 Bygningssystem i fler-etasjes bygg. [2]
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5. Forbindelser og knutepunkt
5.1 Generelt

Nar jeg i dette kapittelet snakker om knutepunkt og forbindelser, kan det veere greit a vite hva
som er forskjellen. Kort forklart kan man si at:

- Enforbindelse er den totale konstruksjonen mellom to (eller flere) sammenkoblede
komponenter.
- Et knutepunkt er kort forklart de delene som forbindelsen bestar av. [1]

Utforming og utfarelse av knutepunkter og forbindelser er det viktigste hensynet nar man skal
bygge med prefabrikkerte betongelementer. De aller fleste har som formal & overfare krefter
mellom elementer og/eller tilfare stabilitet og robusthet. Det er mange forskjellige mater a
oppna en tilfredsstillende forbindelse, f.eks. bolting, sveising, bruk av armering og mertel.
Uansett hvilken metode man bruker, ma den veere enkel a gjennomfare, stiv og ikke kunne
misforstas. [1]

Knutepunkter bar ikke bare vare utformet for & motsta pafarte brukslaster og bruddlaster,
som er relativ enkle a forutse og kalkulere. De bar ogsa takle uvanlige laster som brann,
eksplosjoner, sammenstgt osv. [1]

5.2 Forskjellige typer knutepunkt

Nar vi snakker om knutepunkter, skiller vi mellom tre forskjellige typer:

¢ Kompresjonsknutepunkt
e Strekk-knutepunkt
e Skjeerknutepunkt

5.2.1 Kompresjonsknutepunkt

Kompresjonskrefter er overfagrt mellom prefabrikkerte betongelement enten ved direkte
forbindelse eller gjennom et mellomliggende medium, som for eksempel plasstept betong
eller martel. Hva som er best avhenger av krav til toleranser og viktighetene av ngyaktigheten
av lastgjennomfgringen. [9]

Eksempelvis kan en vertikal lastbaering gjennom en sgyle kreve en viss sentrisk plassering av
sgyleaksene. Dette kan kun oppnas ved bruk av et mellomliggende medium av passende
starrelse. [9]
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Direkte kontakt mellom elementene kan bare bli brukt der produksjon- og installasjons-
ngyaktigheten er veldig god og forbindelsesstresset er mindre enn 0.2*f, av den svakeste
betongen. [9]

| kompresjonsknutepunkt ber man bare bruke solide komponenter, derfor ber vi ikke bruke
elementer med hulrom dersom ikke endene er fylte med betong. [9]

Nar krefter gar gjennom knutepunktsmaterialer som martel, betong, stal eller gummiputer, er
malet a sgrge for at irregulaere overflater skal kunne overfare krefter uten a skade
kontaktflaten. Ugnsket eksentrisitet, falske skjaerkrefter og moment farer ofte til problemer
som; avskalling, knusing og deling av de sammensatte elementene. Tykkelsen av
forbindelsesmaterialet bar veere sa liten som mulig, men innen de normale toleransene. Den
anbefalte tykkelsen er 10-15 mm. Den elastiske reaksjonen (e-modulen) til forbindelsen bar
ikke fravike mer enn 20 % i forhold til elementene, for & unnga lokal sammentreknings- og
delingskrefter. Dette er illustrert i figur 5.1. [9]

Figur 5.1 — Krefter gjennom et kompresjonsknutepunkt [9]

Figur 5.1 viser overfgring av krefter gjennom et kompresjonsknutepunkt med e-modul:
- Mindre enn de prefabrikkerte sgylene.
- Lik sgylene
- Starre enn sgylene
- Med redusert bredde [9]
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5.2.2 Strekk-knutepunkt

”Looping” av armeringsjern er en metode som ofte blir brukt for a forbinde prefabrikkerte
element. De prefabrikkerte elementene har utstikkende armeringsjern som blir innstgpte etter
endelig plassering. De utstikkende jernene er oftest bayd fulle 180 grader og er fullt forankret.
Men selv om de er fullt forankret oppstar ofte spenninger naer elementkanten, og derfor kan
de to halve knutepunktene sees pa separat. [9]

/ Sita bar placed “\
batwaan bops Proicting U b
o rapcting U bar
Castinsitu infil fully anchorad
into pracast
units

Figur 5.2 — Stekk-knutepunkt ved ”“looping” av armeringsjern [9]

Nar det gjelder vertikale skjater, sa er den starste utfordringen & serge for at den plasstepte
betongen far skikkelig heft med armeringen. Maten dette blir gjort pa er ved a tilfare mortel
under press gjennom et hull pa undersiden av knutepunktet. Nar martelen er synlig ved
ventilasjonshullet, indikerer dette en komplett fylling. For a fa til en tilfredsstillende fylling
bagr armeringsjernet ha minst 6 mm klaring til alle sider og man bar skylle med rent vann fagr
man starter slik at mgrtelen ikke klistrer seg til sidene. [9]

Grout "top off” HﬁCnlumn steel

as necessary \

Precast concrete beam

Corrugated ducts

~ Air and grout

Grout
sealed

Column

Figur 5.3 — Mgrtelfylling ved bjelke-sgyle forbindelse. [9]
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Man kan ogsa fylle martel eller betong ved hjelp av gravitasjonstemming, men da ma man
sgrge for & ha ventilering eller tilstrekkelig stor diameter for & unnga luftlommer.
Bolting er ogsa en mye brukt metode for & overfare strekk og skjeer krefter. [9]

5.2.3 Skjeerknutepunkt

Skjeerkrefter ved et knutepunkt opptrer sjelden alene, og de kommer oftest fra utbgying av
elementer. | de fleste tilfeller blir skjeerkrefter overfart i kombinasjon med kompresjonskrefter
over betongoverflaten. Det kan ogsa nevnes at skjerkrefter blir ikke vurdert nar man ser pa
strekk. Skjaerknutepunkt opptrer oftest mellom elementer med tilstrekkelig store
overflateareal, som dekker og vegger. [1]

Overfaring av skjeerkrefter skjer ofte mellom prefabrikkerte elementer og plasstepte
forbindelser. Dette er et kompleks fenomen ettersom det avhenger av sma overflater, fysisk og
material egenskaper, spenningsmgnster og fagmessig utfarelse. [1]

Figur 5.4 — Prefabrikkerte element og plasstgpt forbindelse [1]

Prosjekterende er forsiktig av to grunner; selv om overflaten som skjeerkraften virker over er
veldig stor, opptil flere kvadratmeter i visse tilfeller, sa er overflaten til den kritiske
kraftovergangen veldig liten. Faktisk sa liten som 5 % av dette omradet, og mindre enn 1-2
mm i tykkelse. For det andre, bruddmaten for skjeer sprg og denne er ikke elastisk reversibel.
Av den grunn er sikkerhetsfaktorene ganske store, slik som marginene mellom
eksperimentelle testresultat og verdiene standarden angir. [1]

Skjeerkrefter kan bli overfgrt mellom betongelementer gjennom fglgende metoder:
e Sammentrykking
o Skjeer friksjon
e Skjeer ngkkel
e "Dowel” last
Mekanisk utstyr. [1]
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5.3 Utformingskriterier

Prefabrikkerte betongforbindelser ma tilfredsstille en rekke utformings- og ytelseskriterier,
men ikke alle forbindelser ma tilfredsstille de samme kriteriene. [19]

Nar man skal utforme et tilfredsstillende knutepunkt ma disse reglene falges:

e Komponentene ma motsta laster i bruddgrensetilstand pa en duktil mate.

o De prefabrikkerte elementene skal kunne bli produsert gkonomisk og bli oppfart raskt
og sikkert.

e Produksjonen og oppfaringstoleranser pa byggeplass skal ikke gi negativ innvirkning
pa strukturens oppfarsel.

e Ferdige knutepunkt skal tilfredsstille visuelle, brann- og miljgkrav. [9]

Ingenigrer har tilfredsstilt disse hovedkriteriene ved a sgrge for at tenkt oppfarsel av
knutepunktene blir garantert gjennom ngye oppmerksomhet til detaljer. | visse tilfeller blir
sma sprekker akseptert som en indikasjon pa at alternative lastveier ikke blir opprettet. | andre
tilfeller blir forsterkning unngatt (underarmert) for & motsta at motstandsmoment skal oppsta.
(9]

| litteraturen oppsummeres utformings- og ytelseskriteriene til forbindelsene i form av;

e Styrke
e Pavirkning av volumforandringer
e Duktilitet

e Bestandighet

e Enkelhet i produksjon og oppfaring
e Brannmotstand

e Midlertidige lasttilfeller

e @konomi og utseende.

5.3.1 Styrke

En forbindelse ma ha styrke til & motsta de kreftene som den blir utsatt for i lgpet av sin
livstid. [19] Noen av disse kreftene er tydelige slik som egen-, nytte-, vind- og jordskjelvlast.
Andre derimot er ikke sa tydelige og blir ofte oversett. Eksempel pa slike kan vare krefter fra
begrensninger av volumendringer i de prefabrikkerte komponentene og de som sgrger for
stabilitet. [9]

Knutepunktets styrke kan bli kategorisert av type krefter det blir utsatt for, f.eks. kompresjon,
strekk, skjeer, bgyning eller torsjon. Forbindelser kan ha hgy motstandsevne mot en type
krefter, mens liten eller ingen mot andre typer krefter. I mange tilfeller vil det veere
ungdvendig eller ikke gnskelig a gi hay kapasitet for 8 motsta kombinasjoner av krefter. En
bedre lgsning vil vere a utnytte flere typer knutepunkt for a fa samme resultat. [9]
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5.3.2 Pavirkning av volumendringer

Forkortningseffekten fra kryp, krymping og temperaturreduksjon kan fare til strekk-
spenninger i prefabrikkerte betong elementer og forbindelser. Dersom forbindelsene
forhindrer bevegelse, ma det tas hensyn til spenningene ved utforming. [19]

5.3.3 Duktilitet

Dette er forbindelsenes evne til a takle store deformasjoner uten a bryte sammen. Duktilitet
blir malt ved a se pa starrelsen av deformasjonen som oppstar mellom farste flyt og brudd.
Duktilitet i rammer blir vanligvis assosiert med motstand mot moment (innspenningen). Mens
i prefabrikkerte konstruksjoner, der forbindelsene er utformet som leddet mellom elementene,
blir delvis stiv oppfarsel sett pa som tilstrekkelig. Utformingen skal sikre at bayesvikt oppstar
(plastisk) ved en bestemt posisjon, slik at den (etter-)elastiske deformasjonskapasiteten av
hele konstruksjonen kan bli kontrollert. [9]

5.3.4 Bestandighet

Forbindelser utsatt for aggressive miljger bar bli periodisk inspisert og vedlikeholdt. Bevis pa
lav bestandighet blir vanligvis oppdaget som korrosjon av utstikkende stalelementer eller ved
avskalling og sprekker pa betongen. Forbindelser utendgrs bar bli tilstrekkelig dekket av
betong, ellers bar de bli malt eller galvanisert. Man kan ogsa bruke ikke-korrosive materialer.
Den mest brukte metoden for a beskytte utsatte stalforbindelser er & dekke med betong eller
martel. [9]

De fleste prefabrikkerte betongkomponenter er av hgy kvalitet, og sprekker fra utbgying er
sjelden et problem, gitt at strekkspenningene er innen standardens grenser. Lokale sprekker
eller avskalling kan likevel oppsta nar feil utfgrelse av detaljer farer til stress konsentrasjoner
eller begrenser bevegelsen. [9]
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5.3.5 Enkelhet i produksjon og oppfaring
Falgende punkt bgr man tenke over nar man designer forbindelser:

e Standardiserte produkt

e Unnga overfylling av armering

e Unnga penetrering av formen

e Var oppmerksom pa materialstarrelser og begrensinger

e Bruk repeterende detaljer

e Bruk forbindelser som ikke er utsatt for skade under montering

e Planlegg for kortest mulig monteringstid [19]

5.3.6 Brannmotstand

Forbindelser som kan bli svekket under brann og sette konstruksjonens stabilitet i fare, bar bli
beskyttet pd same mate som de tilkoblede sgylene og bjelkene. [19]
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5.4 Hulldekke-vegg og skive forbindelser
54.1 Generelt

| dette kapittelet viser jeg de vanligste forbindelsene mellom hulldekke og veqag,
og mellom vertikale skiver (vegger).

5.4.2 Typiske hulldekke-vegg forbindelser

Nar man ser pa hulldekkeelementer er det et par ting som er greit a vite;
e De regnes nesten alltid som fritt opplagt i begge ender, med unntak av noen fa
tilfeller.

e Det er bare mulig a plassere langsgaende spenntau.
e Dersom man vil lage hakk i enden for & legge inn forankring, ma man passe pa
starrelsen pa hakket, slik at skjeerkapasiteten ikke reduseres.

De vanligste forbindelsene er:
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Figur 5.5 - Innfelt opplegg (kompakt vegg) [6]
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Figur 5.6 - Opplegg pa konsoll [6]
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Figur 5.8 - Innfelt opplegg (isolert vegg) [6]
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5.4.3 Forbindelser mellom vertikale skiver

Forbindelser mellom ikke-barende veggelementer falger samme utformingskriterier som
vanlige forbindelser, bortsett fra at lastene generelt sett er noe mindre. Vanligvis vil
forbindelsen bare overfgre egenvekt av skiven og vindlaster.

Forbindelser mellom lastbarende veggelementer er en vesentlig (kritisk) del av
avstivningssystemet og stabiliteten til konstruksjonen er avhengig av dem.

I tillegg til vekten av panelet, ma forbindelsene motsta og overfgre egen-, nytte-, vind- og
jordskjelvlaster og effekter av volumforandringer.

Utkragede lastbarende vegger kan ha bade horisontale og/eller vertikale knutepunkter hvor
krefter ma bli overfart.

Figur 5.9 - Skiveknutepunkter ved gulvniva [19]

De vanligste métene & forbinde vertikale skiver er ved bolting og liming;

M24
15 no :
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Figur 5.10 - Bolting av veggpanel mot grunnmur [6]
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Figur 5.11 - Innfelt opplegg (isolert vegg) [6]
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Figur 5.12 - Innfelt opplegg (isolert vegg) [6]

* Del-kapittel 5.4 er inspirert av [6] og [19]




5.5 Bjelke og sgyle forbindelser
5.5.1 Typer av bjelke og sayle forbindelser

| dette kapittelet skal vi se pa de viktigste forbindelsene mellom bjelker, sayler og
fundamenter i skjelettrammer. Siden viktigheten av forbindelsene mht. konstruksjonens
oppfarsel ikke kan bli overdrevet, skal jeg se nermere pa disse forbindelsene:

e Bjelke-sgyle forbindelser
e Sgyle-sgyle forbindelser
e Sgyle-fundament forbindelser.

5.5.2 Bjelke-sgyle forbindelser

Bjelke-sgyle forbindelser er de viktigste forbindelsene i prefabrikkerte skjelettrammer.
Av fagfolk blir de sett pa som vanskelige a spesifisere, utforme og bygge, spesielt de som er
skjult inne i bjelken. [1]
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Figur 5.13 - Forskjellige typer Bjelke-sgyle forbindelser [1]



5.4.2.1 Forbindelser ved etasjehgye sgyler.

Bygging av elementbygg med etasjehgye sgyler er forholdsvis lite utbredt i Norge. Det er
hovedsakelig pa grunn av den reduserte stivheten sgylen far.

Etasjehaye sgyler blir likevel brukt nar det er behov for kontinuerlige bjelker, og den mest
vanlige situasjonen for bjelke-sgyle forbindelser ved sgyletopp er ved takkonstruksjoner.

Som du ser i figur 5.13 er det to typer sgyletoppforbindelser, en hvor bjelke-endene mgates
over sgyletoppen og en hvor den kontinuerlige bjelken passerer sgyletoppen.

Nar bjelke-endene mgtes, som vist i figur 5.14, blir de sett pa som fritt opplagde. De
vanligste matene a forbinde elementene pa er enten ved bolting eller ved utstikkende armering
som enten er innstapt fra fabrikk eller plasstapt. [9]

Figur 5.14 Bjelke-sgyle forbindelser ved sgyletopp [9]

Mellomleggsplater blir brukt for a sikre jevn fordeling av lasten, unnga avskalling og for &
tillate rotasjon. Stgrrelsen pa disse platene bgr minst veere 75x75 mm eller h/3 i store sgyler.
Kanten til plata bar ikke komme i kontakt med mgrtelen/betongen, og en 25x25 skrafase er
vanlig, slik at platen ikke gar helt til kanten av sgylen. [9]

De utstikkende armeringsjernene gar gjennom sirkulare kanaler som er innstapt i bjelkene, og
diameteren til kanalene bgr veere 2-3 ganger sa stor som diameteren til armeringsjernene, og
ikke mindre enn 50 mm. U-formede looper er plassert rundt hullene, og styrken pa disse bar
veere lik skjeerkraften til de utstikkende jernene. [9]
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Figur 5.15 Kontinuerlig Bjelke til sgyle forbindelse [9]

Som tidligere nevnt, kan man velge mellom to metoder nar man skal fylle med martel. Man
kan fylle enten fra oversiden eller fra undersiden, alt etter stgrrelsen pa bjelken og hullrommet
rundt jernet. [9]

Oppleggsarealet er som oftest tilstrekkelig til & legge et plastikk, gummi- eller stalmellomlegg
sammen med utvidende mgrtel for 3 lage et knutepunkt med minst 20 mm tykkelse. Det er

ikke krav om stal mot stal mellomlegg sa lenge spenningene ikke overstiger 0,6*f,, og
styrken til martelen ikke avviker mer enn 20% fra styrken til sgylen. [9]

5.4.2.2 Forbindelser ved kontinuerlige sayler.

Denne metoden er mye mer utbredt enn etasjehgye sgyler. Grunnen til det er at stivheten er
mye hgyere, siden du reduserer antall knutepunkt.

Kontinuerlige sgyler produseres vanligvis med en hgyde opp til 3 etasjer, men ofte er det
transporten til byggeplass som setter begrensningene. [1]
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5.4.2.2.1 Underliggende konsoller

Underliggende konsoller kommer i mange varianter og stagrrelser. De mest vanlige er
firkantede, grunne og dype konsoller. Disse blir sett pa som fritt opplagde.

Ettersom skjarkraften mellom bjelken og sgylen gar gjennom konsollen slik som vist pa

figuren under, er de mest vanlig & utforme konsollene som enten grunne eller dype konsoller.
[9]
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y NN
Ny i \ Trykk-
iy \\ | Y S I11) trajektorier
H \ Uvirksom
S SR 1114 sone

Figur 5.16 Krefter gjennom konsollen [6]

For & bli kategorisert som en grunn konsoll ma avstanden a, < 0.6 *d,
mens for & bli kategorisert som en dyp konsoll ma avstanden a, < 0.2 *d. [9]

Figur 5.17 Underliggende konsoll [6]

Ved dype konsoller ma ikke den ytre kanten alltid veere vertikal, men man bgr vise spesielt
hensyn til det gvre hjgrnet, som kan gjgres ved a utforme en skrakant pa 25x25 mm. [9]

Dype konsoller blir ofte pakrevd ettersom kapasiteten til grunne konsoller ikke er
tilstrekkelig. Men problemet med lokal oppsprekkingsspenninger ved overflaten er fortsatt
like viktig som fgr. Derfor blir myke stalplater stept inn i den barende overflaten. [9]
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5.4.2.2.2 Innfelte konsoller

Denne konsolltypen er mye brukt i Norge. Ved bruk av denne type forbindelse, slipper man
underliggende konsoller, ettersom denne er innfelt i bjelken. Ufordringene her er at
konsollens starrelse blir bestemt av starrelsen til bjelken og det reduserte bjelketverrsnittet ma
kunne takle skjeerkreftene.

Figur 5.18 Innfelt konsoll [6]

Nar man benytter seg av denne metoden ma man vise spesielt hensyn til skjeerarmeringen ved
bjelkeenden. Bgyler og oppoverbendet armeringsjern er tilfart for a sgrge for overfgring av
skjeerkrefter i kritiske omrader. | visse tilfeller kan man og benytte prefabrikkerte
skjaerbokser. Disse blir brukt for a overfare skjeerkrefter til et punkt i bjelken der baylene er
fullt effektive, og for a motsta oppsprekking av betongen ved bjelkeendene. De blir ogsa
brukt for a tilfare en staloverflate, ved enden, slik at man far en stal-til-stal forbindelse ved

opplegget. [1]

— RHS boks
l £
L Plate

—_

Figur 5.19 Skjeerarmering og skjeerboks [1]
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5.4.2.2.3 Skjulte forbindelser

Denne typen knutepunkt blir ikke mye brukt, ettersom de er kompliserte a produsere,
og kostbare.

Metoden gar i korte trekk ut pa at stalkomponenter blir innstgpte i den prefabrikkerte sgylen
for & overfare skjeer, aksial og i visse tilfeller bgyemoment til sgylen. [9]

De mest vanlige innstgpte stalforbindelsene er:

- Bruk av solid/hult stdlelement og armeringsjern ved toppen:
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Figur 5.20 - Skjult forbindelse [9]

- Bruk av solid/hul stdlelement med utstikkende armeringsjern og feste ved toppen:
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Column——

Bolt or threaded dowel |

| mdbanandiadordy g e
| l 7 EIRE N S
2 o IR NN
_______ —+ e [ Foh o
x
i \ Recess
8% Grout or in beam
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Figur 5.21 - Skjult forbindelse [9]



- Bruk av solid stdlelement med sveiset plate i bjelken:

Full penetrati Projecting bars for
Gllat warl\ow tempgrary stability
As Thin plate
====cin \\‘ Weld\ ° °®
e — | bl e J
I
I
Losm—m sy
$ [nan
i A As above

Figur 5.22 - Skjult forbindelse [9]

- Bruk av dpen boks og plate med hakk i bjelken:

Steel box anchored into
precast column (single
sided version shown)

Sliding plate, typically
20 to 30 mm thick

Typical depth
400 - 600 mm

'_;_' Notch fits over lip

Steel lined rectangular
opening in beam
200 mm min

{20 i it

Figur 5.23 - Skjult forbindelse [9]

- Bruk av rullet H-element oq boltet feste:

Column recess

Bolted connection
between beam
and cleat

Gusseted angle or
tee cleat bolted
Steel section or fully to column
anchored sockets

cast into column

Figur 5.24 - Skjult forbindelse [9]

Det er mange hensyn som ma tas nar man ser pa innstgpte stalforbindelser. Da tenker jeg
spesielt pa brannbeskyttelse og at betongen rundt den innstgpte seksjonen er tilstrekkelig

sammenkoblet med armeringen. Det er ogsa viktig a minimere hulrom, spesielt lgftehull
40 mm fra knutepunktet. [9]
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5.4.3 Sgyle-sgyle forbindelse

Skjating av sgyler brukes ferst og fremst i lave bygninger, og skjatene regnes vanligvis ikke
momentoverfgrende, men kan ha store aksiallaster. [6]

Skjgting av sayler skijer ofte pa forskjellige niva, for a unnga svake plan, og de legges ofte til
gulvniva, slik at de er skjult. [9]

De vanligste sgyleskjgtene er:

- Liming:
Grout inserted under
pressure at A until

ppearing at B

Alternative

Il |_—arout tube

Surface of tube

1—="not to be smooth

Anchorage
bond length

[

< Dry pack to
complete joint

T

10

T———Deformed bar
projecting from
lower column

Figur 5.25 - sgyleknutepunkt [9]

Dette er en av de mest populare og skonomiske sgyleskjatene. Tester utfart i full
skala har vist at aksiallast-bgyemoment interaksjonen i knutepunktet er lik resten av

saylen. [9]

- Sveiset overlapp:
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N
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Figur 5.26 - spyleknutepunkt [9]
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Figur 5.27 - sgyleknutepunkt [9]

Denne forbindelsen gir et mekanisk band mellom de prefabrikkerte komponentene
som kan takle bade aksial last og bgyemoment. Hovedutfordringen med denne
forbindelsen er at den krever stor presisjon ( +/- 3 mm) nar man plasserer
armeringsjernene. Denne metoden ma bare bli brukt dersom man er sikker pa at dette
kan oppnas bade pa byggeplass og fabrikk. [9]

Sveiset plate:

Dry packed

DB mortar joint

’ Upper column bars
welded to plate

& Splice plate
<23 ||~~~ Insitu concrete

Threaded bars in lower
column are bolted to
plate

H oyl i§

Figur 5.28 - spyleknutepunkt [9]

Denne skjaten er laget ved at man tillater utsikkende armeringsjern fra den nederste
sayle & bli boltet fast til platen som er sveiset fast til de utstikkende armeringsjernene
fra den gverste sgylen. Kompresjonsstyrken til dette knutepunktet er avhengig av
styrken pa utfyllingsbetongen og lastkapasiteten til armeringsjernene og platen. [9]
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5.4.4 Sgyle-fundament forbindelser

Forbindelser til fundament er utformet pa en av tre mater: e Liming
e Fotplate
e Hylsefundament

Selv om fotplatemetoden er dyrest, har den fordelene med at den kan stabiliseres med en
gang, og vertikalt justeres ved hjelp av nivaet pa mutterne. [1]

Alle sgyle-fundament forbindelser kan bli utformet som leddet eller fast innspent, alt etter
kravet til stivhet i rammen.

54.4.1 Liming

Denne metoden gar ut pa at sgylen innspennes til fundamentet ved at utstikkende
armeringsjern fra fundamentet blir fgrt inn i sgylens hull. Hullrommet rundt blir fylt med
ekspanderende martel med lik styrke som sgylen. [6]

Det anbefales & bruke korrugerte stalragr som ikke trekkes ut av betongen. [6]

Fordelene med denne metoden er at den er sveert enkel og oversiktlig. Den vil og i de fleste
tilfeller veere den billigste lgsningen. [6]

Ulempene med denne metoden er at ngyaktigheten i montasjen ikke er den beste, og det er
meget vanskelig a rette feil etter at elementet er montert. Det kreves og vanligvis staging
mens limet herder. [6]
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Figur 5.29 - Liming av sgyler [1], [9]



5.4.4.2 Sgyler med fotplater

Nar man produserer fotplaten, blir armeringsjern fart gjennom hull i platen og sveiset fast fra
begge sider. Deretter forankres sgylens armering til fotplaten, og seylen er klar for a stgpes.
Ved motering forankres fotplaten til fundamentet med bolter som er innstgpte og forankret til
underlaget. [6]

En momentstiv forbindelse kan oppnas dersom man har en tilstrekkelig stor arm (z) mellom
fastholdingsboltene. For & oppna dette kreves det vanligvis at fotplaten er starre enn sgylen.[9]

Fordelene med denne metoden er at den er enkel og oversiktlig. Monteringen er rask og sikker
med mulighet for ngyaktig loddstilling og haydejustering. Om ngdvendig kan alle staldeler
innstapes, og konstruksjonen vil kunne brannklassifiseres. [6]

Ulempene med denne metoden er at den krever stor ngyaktighet ved utsetting av boltene.
Feilplasserte bolter eller boltegrupper er vanskelig & korrigere og gir store
tilleggsomkostninger. Det bar ogsa tas spesielle forhandsregler under anleggstiden for a
unnga skader pa boltene. [6]

Figur 5.30 - Sgyle med fotplate [6],[9]
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5.4.4.3 Hylsefundament

Denne innspenningsmetoden er egentlig utgatt, men nevner den allikevel ettersom den har
blitt brukt tidligere.

| prinsippet innspennes sgylen til fundamentet ved at sgylens moment og skjerkraft overfares
til hylsen. [6]

Ved montasje sentreres sgylen i bunn av hylsen og loddstilles ved hjelp av kiler mellom sgyle
og hylse. Fugen mellom sgylen og hylsen kan utstepes med ekspanderende martel. [6]

Vertikale laster er overfgrt til fundamentet ved en kombinasjon av overflatefriksjon mellom
saylen og fyllmassen, og baereevnen i bunn. [1]

Fordelen med denne metoden er at den har en enkel og sikkert montasje, ogsa under ugunstige
veerforhold. Feil i utsetting av sgylesenter er enklere a rette opp enn ved boltefundament og
limeskjgt. Konstruksjonen har hgy brannklasse. [6]

Ulempene er at hylsen er plasskrevende og den kan veere kostbar dersom fundamentene ma
legges dypere enn andre lgsninger. [6]

Figur 5.31 - Hylsefundament [9]
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6. Hvordan bygge jordskjelvsikre konstruksjoner

6.1 Generelt

De siste hundre arene har over én million mennesker omkommet, og flere hundre milliarder
dollar gatt tapt pa grunn av jordskjelv verden over. [14]

Jordskijelv blir sett pa som den mest gderleggende av alle naturskader. Det hittil stgrste kjente
jordskjelvet i Norge ble registrert pa Helgeland i 1819. [14]

| dagens samfunn skal alle nye konstruksjoner dimensjoneres for a tale belastningene fra
jordskjelv, men hvor sikre konstruksjonene skal veere er oftest en gkonomisk vurdering.

Ingenigrer vil gjerne gjare alle bygninger jordskjelvsikre, men kan ikke fordi det er for dyrt.
Derfor anbefaler de & gjere offentlige bygninger og andre viktige konstruksjoner
jordskjelvsikre, mens alle andre bygninger bare skal kunne motsta jordskjelv, for a unnga
dadsfall. [15]

6.2 Hvorfor kollapser konstruksjoner under jordskjelv

Et jordskjelv beveger grunnen. Det kan veere en plutselig bevegelse, men oftest er det en serie
av bglger i korte intervall. Jordskjelvet kan flytte jordskorpen opp, ned eller sidelengs.

Alle bygninger er dimensjonert for a bare sin egen vekt. De er ogsa dimensjonert for & beare
en del etasjelaster, som for eksempel sng- og nyttelaster (vertikalt). Det fgrer til at ogsa darlig
dimensjonerte bygninger kan motsta noe vertikal bevegelse. Sidelengs bevegelse derimot er
noe bygninger ikke har evne til & motsta uten at de er konstruert for & gjere det.

Det er denne horisontale bevegelsen som gjer starst skade, og svake bygninger kollapser ofte
ved farste svingning. Horisontallasten kan bli betydelig sterre dersom rystelsene kommer som
bglger.Den kan fare til at hgyere bygninger vibrere kraftig med hver svinging sterre enn den
forrige, helt til det kollapser. En slik serie med bglger er mer sannsynlig & oppsta der
bygningen er bygd pa dyp, blat grunn, slik som Mexico city. Hayere og lavere bygninger i
neerheten trenger ikke vibrere noe sarlig ved samme frekvens.

Ofte blir bygninger pabygd eller tilfayet mer last, og det skjer ofte hayt i bygget, enten som en
ekstra etasje, ventilasjonsutstyr eller nye vegger. Denne ekstra lasten farer til mye starre
krefter pa konstruksjonen, noe som ikke er gnskelig. @kte laster og til hgyere lasten er i
bygningen, farer til at fundamentene og bygningen ma veere tilsvarende sterkere for & motsta
kreftene fra jordskjelvet. Mange bygninger har ikke blitt forsterket nar ekstra last har blitt
tilfgyd, og det kan gi store konsekvenser.
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Bygningers motstand mot svingninger er oftest vegger og skiver, men disse blir noen ganger
skadet under hovedskjelvet. Bygningen blir da mer sarbar slik at et mindre etterskjelv, kanskje
fra en litt annen retning eller ved en annen frekvens, kan fare til kollaps.

| mange fleretasjes bygninger hviler dekkene og tak direkte pa veggene, holdt pa plass av sin
egen vekt. Dersom det ikke er noen form for strukturell rammevirkning blir dette ofte
utilstrekkelig. Det kan fore til at dekkene eller taket kan glippe fra opplegget og falle nedover
og knuser alt under seg.

| mange rammekonstruksjoner av betong har det blitt lagt vekt pa a utforme sgyler for a unnga
svingelaster, og sgylene opptrer perfekt inntil jordskjelv starter. Sma sprekker oppstar i
betongen, heften til armeringen blir svekket, betongens overflate begynner & avskalle og
hovedarmeringsjernene kan bli beyd utover vekk fra saylen og all styrke forsvinner.

* Se figur 2.6 i kapittel 2.4.2

I mange fleretasjes bygninger har farste etasjen ofte starre takhgyde (hgyere sayler) og en
apnere lgsning (mindre vegger), og den star ofte pa leddede fatter med ingen kontinuitet. Sa
sgylene i farste etasje, som baerer mest last fra egenvekten og jordskjelvsvingningene, er de
lengste og minst innspente. Dette farer til at de ofte er de farste til & kollapse.

Noen ganger er bygninger bygd pa blat grunn, og den kan bli til kvikksand nar jordskjelvet
oppstar, noe som kan fgre til at bygningen synker ned i grunnen.

Noen hgye bygninger kan forbli intakte, men falle helt overende. Til hgyere bygningen er, til
starre er sannsynligheten for at det kan skje, spesielt dersom bygningen svinger ved

frekvensen til jordskjelvet.

* Dette del-kapittelet er i stor grad hentet fra [8]
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6.3 Hvordan gjgre bygninger motstandsdyktige mot jordskjelv

Det er tydelig fra forrige del-kapittel, at bygninger og deres fundament trenger a bli
dimensjonert for horisontallaster.

Til lettere bygningen er, desto mindre blir lastene. Dette gjelder spesielt nar vekten er hgyt
oppe. Der det er mulig bar taket vaere av et lettere materiale, det samme gjelder for vegger og
skillevegger. Til lettere disse er, til bedre er det.

Dersom motstanden mot sidesvingninger kommer fra veggene, er det viktig at disse er like i
begge retninger, og de ma veere sterke nok til & motsta lastene. De ma veere forbindet med
avstivningssystemet, og armert for & oppta laster i sin svakeste retning. De ma ikke falle fra
hverandre, og ma forbli fastspente etter de verste balgene, slik at de forstsatt har styrke til a
motsta etterskjelv.

Dersom motstanden mot sidesvingninger kommer fra diagonal avstivning, ma denne ogsa ga
helt rundt, og veere lik i begge retninger. Der det er mulig bar avstivningen veere sterk nok til
a motsta laster i strekk like bra som trykk. Og lastene ma bli overfart ned til grunnen pa en
robust mate.

Dersom bygningens motstand mot sidesvingninger kommer fra momentstive rammer, bgr
man sgrge for at knutepunktene er sterkere enn bjelkene, bjelkene vil kollapse far sgylene, og
at sgylene ikke kan kollapse pga. avskalling dersom de er av betong. Rammen bgr ogsa ga
helt rundt, og veere lik i begge retninger.

Dersom bygningens motstand mot sidesvingninger kommer fra momentstive rammer, ma man
spesielt se pa utformingen av farste etasje. Dersom man skal ha starre takhgyde og apne hull i
vegger, ma sgylene i denne etasjen vaere mye sterkere enn resten av bygningen. I tillegg ma
bjelkene og sgylene i denne etasjen vare i stand til & motsta momentvirkningene som blir
overfart til rammen. Alternativt kan sgyle bli kontinuerlige ved a gjare de fast innspent ved
hjelp av mange bolter til fundamentet.

Dersom bjelkene i rammen kan bli bayd og flyter litt ved sitt hgyeste spenningspunkt, uten &
miste motstandsdyktighet og knutepunktene og sgylene fortsatt har full styrke, sa oppstar en
interessant effekt; resonans effekten av hele rammen blir forandret. Dersom bygningen
svinger med jordskjelvbglgene, har svingningene en tendens til & bli dempet. Dette fenomenet
er kjent som plastisk hengsling, og er lett demonstrert med stal bjelker.
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Alle etasjer ma veere forbindet med rammen pa en robust og fleksibel mate. Det bgr aldri veere
mulighet for at de skal lgsne og falle under vibrasjon. De bgr ga rundt alle sgyler og vere
innspent ved alle baerende vegger eller bjelker pa en mate som ikke kan kollapse.

En mate man kan redusere sarbarhetene til hgye bygninger er a isolere dem fra gulvet ved a
benytte pakninger eller dempere, men dette er en vanskelig og dyr prosess, forbeholdt hgye

bygninger i utsatte omrader.

Generelt kan man si at det er smart a bygge bygninger som ikke er for hagye i forhold til
bredden i jordskjelvutsatte omrader, uten at spesielle tiltak er gjort.

* Dette del-kapittelet er i stor grad hentet fra [8]
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6.4 Hvordan utforme bygninger for & motsta jordskjelv

Ingenigrer har utviklet mange metoder for a gjgre bygninger motstandsdyktige mot jordskijelv.

Teknikkene varierer fra ekstremt enkle til ganske kompliserte.

For sma/medium haye bygninger er det tilstrekkelig med en enklere forsterkningsteknikk.
Denne gar ut pa a bolte bygningen til fundamentet og utryste bygningen med baerende vegger,
ofte kalt skjeervegger. Skjervegger som er godt armerte, styrker konstruksjonen og gker
motstanden mot horisontalkrefter. Skjeervegger i senter av bygget, ofte rundt heis- og
trappesjakter, skaper en skjarkjerne. Veggene kan ogsa bli forsterket med diagonale
stalbjelker, ofte kalt kryssavstivning.

Man kan ogsa beskytte medium hgye bygninger med mekanismer som fungerer som dempere
mellom bygget og fundamentet. Disse blir ofte kalt grunn isolatorer, og er vanligvis
sammensatt av forskjellige lag av stal og et elastisk materiale som for eksempel syntetisk
gummi. Denne mekanismen absorberer noe av sideveis bevegelsen som vanligvis ville skadet
bygningen.

Skyskrapere trenger en spesiell konstruksjon for & kunne motsta jordskjelv. De ma vare
forankret dypt og sikkert i grunnen og de trenger en forsterket ramme med sterkere
knutepunkter enn vanlige fleretasjes bygg. Et slikt rammesystem gjar bygningen sterk nok, og
samtidig fleksibel nok til 2 motsta et jordskijelv.

@/g— skjaervegg
%—g- skjaerkjerne

fri spalte

kryssavstivning

pA

- S

grunnisolator

Figur 6.1 Bygning som er motstandsdyktig mot jordskjelv [16]

For at en bygning skal kunne motsta jordskjelv ma de inneholde skjaervegger, skjaerkjerne og
kryssavstivning. Grunnisolatoren fungerer som en stgtdemper.

* Dette del-kapittelet er i stor grad hentet fra [16]
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6.4.1 Seismisk isolasjon

Ideen om & beskytte bygninger for jordskjelv ved a isolere de fra grunnen, gar helt tilbake til
romertiden, der de forsgkte a isolere et tempel ved a legge kull og ull mellom fundamentene
og den myke grunnen.

Pa 1900-tallet forsgkte John Milne, som var en engelsk pioner innen seismologi, & konstruere
en bygning i Tokyo som var isolert fra grunnen med 4 stgpte jernkuler. Dette forsgket ble
heller ingen suksess, og han erklerte det selv som en fiasko.

Det var ikke fer utviklingen og bruken av elastiske bly-gummi plater pa New Zealand i
midten av 1970 arene at seismisk isolasjon ble praktisk i bruk. Siden den tid har denne
teknologien vist seg a vaere en suksess, ettersom hundrevis av bygninger rundt om i verden
benytter seg av disse prinsippene.

Prinsippet bak seismisk isolasjon er at den skal dempe bygningens vibrasjon pga. grunnens
bevegelse. Perfekt isolasjon, som man kan oppna dersom bygningen star pa en friksjonslgs
overflate, ville fart til at bygningen stod upavirket av jordskjelvet, men ville ikke vart serlig
praktisk ettersom bygningen ikke kan motsta vindlaster.

Hovedformalet med den seismiske isolasjonen er a forlenge egenperioden til bygningen,
bevege oss vekk i fra perioden til grunnens bevegelse.

For & fa til en suksessfull seismisk isolasjon av bygningen bar man sgrge for fglgende:
e Den seismiske isolasjonen bar bli tilfart en ekstra kilde demping, for & redusere
forskyvningen i isolasjonsplanet.
e De seismiske isolasjonsplatene bgr automatisk sentrere seg igjen etter jordskjelvet.
e Den seismiske isolasjonen ma ikke bli skadet pga. normal vindlast.
e Man ma sgrge for a ha en apning/spalte rund bygget, slik at bygget kan bevege seg
ved et jordskjelv.

Significant
interstorey
drift

Amplification of forces
No amplification

Seismic isolation bearings

Figur 6.2 Grunnleggende prinsippet bak seismisk isolasjon [12]

*  Dette del-kapittelet er inspirert av [12]
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7. Generelt om dynamisk analyse

7.1 Generelt

Seismiske krefter pa konstruksjoner kommer ikke fra eksterne pasatte laster slik som
vindlaster. De kommer fra konstruksjonens respons av den sykliske bevegelsen til grunnen,
som skaper akselerasjoner og treghetskrefter. Responsen er derfor dynamisk og de dynamiske
egenskapene til konstruksjonen (egenperioden og dempingen) er derfor avgjerende for &
bestemme responsen. [12]

For a finne ut hvordan konstruksjoner som et utsatt for dynamiske laster oppfarer seg, ma vi
utfgre en dynamisk analyse. Ettersom konstruksjoners svingesystem ofte er svaer kompliserte
ma vi gjere noen forenklinger far vi kan utfgre analysen.

Vi tar derfor bare med de viktigste funksjonene til konstruksjonen og modellerer den

matematisk, slik at man ved hjelp av teori for dynamisk analyse kan beregne konstruksjonens
respons.

7.2 Definisjoner

7.2.1 Svingning

All bevegelse som repeterer seg selv etter et tidsintervall blir kallet svingning eller

vibrasjon.
- Frisvingning: Dersom et system er gitt en initial forskyvning eller
bevegelse og det vibrerer av seg selv, er det en fri
svingning.

(Eksempel: en enkel pendel)

- Tvungen svingning: Dersom et system er utsatt for en ekstern kraft (som ofte

er repeterende), er det en tvungen svingning.
(Eksempel: svingningene i en diesel motor)

- Udempet svingning: Dersom ingen energi forsvinner eller blir utsvevende i
friksjon eller andre motstandsmekanismer under
svingningen, er det en udempet svingning.

- Dempet svingning: Dersom energi forsvinner under svingningen, er det en

dempet svingning. | mange fysiske systemer er
dempingen sa liten at den kan sees vekk i fra.
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7.2.2 Frihetsgrader (Degree of freedom: DOF)

- Frihetsgrader er minste antall uavhengige koordinater som trengs for a bestemme

posisjonen til alle delene av systemet, til hvilket som helst tidspunkt.
(Eksempel: En enkel pendel er et eksempel pa et en-frihetsgradsystem)

7.2.3 Dempning

- Dempning er det som gjer at en fri svingning far gradvis redusert amplitude, og til
slutt stopper.
Kort forklart kan man si at nar en konstruksjon blir satt i svingning, vil
vibrasjonsenergien gradvis bli konvertert til varme og lyd, og pa grunn av denne
reduksjonen av energi vil svingningene gradvis avta.

7.2.4 Stivhet / stivhetsmatrise

- Stivheten, k, representerer i denne oppgave horisontalstivheten til sgylene og
skivene. Ettersom dekkene blir sett pa som uendelig stive, blir stivheten til sgylene
og skivene satt til k = 12 EI / h®.

- Stivhetsmatrisen, K, representerer stivheten til konstruksjonen.
Den er bygd opp pa den maten at radene representerer stivheten i hver etasje, mens
kolonnen representerer de forskjellige svingematene.
* En korrekt oppsatt stivhetsmatrise er symmetrisk!

=1 u3:=1 u =1

%@ e® /ne?—}kn e [k +k, -k, 0 0 0
1 . k
i | Rl A ky kytk, Ky 0 0
' E-L o7
4@ 4@ . _ . 1
| s ‘ k=—| 0O ky, kgtk, K, 0
Y S 3@ n’
3T<—1‘z —ky | 0 0 “ky kgt ks ks

—k 2@ k2 2@ . . .|
QWI”—)L:I ”I,, Lo 0 0 &5 ks |

Ulike svingemater

Figur 7.1 - Stivhetsmatrise

7.2.5 Masse / massematrise
-l en konstruksjon er massen fordelt utover hele konstruksjonen, men den kan bli

idealisert som konsentrerte masser ved etasjene. | denne oppgaven summerer jeg
lastene til hver etasje, slik at jeg far en enkel pinnemodell.
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- Massematrisen blir bygd opp pa same maten som stivhetsmatrisen. Radene
representerer massene til hver etasje, og de er plassert pa diagonalen.

- Modalmasse:  Denmodale massen er en generalisert masse til den n-te moden.

P 3
My, = diag) & °-M-®. )

- Vektet masse:  Den vektede massen summerer etasjemassen til hver mode.

_a T
L,= "i:*}_. M-T1

- Effektiv masse: Den effektive massen er vektet masse dividert pA modal masse.

L,

Mg, = ——

Mypy

7.3 Udempet system med en frihetsgrad

Figuren under viser det enkleste svingesystemet vi har. Det er et en-frihetsgradsystem fordi vi
trenger bare en koordinat for a spesifisere posisjonen til massen til en hver tid.

Nar vi skal lgse dynamiske problemer, er det ofte lettest 4 idealisere modellen som et
fjeer-masse system for a fa betre oversikt.

Figur 7.2 - En-frihetsgradsystem (udempet) [23]

For & lgse dette problemet benytter jeg Newtons andre lov;
F=m*a > F{)=mxX
Dersom massen, m, er gitt en forskyvning, x(t), vil fjeeren gi en motsatt rettet kraft lik:

F(t) = —k = x.

s



kx —

Figur 7.3 - fritt legeme diagram [23]

Ved bruk av fritt legeme diagram pa figur 7.3, far jeg; F(t) = —k*xx = m¥i

mi+ kx =10 (1)

Dette er bevegelsesligningen for et en-frihetsgradsystem (udempet)

Lgsningen av bevegelsesligningen kan man finne ved a anta; x(t) = Cest (2)
- Der C og s er konstanter som ma bestemmes.

Nar ligning (2) settes inn i bevegelsesligningen far vi; Cms?2+k)=0
Ettersom ”C” ikke kan vere null far vi; ms?+k=0
1
> s=%(—=-)2
1 1 .
Der i=(-1)z og w,= (5)5, > s =tiw, (3)

Videre settes uttrykket for s inn i lgsningen av bevegelsesligningen (ligning 2) ;

x(t) = Cre'nt 4 C e twnt (4)

C, og C; er konstanter

tict

Ved a benytte ossavat € =cosat L isinat | kan ligning (4) omskrives om til;

x(t) = Ay cos w,t + A, sinw,t 5)

der A; og A, er nye konstanter
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Konstantene A; og A, kan bestemmes vha initialbetingelsene til systemet.

Systemet vart har fglgende initialbetingelser:

- Forskyvningen og farten, blir satt til xo0og %1 ved t=0

Det farer til at:

X(t=0)=A1 :x‘]

2(t = 0) = w4, = %,

Ved a sette initialbetingelsene inn i ligning (5), far vi lgsningen:

X
x(t) = xy cos w,t + — i Wyt
Wy

7.4 Dempet system med en frihetsgrad

(6)

(7)

Figuren under viser et enkelt svingesystem med viskgs dempning. Dempningskraften F, er
proporsjonal med hastigheten, og kan uttrykkes som; F. = —cx ( c; dempningskonstant)

Grunnen til at denne kraften er negativ, er fordi den virker motsatt i forhold til fartsretningen.

—
F m

l

X

Figur 7.4 - En-frihetsgradsystem (dempet) [23]

Dersom forskyvningen, x, er malt fra likevektsposisjonen til massen, m, gir Newtons 2. lov

0ss bevegelsesligningen:
m¥ = —o¥— iy
eller

m¥+ cx + kx=20

(&)
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Lagsningen av bevegelsesligningen kan man finne ved a anta; #(E) = Ce™t (9)
- Der C og s er konstanter som ma bestemmes.

N&r ligning (9) settes inn i bevegelsesligningen far vi; ms?+ cs+k=0 (10)

2—4m c 2
Ligning (10) har lgsningen: s, , = —=-C 2K — _ (_) + (i) _k an

2Zm 2m m m

Disse rattene gir lgsningene:  x,(t) = C,e%tt

xZ(t) = Czegzt

Den generelle Igsningen av ligning (9) blir derfor:  x(t) = ¢,e5* + Cyes??

c g2 c c 32
() = Ce G G = 4 ¢ oG-I (12)

Der C; 0og C, er konstanter som kan bestemmes vha. initialbetingelsene til systemet.

Denne lgsningen kan omskrives vha. en kritisk dempingskonstant og dempingsforholdet.

- Den kritiske dempingen c. er definert som verdien av dempingskonstanten ¢ som
farer til at radikalen i ligningn (11) blir 0.

2
Ly -L_y —  c=2m[E=2ma, a3

2m m

For alle dempede system er dempingsforholdet definert som forholdet mellom
dempingskonstanten og den kritiske dempingen.

(== [4E))
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Ved & benytte oss av ligning (13) og (14), kan vi skrive: L=t = lw, (13)
Ligning (11) kan skrives som: 512 = (—{ £ /{2 — 1)w, (16)

Ligning (16) gir oss lgsningen av ligning (9):

x(6) = Gl Nent o ¢ o(~4-VT-Tunr (17)

Denne lgsningen er avhengig av starrelsen pa dempingen.
Dersom vi setter dempingsforholdet ¢ =0, far vi samme resultat som for et
udempet system, ligning (4). Derfor antar vi at dempingsforholdet ikke kan veere lik null.

Nar vi skal bestemme konstantene C; og C,, som er avhengig av initialbetingelsene til
systemet, ma vi ogsa ta hensyn til dempingsgraden til systemet.

Vi skiller mellom 3 forskjellige dempingsgrader: e Underdempet (<1
e Kritisk dempet (=1
e Overdempet (>1

Jeg tar bare for meg farste, ettersom det er mest kritisk her.

Figur 7.5 - Underdempet svinging [23]
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[

| dette tilfellet er: (<1 = c¢<c = E<

Leddet under roten i ligning (17) blir nd negativt, sa rgttene s; og s, kan uttrykkes som:

s =(=¢+if1=0%) wn 5= (¢ = ifT=07) wy

Ligning (17) kan na skrives som:

—{*E‘;I—(z]mﬁi L £~2E{—f—i;|—_’fz}mnt

I(E} = {.-I'E E{

= g-{wnt {Cle(ih—_ﬂ)mnt + CEEE' i1 -(z].:r:ﬂ:}

e e'c“'”r'[{lfj + C,) cos( 13 = {Zagt) + i(C + C3) sin(yf 1 — {Za,t) ]
= e‘*f“‘-l‘{ €1 cos(y/1 — Zwnt) + € sin(y1 — (2wyt) ] (18)

Disse nye konstantene kan bestemmes vha. initialbetingelsene x(t=0) = Xo 09  x(t=0)==xg

C; = xo.

ot = B +{wnxo)

o (an}

Ved 4 sette inn for konstantene i ligning (18) blir lgsningen:

Xg + {wnx
x(t) = e'f‘““f[xo cos(y/1 — (Pwyt) + w

R L = Zzwn

sin(y/1 — JPw,t) }
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7.4 Fremgangsmate ved beregning av egenfrekvenser

Nar man skal beregne egenfrekvenser og formmatriser til bygninger, ma man lgse
egenverdiproblemet:

p)
kpn = Wy Mgy

Der k er stivhetsmatrisen og m er massematrisen til bygget.

For & lgse dette problemet kan man benyttet seg av mathcad-funksjonene Genvals og
Genvecs.

. Genvals lgser ut m, fra egenverdiproblemet, og gir oss egenfrekvensene.

« Genvecs lgser ut @, fra egeneverdiproblemet, og gir oss formmatrisen.

Kort forklaring pd hva Genvals gjer:

Vi skal finne oy, ved a lgse egenverdiproblemet.

Farst omformer vi uttrykket, og beregner: k- |.u-;ﬂ}:-n-1 =

* & * 3

- s * B

S& beregner vi determinanten til ligningen: ‘k (w }3-\-1|
L

Sa settes determinanten lik 0, og man beregner @y, : 2
k—{wy)"Ml= 0

n = {:
Kort forklaring pd vha Genvecs gjor: *

Farst omformer vi uttrykket, og setter inn verdiene for egenfrekvensene.

k - |_U-.;n'r-n-1]-¢n= 0

Sé& normaliseres det ved at man setter inn 1 nar det ganges med vektoren.
~ [ 11
f.eks slik: k- |H_;1::.‘_-,,Ij|. -1

931

Dette gjares sa med alle de forskjellige egenfrekvensene, og sa lgser man ut en etter en
av @-verdiene.

* Dette kapittelet er inspirert fra [22] og [23]
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8. Prosjekteringsstandarden (Eurocode 8)

8.1 Bakgrunn

Jordskjelv er noe de fleste nordmenn bekymrer seg lite for, og tenker at det er forbeholdt
utsatte land som Kina, India og vestkysten til USA.

Far 2004 var det heller ikke vanlig & vurdere jordskjelvbelastninger pa konstruksjoner i
Norge. Men det de fleste ikke vet er at Norge er det omradet i Nord-Europa som opplever
flest jordskjelv i dag.

| Norge er det Standard Norge som fastsetter Norsk standard. Ettersom vi er medlem av den
Europeise standardiseringsorganisasjonen (CEN), er vi forpliktet & implementere alle
europeiske standarder og fastsette dem som Norsk standard. Dette gjelder uansett om den er
utarbeidet i Norge (NS) eller Europa (NS-EN). [www.standard.no]

Dagens gjeldende standard, Eurocode 8 (NS-EN 1998), gjelder for prosjektering og
konstruksjon av bygg og anlegg i seismiske omrader. Og for a finne dimensjonerende
jordskjelvlaster ma kravene i standarden oppfylles.

Formalet med denne standarden er a sikre at menneskeliv beskyttes, skadeomfanget begrenses
og byggverk som er viktige for & beskytte sivilbefolkningen forblir operative dersom
jordskjelv oppstar. [11]

| standarden finner man flere metoder for & beregne dimensjonerende jordskjelvlaster, bade
linezre og ikke-linesere. Man kan 0g i visse tilfeller utfare forenklede beregninger eller se
vekk i fra jordskjelvdimensjonering, men det er viktig a huske pa at de grunnleggende
kravene fortsatt gjelder.

Standarden stiller fortsatt krav til motstand mot sammenbrudd.

Det vil si at konstruksjonen skal dimensjoneres og oppferes for a tale den dimensjonerende
pavirkningen uten lokalt eller globalt sammenbrudd, og derved beholde sin
konstruksjonsmessige integritet og restbaereevne etter de seismiske hendelsene. [11]
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8.2 Beregning av dimensjonerende jordskjelvlast

8.2.1 Fremgangsmate

| Eurocode 8 blir jordskjelvlasten basert pa spissverdier for berggrunnens akselerasjon, ag,

med en returperiode pa 475 ar. Verdier for a4 finner man i det nasjonale tillegget til
standarden, i et kart over de seismiske sonene. Dersom byggeplassen er lokalisert mellom

kurvene for agaon, pé kartet, kan man interpolere. [11]

6" 8" 10" 12" 14’ 16" 18" 20" 22" 24" 26" 28" 30" 32" 34" 36" 38"

6" 8 10" 12" 14" 16" 18" 20" 22" 24’ 26" 28" 30" 32" 34" 36" 38

Figur 8.1 Seismiske soneri Norge [11]

* Se vedlegg A for stgrre sonekart!

Videre ma vi ta hensyn til hvilken seismisk klasse bygget er i. Konstruksjoner med liten
konsekvens ved sammenbrudd havner i klasse 1, mens viktige konstruksjoner som bruer,
sykehus, brannstasjoner osv. havner i klasse 4. Hver klasse har en tilhgrende seismisk faktor.

Konstruksjonsfaktoren, g, tar hensyn til konstruksjonens duktilitet og hvor mye energi den
kan absorbere. Man skiller mellom to dimensjoneringsprinsipp nar man skal velge g,
konstruksjoner med lite energiabsorpsjon (DCL) og energiabsorberende konstruksjoner
(DCM). Hensikten med konstruksjonsfaktoren er at vi skal slippe a gjennomfare en ikke-
linezer analyse. | praksis reduserer faktoren kreftene pa konstruksjonen, for & ta hensyn til den
ikke-linezere responsen.

Neste steg er a identifisere grunntypen. De forskjellige grunntypene er beskrevet i standarden

ved stratigrafiske profiler og parametre slik som i tabell 8.1 nedenfor. Dersom
skjeerbglgehastigheten Vs 3 er tilgjengelig bar grunntypen klassifiseres etter denne.
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Grunntype Beskrivelse av stratigrafisk profil Parametre
V530 Nspt Cu
(m/s) (slag/ (kPa)
30cm)

A Fjell eller fjell-lignende geologisk formasjon, medregnet >800 i i
hgyst 5 m svakere materiale pa overflaten

B Avleiringer av sveert fast sand eller grus eller svart stiv
leire, med en tykkelse pa flere titalls meter, kjennetegnet 360 - S50 5250
ved en gradvis gkning av mekaniske egenskaper med 800
dybden.

C Dype avleiringer av fast eller middels fast sand eller grus 180 —
eller stiv leire med en tykkelse fra et titalls meter til flere 360 15-50 | 70-250
hundre meter.

D Avleiringer av lgs til middels fast kohesjonslgs jord
(med eller uten enkelte myke kohesjonslag) eller av <180 <15 <70
hovedsakelig myk til fast kohesjonsjord.

E Et grunnprofil som bestar av et alluviumlag i overflaten
med Vs-verdier av type C eller D og en tykkelse som
variere mellom ca. 5 m og 20 m, over et stivere
materiale med Vs > 800 m/s.

S1 Avleiringer som bestar av eller inneholder et lag med en <100
tykkelse pa minst 10 m av blgt leire /silt med hay (indikati - 10-20
plastisitetsindeks (P1>40) og hgyt vanninnhold. V)

S2 Avleiringer av jord som kan ga over i flytefase, sensitive
leirer eller annen grunnprofil som ikke er med i typene
A-E eller S1.

Tabell 8.1 Grunntyper [11]

Avhengig av hvilken grunntype konstruksjonen star pa, kan jordskjelvets intensitet variere
enormt. Dersom konstruksjonen star pa veldig myk grunn, vil jordskjelvet bli forsterket. |
Eurocode 8 tar man hensyn til dette ved & innfgre en forsterkningsfaktor, S, som er avhengig
av grunnforholdene. Denne varierer fra 1.0 pa fast fjell, til 1,7 for veldig myk grunn.

Nar grunntypen er valgt/identifisert, kan man beregne det dimensjonerende spekteret, Sq(T),
som oftest blir kalt respons spektrum. Det beskriver enkelt og greit konstruksjonens respons
av grunnens bevegelse og den baseres pa konstruksjonens egenperiode.

Det dimensjonerende spekteret Sy(T) defineres ved falgende uttrykk:

20T (25 20 .
S4(T.@) = ||ag8| =+ —+1—=-=| if 0ST=<Ty,
= 3 Tbk\_q i)
257
a 8- — | f T,=T<T,
.= a)
T
2 |
ag.g.‘_j._':_ # T, sT=Ty
.= aq T
s (T.Ty)
2, 23 led £ T4sT
= ':_I_ 1_2
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der

S«(T) erdimensjonerende spektrum

T er egensvingeperioden

ay er den dimensjonerende grunnakselerasjonen

S er en forsterkningsfaktor som er avhengig av grunnforholdene

q er konstruksjonsfaktoren

Ts er den nedre grenseverdien av omradet med konstant spektralakselerasjon
Tc er den gvre grenseverdien av omradet med konstant spektralakselerasjon.
Tp er verdien som definerer begynnelsen pa spektrets omrade for konstant

forskyvning

| Eurocode 8 blir S4(T) definert som dimensjonerende spektrum. Denne definisjonen er lite
forklarende, sa jeg liker bedre forklaringen som NS 3491-12 gir;
- horisontal dimensjonerende seismisk akselerasjon.

Parametrene som beskriver det elastiske respons spekteret blir avlest fra tabell 8.2.
Og det er disse som bestemmer knekkpunktene for responsspektrene som brukes i Norge.

Grunntype S Tg (5) Tc (S) Tp ()
A 1.0 0.10 0.25 1.5
B 1.25 0.10 0.30 1.5
C 1.4 0.15 0.35 15
D 1.6 0.15 0.45 1.5
E 1.7 0.10 0.35 1.5

Tabell 8.2 Verdier for viktige parametre [11]

Nar man har beregnet Sq(T) kan man plotte kurven, og vha. konstruksjonens egenperiode lese
av dimensjonerende seismiske akselerasjon.

[

S4a(T.) — D
: T E _

o

}/ G

/
L
L

1.5
SdbET.-q} i
Sd':[:T- E_I;' 1 I.'r I‘.\I
S44(T-9)

S4e(T. 90 5

T.T.T.T.T

Figur 8.2 Horisontale elastiske responsspektre til bruk i Norge. [11]
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8.2.2 Utelatelseskriterier

Kriteriene for a kunne se vekk i fra jordskjelvdimensjonering finner man i punkt
NA.3.2.1(5)P.

Standarden sier at det kreves normalt ikke pavisning av tilstrekkelig sikkerhet etter NS-EN
1998 for:

e  Konstruksjoner i seismisk klasse 1.
e Lette trekonstruksjoner

o Dersom agS < 0,059 = 0,49 m/s?
e Dersom Sq < 0,059 = 0,49 m/s® beregnet med konstruksjonsfaktor q < 1,5.

For bruer i seismisk klasse IV kreves alltid pavisning av tilstrekkelig sikkerhet etter NS-EN
1998.
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8.3 Analysemetoder
8.3.1 Generelt

| Eurocode 8 kan man velge mellom fire analysemetoder. Standarden skiller mellom
linexere- og ikke-linezre analyser, og de forskjellige metodene er:

Lineaer-elastiske analyser: Ikke-linezere analyser:

- Tverrkraftmetoden (forenklet metode) - Ikke-lineeer statisk analyse

- Modal responsspektrumanalyse (utvidet metode) -  Ikke-lineeer tidshistorieanalyse
(dynamisk)

Av disse er de linesere mest brukt, og hvilken av de du kan benytte avhenger bl.a. av
bygningens konstruktive egenskaper.

| dette kapittelet ser jeg neermere pa de to lineare analysemetodene.

8.3.2 Tverrkraftmetoden (Forenklet metode)

Dette er den enkleste og mest brukte metoden for & beregne dimensjonerende krefter pa
konstruksjoner. Denne analysemetoden kan brukes pa bygninger der den fgrste
egensvingeformen blir dimensjonerende for byggets respons.

Eller som standarden sier: ”Denne analysemetoden blir brukt pa bygninger med en respons
som ikke pavirkes betydelig av bidrag fra hayere vibrasjonsformer enn den forste
egensvingeformen 1 hver hovedretning”. [11]

Hovedpoenget med denne analysen er a finne dimensjonerende skjerkraft ved fundamentniva,

og det gjares pa fglgende mate:

Man starter med a beregne bygningens farste egensvingeperiode T;.

70085 - momentstiv stalramme
T, = {:t.HE"?S C; = 0073 - momentstiv betongramme
\0050) - andre konstruksjoner

der C; er en faktor som er avhengig av type avstivningssystem og H er hgyden av bygningen
fra enten fundamentet eller stiv kjeller.
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For at man skal kunne benytte denne formelen ma falgende krav oppfylles:
e Bygningens hgyde ma ikke overstige 40 meter.
e Bygningen ma oppfylle kriteriene for regularitet i oppriss gitt i punkt 4.2.3.3 i
standarden.
e Bygningens farste egensvingeperiode T; ma veere mindre enn fglgende verdeier:

Ty < |41,

20-s

Nar T er beregnet, kan vi beregne dimensjonerende skjaerkraft ved fundamentniva.
Det gjares vha. fglgende uttrykk:
Fp = 84(Tp.q)- M

der
Sd(T1) erordinaten av det dimensjonerende spekteret.
T1  er bygningens farste egensvingeperiode
M er bygningens totale masse over fundamentet eller over stiv kjeller
A er en korreksjonsfaktor.

A= |085 dersom T, <2T_ & n,  erflereenn2etg

Z
1.0 ellers

Med basis i den dimensjonerende skjerkraften ved fundamentniva, kan vi fordele de
horisontale seismiske kreftene til hver etasje. Dette kan gjgres pa to mater, enten ved a se pa
forskyvningene av hver etasje, eller a forutsette at de horisontale forskyvningene gker linezrt
langs hgyden. Den mest brukte metoden for a fordele de horisontale seismiske kreftene er:

21

Figur 8.3 Fordeling av de horisontale seismiske kreftene. [13]

der z er hgydene av massene over pafaringsnivaet for den seismiske pavirkningen.
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8.3.3 Modal analyse (Utvidet metode)

Denne analysemetoden benyttes pa konstruksjoner som ikke tilfredsstiller kravene for
anvendelse av tverrkraftmetoden.

| motsetning til tverrkraftmetoden, er hovedpoenget med denne analysemetoden a ta hensyn
til alle svingeformer som bidrar til bygningens respons.

Nar man benytter denne analysemetoden, beregner man ngyaktig egenperioder, svingeformer
og krefter som virker pa bygget. Dette gjares ved & se pa bygget som en pinnemodell, med
tilhgrende stivhetsmatriser og konsentrerte masser.

Ved a utfgre en modal responsspektrumanalyse kan man gjare store besparelser (spesielt pa
store bygg), ettersom denne metoden gir mer ngyaktige verdier i motsetning til
tverrkraftmetoden som er veldig forenklet.

* Formlene som er benyttet i den modale analysen er hentet fra boken:
”Dynamics of structures” av Chopra A. K. [22]

* Se kapittel 7.2 for definisjoner av viktige parametre og oppbygging av matriser.

Figur 8.4 Pinnemodell og tilhgrende svingeformer

*  Dette kapittelet er inspirert av Eurocode 8.
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9. Beregning av bygg

9.1 Generelt

Nar et bygg skal dimensjoneres ma man farst beregne lastene som bygningen skal kunne
motsta. Det skilles her mellom statiske og dynamiske laster.

De statiske lastene kommer hovedsakelig fra egen- og nyttelaster, og de er forholdsvis enkle &
beregne.

De dynamiske lastene derimot, er noe mer komplisert. Nar man skal beregne starrelsen pa den
dynamiske lasten jordskjelv, er det mange faktorer som spiller inn.
* se kapittel 8.2 for beregning av jordskjelvlast

Nar lastene er beregnet ma man se pa hvordan lastene virker. De statiske lastene opptrer
hovedsakelig som jevnt fordelte laster eller punktlaster mens jordskjelvlasten opptrer som en
akselerasjon av grunnen, som gjer at bygningen svinger.

For & beregne opptredende krefter pa bygninger pga. jordskjelvlasten, har jeg laget to
oversiktlige regnemodeller i Mathcad, en forenklet beregning (tverrkraftmetoden),
0g en utvidet metode (modal analyse).

Jeg har beregnet tre forskjellige bygninger, som du finner tegninger av i vedlegg B, C og D,
men av hensyn til bedriften som har gitt meg tilgang til disse, oppgir jeg ikke navnene pa
bygningene.

7

60.5m T

29,1 m
15,4 mI

Havhus Hotell Kontorbygg
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.2.1 Hayhus

1. Generelt;

i

2. Geometri :

Antall etasjer:

Antall nivaer:

Etasjehgyde:

Hayde:

Total hgyde:

Dette hgyhuset er et naeringsbygg
pa 18 etasjer.

Bygget er symmetrisk og kan derfor
regnes forenklet som en pinnemodell
som svinger i to hovedakser.

Seismisk klasse: || (kontorbygg)

Ld

Netg = 14 Hoveddimensjoner:

Ng= netg"'l
0, = 33 1= 1. ngg
Zl.:Om =2 Ne

Ly =249 (x-retning)
By, := 17.281 (y-retning)

( Egentlig er bygget 64,5 m, men jeg ser vekk i fra sjakten pa taket! )
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
3. Materiale
- Det skal benyttes B45 betong med dynamisk tillegg. (NS 3473 9.2.3)
0.7
N N _ 03({ N _ N
fock = 45—2 E := 1.15[95000F —2 Ef= 34228[—!—2
mm mm mm
4. Avstivning av bygget
4.1 Avstivning langs bygget:
0.35m(3 845m)3 4
Skiver: | 4= —————=17m R
y 12 . .
3 + -
0.35m{}4.495
12 | X
Sgyler: Diameter: |d1 = 0.500r11 |d2 = 0.450r71
Antall sgyler: |n:= 20
s 4 4 . P
Is:: —miz =0.00201m " (Dette bidraget er veldig lite)
64
Stivhet | b t: =
'vhet langs bygge IY' 2|y1 * 2')’2 + nils Iy = 8.65m4
4.2 Avstivning pa tvers av_bygget:
0.35m(6 85m)3 = o '
Skiver. | 4= ———2_ = 9.4m4
Xl 12 - -
0.35m((6.85m)° 4 I ! I y
lyo = T =94m - . ,[
3 - - ] [ ] [} - X
0.35m({5.14m) 4
IX3 = T =4m
Stivhet pé tverrs av bygget: ly = lyq + Iy + lyg + nig ly =228 m4
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
i:=1.n
et
5. Laster 9
Areal av dekker: Adi = LpBp
kN N
Egenlast per dekke og areal: 94 = 25—3[G).260m A = 6.5d(—2
m m

Egenlast sgyler:

Permanent last:

Nyttelast for kontorbygg:

Ulykkestilstand (seismisk):

Snglast pa taket:

Seismisk masse:

Total masse:

Massematrise:

Ogq = 25"—': [00.250m(D.250m{r) @,
| 1
m

Uep. = 25"—': [00.225m(0.225m () (d,,
| |
m

Os = |ag. ifi<4
| |

Os. Otherwise
|

kN
=3—
An 2
m
an
‘1’2 =03 in = Emdlm’z
o= 1.5k—N Flatt tak-> 1, := 0.8
m2
Stak ‘= Sotit
Stak = :].Zd(ﬁ QS = St;akmd
. j g Netg

Velger & se vekk i fra snglasten, og bruker heller
nyttelast p& taket ogsd, konservativt..

— Mgy
Mseis = Q. + Qn, Mg = 13
kg
netg
M; = Z Mgsis, = 6357304
i=1
M = diag(Mseis)
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.2.1 Hayhus

6. Stivhet

Vi ser p& dekkene som uendelig stive, og ser bort i fra rotasjon av knutepunktene.

uy = 1 u; = 1
ﬂE’.‘ ﬂe’.
| |
4 @ 4 ‘{—Lﬁ
Y
39, ® i
—> ks — Ik,
2 ‘_}kl 2@
ST FITT

Ulike svingemater

etg

Uete

Ved & benytte ligningene for statisk likevekt, kommer vi fram til stivhetsmatrisen:

Ettersom fgrste og andre etasje er litt hgyere, og har stgrre sgyledimensjoner,

blir ikke stivheten i alle etasjene lik.

E E,

Ky = 12— = 120——

| (dzi)B | (dzi)B

(Stivheten i x-retning virker om y-aksen)

(Stivheten i y-retning virker om x-aksen)
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hayhus
Eurocode 8
Stivhetsmatrisen for bygget blir:
ke, *h, T, 0 0 0 0 0 0
I L VR R 0 0 0 0 0
0 B L Y 0 0 0 0
0 0 kg ke T 0 0 0
0 0 0 e kg tRe TR 0 0
0 0 0 0 o ke Tl TR 0
0 0 0 0 0 o ke the R
0 0 0 0 0 0 g ke iy
0 0 0 0 0 0 0 g K,
= 0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0 0
2
Gjgr matrisen dimensjonslgs: K, := KXEIE—g
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
Stivhetsmatrisen for bygget blir:
kyl + ky2 —ky2 0 0 0 0 0
—ky2 ky2 + ky3 ky3 0 0 0 0
0 —ky3 ky3 + ky4 0 0 0 0
0 0 —ky4 —ky5 0 0 0
0 0 0 —ky5 ky5 + ky6 —ky6 0 0
0 0 0 = 5 ky6 + ky7 —ky7 0
o0 o Oy ey
0 0 0 0 0 —ky8 ky8 + kyg
0 0 0 0 0 0 —kyg kyS
- 0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0 0
2
Gjer matrisen dimensjonslgs: Ky: =K EIS—
y Ykg
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus

Eurocode 8

Utvidet metode Retning: P& tverrs av bygget
(y-retning)

For & finne egenfrekvensen og formmatrisen benvtter ea mathcad funksjonene:

2 ]

- Genvals, som lgser egenverdiprobleme kg = Wy Mmooy og lgser ut
- Genvecs lgser ogsa egenverdiproblemet kg, = v'Jn:'m' ¥ men lgser u £y
Ny = genvals(Ky,M)| = genvecs(Ky,M)|
Egenfrekvens for modene: Egenperiode for modene: Frek  vens:
wy::\/ryd?B Ty = EB fy::i
Wy Tsy
68 0.092 11
206 0.031 33
344 0.018 55
481 0.013 77
617 0.01 98
749 0.008 119
874 0.007 139
993 0.006 158
1105 0.006 176
Y~ | 1210 sy | 0005 |° 'v=| 103 |™
1309 0.005 208
1399 0.004 223
1480 0.004 236
1550 0.004 247
1610 0.004 256
1657 0.004 264
1692 0.004 269
1713 0.004 273
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
Formmatrisen:
0.16 046 -068 084 -09 1 il 1 -1 1 -074 058 -0.46
026 0.69 -094 099 -09 063 -029 -0.08 048 -0.89 096 -1 0.97
033 084 -1 081 -037 -016 061 -0.88 091 -067 011 038 -0.77
041 095 -09 036 034 -084 087 -048 -0.19 09 -1 074 -0.19
048 1 -066 -0.19 089 -0.87 023 055 -097 069 021 -0.86 0.95
055 099 -031 -0.69 097 -0.25 -065 0.85 -0.16 -0.89 0.93 -0.18 -0.72
061 093 009 -097 056 056 -08 001 092 -0.7 -051 097 -0.26
0.67 081 047 -095 -0.15 095 -018 -0.84 048 0.87 -0.77 -045 0.97
| 073 065 078 -063 -0.77 062 068 -058 -0.75 072 075 -068 -0.68
(I’y_ 078 045 09 -011 -1 -019 084 046 -074 -086 054 0.89 -0.32
083 023 099 044 -0.71 -085 013 088 049 -0.74 -092 0.11 0.99
087 -0.01 087 085 -0.06 -087 -0.71 013 091 084 -024 -0.96 —-0.62
091 -025 06 1 063 -023 -082 -08 -018 075 1 051 -0.39
094 -047 024 083 099 058 -008 -0.66 —0.97 -0.83 -0.07 063 1
096 -067 -016 04 084 09 074 035 -017 -0.77 -0.98 -0.92 -0.57
098 -083 -054 -0.15 026 0.6 0.8 09 092 081 038 -0.04 -0.45
099 -094 -082 -0.66 —-045 -0.21 003 024 049 078 08 094 1
1 -1 -098 -0.96 -093 -0.86 -0.77 -0.73 -0.75 -0.8 -0.65 -0.57 -0.51
| denne matrisen representerer: radene --> etasjene, og kolonnene --> modene.
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9.2.1 Hayhus

Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

Svingemodene:

45~
15~

'lJr)y v'lJr)y ’ wy rwy ' 0

i,2 i,3 i,4

i1

60 T

40

20
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

Modale masser: Det som gjeres her er at vi generaliserer massene til den n-te

mode, for 8 omforme et kontinuerlig system til et mer lineaznt
system med en frihetsgrad.

o T
Mmy-‘ d|ag(<I>y [IS/IE{>y>

Jordskjelvvektor: Dette er en enhetsvektor som brukes for & gjgre om matrisene til
vektorer
k:=1.n
— et
A\,JVJ\.,k =1 g
Vektet masse: Det som gjgres her er & samle de forskjellige massene for de

forskjellige modene og legge de sammen.

T
Ly = <I>y MO1

(Viser de 6 farste ...) j=

Effektive masse: 1.26
0.39
-0.21
0.14
-0.1
0.07

-7 M =
M effyi

Andel av total masse: (Viser de 6 farste...)

87.0
0 85
y G _| 25
P = — P, = %
y M, 2R 10 | ]
05
03

Kravet er at den modale massen skal veere staerre enn 90%, dermed kan antall moder
som trengs til videre beregning bestemmes.

Vi méa derfor ta med antall moder:
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus

Eurocode 8
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Grunntype: A (Fjell)
Grunnakselerasjon: (Jaeren) ag:= 0_52 Figur NA. 3.901
2
S (475 ars returperiode)
m
dag = 0.05—2

S
Siden eg antar grunntype A, méa eq iht til 3.2.1 (2) og (3) ta hensyn til:

Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || NA.4(901)

NA.4(902)
— _ m NA.3.2.1 ()P
B9~ 71@9 + dag ay = 0.55 5
S
Referansefrekvens: Fref = 40HZz
Konstruksjonsfaktor: g:=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)

S er en forsterkningsfaktor som er uavhengig av grunnforholdene

er den nedre grenseverdien av omrédet med konstant
spektralakselerasjon

b= 0.10

=1
. i
e
_|

O

er den gvre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

c-

er verdien som definerer begynnelsen pé spekterets
omréde for konstant forskyvning

_|
o
i
=
_|
o

Dimensjonerende spektrum:
2 T (25 2
Sy(T,q) = =+ —0— - — if 0<T<T
d(T. ) {ag %3 T L Jﬂ b
(39[5%) if TysT<T,
T
(agtsﬁa—cj if T,<T<Ty
q T
T.T
{ag[sﬁ[-(—c d if Ty<T
q -|-2
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

Horisontalt elastisk responsspekter --> Horisontal dimensjonerende seismisk
akselerasjon som funksjon av egenperioden.

Dimensjonerende seismisk akselerasjon:

i= 1.nm

0.87

=Ty 9) (7)o

).

m

2

i , 0.092 10.9
Eigenperiodene for modene: T, = s f = Mz
¥ {0.031 Yi (327
Pkt. 3.2.2.5 (4) angir at minste akselerasjon skal veere stgrre enn 3 *a.g.
Dette er oppfylgt siden alle akselerasjonene er stgrre enn B:=02
m
=011—
Blay 2

ok
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
Forskyvningsvektor:
Antall moder: Nm =2 vi=[for 201..ny
Antall etasjer: Netg = 18 for iO1. Netg
Ly82 Sda82
i - ® E,
2 YiolMm 2
"2 ()
Y,
v

Jeg bruker kombinasjonen: square root of the sum of the squares (SSRS).

max -

for id1.. netg

V < O’
for s20 1..nm

V V+(Vi,52)2

Vmaxi - \/v

max

Dette er en kombinasjon av forflytningene i hver mode som gir

en maks forskyvning i hver etasje.

Forskyvning i gverste etasje:

\%
maXn etg

= 0.24mnrr‘
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

Krefter: (Chopra 13.)

Sl<i> - Meffyiw'@y<i>

peffy<i> - Sl<i> mg@dai

66 35
101 52
131 64
157 70
184 74
211 74
236 69
260 60
282 48
Peffy =| 300 24 [
320 17
336 -1
351 -19
363 -35
372 -50
379 -62
384 -70

387 -74

Kolonnene representere mode 1 til.....
Radene representere skjaerkrefter i etasje 1 til...

max.y = | for i 1--”etg

F < OEI}\I2
for 52D 1..nm

2
e )

Fmaxi - \/T:

max
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
Regned nedover som samlet skjaerkraft:
Qy:: for s2001..n, Qymax:: for i l..netg
Q1 ~ OkN Q0 - OERNZ
for iDnetg'netg_l"l for 201..n,
— +
Ql - Q1 IOeffyi’52 Q0 - Q0+ (Qy. >2
Qi,sz - a1 i,82
o Qmax, = VQO

Qrmax

4822 288 4830 Farste etasje

4756 253 4763

4655 200 4659

4524 137 4526

4368 66 4368

4183 -8 4183

3972 -82 3973

3736 -151 3739

3476 -211 3483

= 3105 260 | <" Qymax = | 5505 <N

2893 -293 2908

2573 =310 2591

2236 -309 2257

1885 -290 1908

1523 -255 1544

1151 -205 1169

771 -144 784

387 -74 394 Tak
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
Utvidet metode Retning: Langs bygget
(x-retning)
For & finne egenfrekvensen og formmatrisen benvtter ea mathcad funksjonene:
- Genvals, som lgser egenverdiprobleme kg = Wy Mmooy og lgser ut
- Genvecs lgser ogsa egenverdiproblemet kg, = Wy Mepy, men lgser u £y
Ay = genvals(KX,M)| P, = genvecs(KX,M)|
Egenfrekvens for modene: Egenperiode for modene: Frek  vens:
ad
W= S _2m _ 1
X \/_X s TSX = — fX -
Wx T
42 0.149 7
127 0.05 20
212 0.03 34
297 0.021 47
381 0.017 61
462 0.014 74
539 0.012 86
612 0.01 97
681 - 0.009 c 108 o
Wy = = S = 4
X | 747 X1 0.008 X 1119
807 0.008 128
863 0.007 137
913 0.007 145
956 0.007 152
993 0.006 158
1022 0.006 163
1043 0.006 166
1057 0.006 168
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
Formmatrisen:
0.16 046 -068 084 -09 1 il 1 -1 1 -074 058 -0.46
026 0.69 -094 099 -09 063 -029 -0.08 048 -0.89 096 -1 0.97
033 084 -1 081 -037 -016 061 -0.88 091 -067 011 038 -0.77
041 095 -09 036 034 -084 087 -048 -0.19 09 -1 074 -0.19
048 1 -066 -0.19 089 -0.87 023 055 -097 069 021 -0.86 0.95
055 099 -031 -0.69 097 -0.25 -065 0.85 -0.16 -0.89 0.93 -0.18 -0.72
061 093 009 -097 056 056 -08 001 092 -0.7 -051 097 -0.26
0.67 081 047 -095 -0.15 095 -0.18 -0.84 048 0.87 -0.77 -045 097 -9
| 073 065 078 -063 -0.77 062 068 -058 -0.75 072 075 -068 -0.68
Px = 078 045 09 -011 -1 -019 084 046 -074 -086 054 0.89 -0.32
083 023 099 044 -0.71 -085 013 088 049 -0.74 -092 0.11 0.99
087 -0.01 087 085 -0.06 -087 -0.71 013 091 084 -024 -0.96 —-0.62
091 -025 06 1 063 -023 -082 -08 -018 075 1 051 -0.39
094 -047 024 083 099 058 -008 -0.66 —0.97 -0.83 -0.07 0.63 1
096 -067 -016 04 084 09 074 035 -017 -0.77 -0.98 -0.92 -0.57 3.
098 -083 -054 -0.15 026 0.6 0.8 09 092 081 038 -0.04 -0.45
099 -094 -0.82 -0.66 —-045 -0.21 003 024 049 078 08 094 1
1 -1 -098 -0.96 -0.93 -0.86 -0.77 -0.73 -0.75 -0.8 -0.65 -0.57 -0.51
| denne matrisen representerer: radene --> etasjene, og kolonnene --> modene.
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9.2.1 Hayhus

Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

Svingemodene:

40
20

45~
15~
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

Modale masser: Det som gjeres her er at vi generaliserer massene til den n-te
mode, for 8 omforme et kontinuerlig system til et mer lineaznt
system med en frihetsgrad.

o T
Mmx = d|ag(<I>X [IS/IE{>X>

Jordskjelvvektor: Dette er en enhetsvektor som brukes for & gjgre om matrisene til
vektorer
Jlk -1 k:= 1..netg
Vektet masse: Det som gjgres her er & samle de forskjellige massene for de

forskjellige modene og legge de sammen.

o T
L= &, MOL

(Viser de 6 farste ...) i=1.6

Effektive masse: 1.26
0.39
Ly Mgy = -0.21

i 0.14
-0.1
0.07

Meffx =
mx

Andel av total masse: (Viser de 6 farste...)

87.0
) 85

) 25

Py = Py = 96
X M, 2% 10
0.5
0.3

Kravet er at den modale massen skal veere staerre enn 90%, dermed kan antall moder
som trengs til videre beregning bestemmes.

Vi méa derfor ta med antall moder:
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus

Eurocode 8
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Grunntype: A (Fjell)
Grunnakselerasjon: (Jaeren) ag,= 0_52 Figur NA. 3.901
2
S (475 ars returperiode)
dag = 0.05—2
S

Siden eg antar grunntype A, méa eq iht til 3.2.1 (2) og (3) ta hensyn til:

Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || o= 1 NA.4(901)
NA.4(902)
m NA.3.2.1 ()P
= +d =055—
Rgi= 18y * dag % 2
Referansefrekvens: Fref = 40HzZ
Konstruksjonsfaktor: 9.=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)

er en forsterkningsfaktor som er uavhengig av grunnforholdene

En
i
=
7

Ty = 0.103 Ty er den nedre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

T . '= 0.254 T, er den gvre grenseverdien av omrédet med konstant
spektralakselerasjon
Tq.= 1.5 Tq €r verdien som definerer begynnelsen pé spekterets

omréde for konstant forskyvning
Dimensjonerende spektrum:
2 T (25 2
Sy(T,q) = B— + —0l— - — if 0<T<T
T %) {ag [%3 Ty (g 3)] b
5 .
(agBBZq—) if Tp<T<T,
T
(aggﬁa—cj if T,<T<Ty
q T
T.T
agtsﬁ[-(—c d if Ty<T
q 12
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

Horisontalt elastisk responsspekter --> Horisontal dimensjonerende seismisk
akselerasjon som funksjon av egenperioden.

Dimensjonerende seismisk akselerasjon:

= () [T =(0ne) 5
S

) , 0.149 7
Eigenperiodene for modene: Tey = ( j s f, = ( j[ﬂ-lz
0.05

Pkt. 3.2.2.5 (4) angir at minste akselerasjon skal veere stgrre enn 3 *a.g.

Dette er oppfylgt siden alle akselerasjonene er stgrre enn B:=02

m
Blag =011~ o
S
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus

Eurocode 8
Forskyvningsvektor:
Antall moder: Nm =2 vi=[for 201..ny
iar — for iD1l.n
Antall etasjer: Netg = 18 etg
L S
Xp THag | 5
V. - ® E K3
i,s2 X
1,82 | M
2 | Wy
()
%

Jeg bruker kombinasjonen: square root of the sum of the squares (SSRS).

max -~

for id1.. netg

V < O’
for s20 1..nrn

V V+(Vi,52)2

Vmaxi - \/v

\Y

max

Dette er en kombinasjon av forflytningene i hver mode som gir

en maks forskyvning i hver etasje.

Forskyvning i gverste etasje:

v maXn

= 0.650n
etg
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

Krefter: (Chopra 13.)

69 42
Sl<i> - Meffxi[M@x<i> 106 63
137 76

165 84
194 89
222 88
248 83
273 72
peffx<i> = 51<i> kg5 Peffx = g Y
317 40

337 20
354 -1
369 -22
381 42
391 -60
399 -74
404 -83
407 -88

Kolonnene representere mode 1 til.....
Radene representere skjeerkrefter i etasje 1 til...

max.x == for i 1--”etg

F < OEI}\I2
for 52D 1..nm

2
FoFe (peffxi,sz)

I:maxi ~F

max
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8
Regned nedover som samlet skjaerkraft:
Qy:= |for 20 1..ny, Qumax == | for i l..netg
Q1 ~ OkN Q0 - OERN2
for 10 Neg, Negg = 11 for 201..np,
— +
Ql - Q1 pefin,sz Q0 . Q0+ (Qx. >2
Qo "<
o Qmax, = VQO

Qrmax

5070 344 5081 Farste etasje

5001 302 5010

4894 239 4900

4757 163 4760

4592 79 4593

4398 -10 4398

4176 -98 4178

3928 -180 3932

3655 —253 3664

%= 3350 -a10 | <" Qumax = 3375 | N

3041 -350 3062

2705 -371 2730

2351 -369 2380

1982 -347 2012

1601 -305 1630

1210 -245 1234

811 -172 829

407 -88 416 Tak
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

Analyse ved hjelp av tverrkraftmetoden  (forenklet metode) :
Etter NS-EN 1998-1:2004+NA:2008 Pkt 4.3.3.2

Kan ikke benytte forenklet metode ettersom bygget i kke tilfredstiller kravet
istandarden, pkt. 4.3.3.2.2. (3). For bygninger opp  til 40 m. og pkt. 4.3.3.1. (2) a

Vi starter med & regne ut Tq, somer byggets farste egensvingeperiode:

Byggets hgyde: meter

0.085\! (momentstiv stlramme)
Avstivningssystem:  C,:= | 0.075 | (momentstiv betongramme)

0.050 (andre konstruksjoner)

= q (momentstiv betong ramme
Gy = 0079 ( J ) T, = B’ s T, = 1635
T, < |40
: 1 c
Krav : Ikke ok !
203
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Antar grunntype A
Grunnakselerasjon: g~ o,5m Figur NA. 3.901,
2
(475 ars returperiode)
m
dag = 0.05—2
s

Siden eg antar grunntype A, ma eq iht til 3.2.1 (2) og (3) ta_hensyn til:

Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || = 14 NA.4(901)
NA.4(902)
- +d =0552
’\?\g/' ’Yl@g ag ag ' 52
Referansefrekvens: ek = 40Hz
Konstruksjonsfaktor: 9.=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hegyhus
Eurocode 8

wn
1

=
wn

er en forsterkningsfaktor som er avhengig av grunnforholdene

T, = 0.103 Ty er den nedre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

er den gvre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

T,:= 1.59 Tq €r verdien som definerer begynnelsen pé spekterets
omréde for konstant forskyvning

Dimensjonerende spektrum:
2 T (25 2
S4(T,q) = -+ —0— - — if 0<T<T
Sa(T.9) {ag [E?) T, La 3)ﬂ b
(ag[mzq'—sj if Tp<T<T,
T
(agBBz—'SEI—Cj if T,<T<Ty
q T
T.T
{agﬁﬁéic d if Ty<T
q T2

T:=0s,0.01s..2s
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Jordskjelvvurdering etter 9.2.1 Hayhus
Eurocode 8

Dimensjonerende seismisk akselerasjon:

Sy(T1.0) = 0.1392

T, = 163s
1 S

Det kreves ikke pavisning av tilstrekkelig sikkerhe t etter NS-EN 1998 dersom
S.d er mindre enn 0,49 m/s2.

Skjeerkraft ved fundamentniva:

Langs bygget (x-retning ): A= 1085 if Ty <200, Fp = Sd(Tl,q)EMt[}\Ekg
10 if ngg<2
1.0 otherwise -
A=1

Dimensjonerende forskyvning av grunnen: dg = 0,025%[$E|’CErd dg = 5.2l

Fordeling av de horisontale kreftene:
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Vindberegning

NS 3491-4

9.2.2 Hgyhus
(Bryne)

Vindkasthastighetstrykk

Referansevinshastighet :

(Tab A.1)

Vief := 28dD
S

Basisvindhastighet

Terrengruhetskategorier

(katO / katl / katll / katlll / katlV ) :

Cet:= 1.0
Cars:= 1.0
Choh — 1.00

Csan:= 1.0

Vi := VreflGretCardChonCsan

Terrengkategori pa byggeplass :

Nabokategori :

Byggets avstand fra nabokategori :

Stedsvindhastighet [m/s]

VsB(2) s Vsa(2) s Vsud2)

50

Byggets hgyde :

Byggets beliggenhet : [Omréde= OfL [H:= 32
(O1/02/03) (Ho.h)

retningsfaktor Tab. A2
arsfaktor Tab. A3
nivafaktor Tab. A5

Ho=900m  Hygpp=1500m

sannsynlighetsfaktor (1.0 for 50 ars returperiode)

m
Vp = 28—
S

[Kategori:= katll} (B)

Nabokat= kat|l (A)

(maks 10.000 m)

m
Vep(2) = Ga(@D)  |ves(z1) = 32,7
m
Vea2) = Ga@)  |vea(z1) = 37.8
Vu(z1) = 34.3—
S

Topografi :

Topografiform (ingen/as/skré/bratt1/bratt2/le)

Data for &s eller skra :

Avstand fra lokal topp til bygested x:=0
Hgyde pa as/skraning ved byggested

Lengde as skraning ved byggested
Bredde p& &s/skréning

Lengde as/skraning ved topp

Hgyde pa skjermende as . 1

Avstand til skjermende as L= 400
H
— =0.75 — =2.50
Ly Lo

Maks verdi p X : Xax:= Kyirk Ly Xmax= 0
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Vindberegning

NS 3491-4

9

.2.2 Hayhus
(Bryne)

Stedsvindhastighet

Hastighetstrykk

Vindkasthastighetstrykk

kyirk = 0

Topografifaktorer

Vs(2) := Gy (Z2)Dsud2)
as(2) = gws(z)2

=35

I'= I\(z) = 0.16

Okast?) = (1 + 2[0,(2)) @s(2)

Viast-= qkas(zl) %

Vindkasthastighetstrykk [Pa]

AS,maks= 0.00

cn(z1) = 1.00

|ctt =1.00 | |ct(zl) =1.00 |

m

v(z)) = 343

qs(zl) = 0.73&\'2
m

(1+ 2k, (z)) =2.14

qkas(zl) = 1.57[-&(ﬁ2
m

m
Viast= 50-13

10
80
z
z 60
z
_____ 40
z
20
500 1x10° 1510 10’ 2510 10’
Okas{2) Gkastaut(2) , AkastBuf2) : Okastuf2) Topografiforsterkning i hayde z; = 60.4m
Okast 21
qkastu(zl)
Vindkasthastighetstrykk :
T 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
T = 5.00 10.00 15.00 20.00 25.00 30.00 35.00 40.00 45.00 50.00 55.00
1 0.80 0.87 1.02 1.12 1.21 1.28 1.34 1.40 1.45 1.49

qkast
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NS 3491-4

Formfaktorer vegger
Figur 11/Tabell 7

9.2.2 Hgyhus

d
e 6.3 Vindkasthastighetstrykk - Oliest := 1578 2
. 2l [A:=998m
e/5 Kortside m°| 4
7'ﬂf .
Eh Geometri :  Hgyde : h := 60.501
A B C o . h
e Dybde i vindretning : d:= 241001 a =251
Bredde pa tvers av vindretning |b:= 16.5[1
&= min(b, 2(h) e=165m
—
Al . B C h Formfaktorer etter Figur 11/
T T P Tabell 7
B4R Ca=-120
, 2
d —
| . Cg =-0.80
Cc =-0.50
Cp = 0.80
Cp =0.80 Ce=-0.58 b=165m Ce=-0.58
e=165m
> N
| Pa'= Callikas  |Pa = —1.88d<—2
e m
—=33m
5 o/5» Cg =—0.80 W
CC =-05 Pg == CBE]kast P = -1.26
Ca = -1.20 m2
d=241m
N
- - pc:= Collie  |Pc = —0.79d<—2
m
N
Po= Colfles [P = 1.26d<—2
—» L m
N
Pe'= Cellies  |PE= —o.saod<—2
m
N[ >
= N
Po 1'26% pe = ~0.90N
m 2
m
Reduksjonsfaktor for
—» > samtidighet av C og C :
N
ol —o.79d<—2
pg = -1.26 m _ N
o5 = -1_88d<ﬁ2 2 (Po + |Pe] ) Gred = 1.96d<—2
m
m
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NS 3491-4

Formfaktorer vegger
Figur 11/Tabell 7

9.2.2 Hgyhus

d 6.2 Vindkasthastighetstrykk - N
e : ; 9 y O = 1578 [ 2
Langside o| |A;= 1458m
e/5 m
7'ﬂf .
Eh Geometri :  Hgyde : h := 60.501
A B C o . h
e Dybde i vindretning : d:= 16.5d a =3.67
Bredde pa tvers av vindretning |b:= 24.1[1
&= min(b, 2(h) e=241m
"
Al . B C h Formfaktorer etter Figur 11/
T T P Tabell 7
e/5 —
JLS: Ca=-1.20
d = —
| " Cg =-0.80
Cc = 0.00
Cp = 0.80
Cp = 0.80 Ce = -0.63 b=241m Ce = -0.63
e=241m
> ) N
' Pa = Calllkast  [PA =-1.88 5
e m
— =48m
5 /5> Cg =-0.80 N
Cc=0 Pg = Cpllkast  [Ps =~1.26
Ca =-1.20 m2
d=165m
N
- - pc= Ccllies  |Pc=0 ood(—2
m
N
Po= Colfles [P = 1.26d<—2
—> - m
N
Pe'= Cellies  |PE= —0.99d<—2
m
NI >
= N
Po 1'26d<_2 pe = 0,995~
m 2
m
Reduksjonsfaktor for
—» > samtidighet av C og C :
N
ol o.ood<—2
P = -1.26 m _ N
Pa = —1.88d<ﬁ2 m? (Po + [pe] ) ea = 2'14d(_2
m
m
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Vindberegning

9.2.2 Hgyhus

Beregning av dimensjonerende skjeerkraft ved fundame

1. Generelt :

2. Geometri :

Antall etasjer:

Antall nivaer:

Etasjehgyde:

Hogyde:

Total hgyde:

X .
| ! .
| | [
1 | !
. | I
‘@
¢
77 ®
2
, | @z |
F:;F o Ty ;K Faralaiy a
= L
Netg = 18 Hoveddimensjoner:
Ne:= Ngg + 1
dZI “33n] TN
le_ om i:=2.ng

ntniva:

Ly := 24.95n (x-retning)
By, := 17.250 (y-retning)

dZl = 4.2m

d22 = 3.5m
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Vindberegning 9.2.2 Hagyhus

3. Vindkrefter mot byggets langside  :  (y-retning) i = 1.ngg
Vindkasthastighetstrykk: T = 2'14d<ﬁ s = 1.46& (to soner)
18 2 9 2
m m
. 1
Etasjekrefter: =1 =1 -
] Gay, = 150hest 0z Mh  Gay, = 150t > [d, M

1 1
Qay,, = 1-5m]kast2(z d, + > E"zzj Ly
. 1 1
qdy3 = 1-5mlkast3 Emzz + EmZS 1IN

1
Ooy = 1.50kas —Md, [Mp
Ne ne 2 Netg

qdyT =(0 210 186 180 180 180 180 180 180 264 264 264 264 264 264 264 264 264 132)KN

Dimensjonerende skjeerkraft ved fundamentniva: Quy = quy Quy = 3989k
Ne
Dimensjonerende moment ved fundamentniva: Mgy = Z (qdy-[zi) |Mdy = 135796[RNn1
|
i=1
4. Vindkrefter mot byggets kortside  :  (x-retning) i = 1.ngg
Vindkasthastighetstrykk: Okast. . = 1,96é(E Oty = 1,4d<ﬁ (to soner)
18
- m°
. 1
Etasjekrefter: Gax. = 1.5m1kasti dzi[Ilh Aax, = 1.5m1ka_qlzm121[Bh
_ 1 1
qu2 = 1-5mlkast2 Emzl + Emzz B,
= 1.50g lmi + lmi B
qu3 B kast3 2 2, 5 Z h

1
Qdx_ = 15Oy —Md, By
Ne Ne2 Netg

quT =(76 139 123 173 173 173 173 173 173 242 242 242 242 242 242 242 242 242 91)KN

Dimensjonerende skjeerkraft ved fundamentniva: Qux = qux Qqx = 3646k
Ne
Dimensjonerende moment ved fundamentnivé: Mgy = Z (qu-[zi) |de = 122890[RNn1
|
i=1
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.3.1 Hotell

1. Generelt;

Dette hotellet er 9 etasjer hgyt.

. EI .
v Ty Bygget er symmetrisk og kan derfor
. regnes forenklet som en pinnemodell
som svinger i to hovedakser.
M
4 . Seismisk klasse: || (Hotell/forretningsbygg)
El.
g Beliggenhet: Stord
M; @
El TTTT T |
> @ y
El dz
1 L
X
Wy EEEE— -
2. Geometri :
Antall etasjer: Netg = 9 Hoveddimensjoner: Ly := 23.5 (x-retning)
Antall nivaer: Ng = Netg * 1 Bj, := 16.8(1)  (y-retning)
Etasjehayde: d, := 3.0n] 1= 1. Ngg dzl = 4.33m
|
d29 = 3.75m
Hoyde: Z,:=0m i:=2.ng Z=Z g+ d, L
i—
Total hgyde: H; Zdz H=291m
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Jordskjelvvurdering etter

Eurocode 8

9.3.1 Hotell

3. Materiale

- Det skal benyttes B45 betong med dynamisk tillegg. (NS 3473 9.2.3)

f

N
= 45—
cck >

mm

4. Avstivning av bygget

4.1 Avstivning langs bygget:

Forste etasje:

03/ N \%7
E:= 115095000gy (1 —
mm

3
Skiver: | L= 0.45m({2.351m) _
y 12
Lo 0.45m[@2.486m)3 _
y2: 12
Lo os 0.240m[@2.566m)3
y3: 12
Fra andre etasje:
3
Skiver: | .= 0.45m({)5.066m)
y6 12
3
Lo o= 0.45m((4.04m) " _
yr- 12 B

Felt mellom vinduer:

b3
wl
0—

[
W= 12

Wl::t

Stivhet langs bygget:

E= 34228[-Il2

mm

v

L.

3
05md i 045m(3.286m)" _, , 4
y 12
3
06m? s 045mI(Le59m)" _ 4
y 12
= 0.3m4
4 0.45m((3.736m)° 4
=4.9m lygi= ————— =2m
y 12
2.5m4
bwl = 0.6m bw2 =0.9m tW = 0.45m
Pp— bW23 . —_—
L2 = tWEI? lys = (13 + Iy o012
y Tty e TSty S5 7m’
1
ly = lyg *ly7 +lyg +lys y, = 97m?
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell

Eurocode 8
4.2 Avstivning pa tvers av_bygget: —_— T 1
Farste etasje: v
. L x
Skiver: T P W
0.45mi(2.229m)° 4 0.45miL.14m)° 4
lyp:=—————— =04m lyg:=——————— =01m
12 12
3 3
0.45m((3.721 0.30m((2.286
12 12
3 3
0.45m((2.685 0.30m(({3.154
12 12
3 3
0.45m({2.451 0.30m((3.986
12 12
3 3
0.45m({2.660m) 4 0.30m({3.053m) 4
lyg:= —————— =0.7m I =———=07m
x5 12 x10 12
Fra andre etasje:
Skiver:
3 3
0.45m({4.472m) 4 0.25m({3.545m) 4
I =——=34m | =—————=09m
x11 12 x15 12
| _ 0.45m[@5.586m)3 -6 5m4 | = 0.45m[@3.771m)3 _ 2m4
x12 - 12 : x16 - 12
3 3
| _ 0.45m([(5.936m) " _ 7 8m4 | _ 0.25m{(3.6m)" _ 1m4
x13 - 12 : x17 - 12
3
_ 0.45m[(3.641m)" _ 4
Iv14 = — 1.8m

Stivhet pa tverrs av bygget:

o _ 4
le 1= 2lyq o g+ 2 g+ lyg + Iyg + Aly7 + 2y g + 20y g + 4ly g le =141m

_ _ 4
'xi =lx11 + ka2 * Ixaz * Ixaa * Ixas * Ixae + 1217 'x2 =341m

131



Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell

Eurocode 8
i=1.n
(S
5. Laster g
Areal av dekker: Adi = LpBp
Egenlast per dekke og areal:
kN kN
Qg = 4.45—[(1.2m(6.4m) Qg = 3.10—[{1.2m(6.4m)
m2 m2
kN kN
Ag3 = 4.45—2E01.2m[3.5m) Ag4 = 3.10—2E01.2m[3.5m)
m m

Egenlast skiver:

kN
Ags = 25—3 [(2.2m[0.3m[B.5m)
m

qq = 2404y + 120y + 40y + 2y, + 3505

Og = [(9159(kg)[B + (7903kg + 5485kg) + 56203kg + 34925kg +
|

qSl = 2816[KN
Permanent last:
Qdi =0qt qs|
Nyttelast for kontorbygg:
. . kN n
Ulykkestilstand (seismisk) On = 3— Qny. = — By
2 i g i
m
On
ll)z =03 Qni = Emdlﬁbz

Snglast pa taket:

Seismisk masse:

Total masse:

Massematrise:

Velger & se vekk i fra snglasten, og bruker heller
nyttelast pa taket ogsd, konservativt..

- M ggi
Mseisi = Qdi + Qni Mggis = Ses
kg
netg
M; = z Meis, = 4363366
i=1
M = diag(Mseis)
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

6. Stivhet

Vi ser p& dekkene som uendelig stive, og ser bort i fra rotasjon av knutepunktene.

uy =1 s n,
e @ Te @ Te® knstu

: : Dato gy kﬂztE
4 @ 4 '{— ka

2 3@

3., 39 4
2 '—}kl 2® *
o - Forrerd AT

Ulike svingemater

Ved & benytte ligningene for statisk likevekt, kommer vi fram til stivhetsmatrisen:

Bl E,

Ky = 120—— k,, = 120——

| (dzi>3 | (dzi>3

(Stivheten i x-retning virker om y-aksen )

(Stivheten i y-retning virker om x-aksen )
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Jordskjelvvurdering etter

9.3.1 Hotell

Eurocode 8
Stivhetsmatrisen for bygget blir:
ke * e, R 0 0 0 0 0 0 0
e, kg tkeg Ty 0 0 0 0 0 0
0 B L 0 0 0 0 0
0 0 —kX4 kx4 + kx5 —kX5 0 0 0 0
0 0 0 —kX5 kx5 + kxe —kX6 0 0 0
0 0 0 0 —kX6 kXG + kx7 —kX7 0 0
0 0 0 0 0 —kx7 kx7 + kx8 —kx8 0
0 0 0 0 0 0 —kx8 kX8 + kx9 —kxE
0 0 0 0 0 0 0 —kx9 kX9
ky1 + ky2 —ky2 0 0 0 0 0 0 0
—ky2 ky2 + ky3 —ky3 0 0 0 0 0 0
0 —ky3 ky3 + ky4 _ky4 0 0 0 0 0
0 0 —ky4 ky4 + ky5 —ky5 0 0 0 0
0 0 0 —ky5 ky5 + ky6 —ky6 0 0 0
0 0 0 0 —ky6 ky6 + ky7 —ky7 0 0
0 0 0 0 0 —ky7 ky7 + ky8 —ky8 0
0 0 0 0 0 0 —ky8 ky8 + ky9 —kyE
0 0 0 0 0 0 0 —ky9 kyg
2
Gjer matrisen dimensjonslgs: Ky = Kxglf_g
2
Ky = KyEIE—g

134



Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Utvidet metode Retning: P& tverrs av bygget
(y-retning)

For & finne egenfrekvensen og formmatrisen benvtter ea mathcad funksjonene:
2 5

- Genvals, som lgser egenverdiprobleme ki = wy WPy og lgser ut Wy

-

- Genvecs lgser ogsa egenverdiproblemet kg, = Wy Mepy, men lgser u £y
Ny = genvals(Ky,M)| = genvecs(Ky,M)|
Egenfrekvens for modene: Egenperiode for modene: Frek  vens:
ad
wy"JTyd?B Tgy = CUS fy::i
w T
y sy
142 0.044 23
435 0.014 69
716 0.009 114
978 0.006 156
wy = 1252 Tsy: 0.005 |s fy: 199 ([Hz
1519 0.004 242
1750 0.004 278
1925 0.003 306
2033 0.003 324

Formmatrisen:

0.38 0.75 076 -099 093 -0.86 066 -046 0.23
0.5 0.86 065 -044 -012 071 -1 097 -058
0.62 0.83 023 051 -099 075 02 -09 084
0.72 0.65 -03 1 -041 -0.83 083 043 -0.99
‘I’y: 0.8 0.35 -0.68 06 077 -063 -091 034 1
0.87 -7.21x 10_3 -0.74 -0.33 0.83 093 -0.05 -0.92 -0.87
0.93 -0.36 -044 097 -033 048 09 1 061
0.96 -0.66 007 -074 -1 -1 -0.77 -054 -0.27
1 il 1 1 054 031 017 0.09 004
| denne matrisen representerer: radene --> etasjene, og kolonnene --> modene.
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9.3.1 Hotell

Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

Svingemodene:

29.1

21.8~

14.5

7.3

'll)y ! 'll)y ! 'll)y ! 'll)y ! 0

i,2 i,3 i,4

i1

20

10~

207

10~
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Modale masser:

Jordskjelvvektor:

Vektet masse:

Effektive masse:

Det som gjeres her er at vi generaliserer massene til den n-te
mode, for 8 omforme et kontinuerlig system til et mer lineaznt
system med en frihetsgrad.

o T
Mmy-‘ d|ag(<I>y [IS/IE{>y>

Dette er en enhetsvektor som brukes for & gjgre om matrisene til
vektorer

k:i=1..n
= et
Jll =1 g

Det som gjgres her er & samle de forskjellige massene for de
forskjellige modene og legge de sammen.

T
Ly = <I>y M1

(Viser de 6 farste ...) j=

1.24
0.34

Ly _| 016
Metty = My Metty, = | 07
0.04

-0.03

Andel av total masse:

U
=— R, = %
M Z y 03 | |

93.3
) 54
y G _| 09

0.1
0.0

Kravet er at den modale massen skal veere staerre enn 90%, dermed kan antall moder
som trengs til videre beregning bestemmes.

Vi méa derfor ta med antall moder: Ny = 2
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell

Eurocode 8
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Grunntype: A (Fjell)
Grunnakselerasjon: (Jaeren) ag:= o_sm Figur NA. 3.901
2
(475 ars returperiode)
m
dag = 0.05—2
S

Siden eg antar grunntype A, méa eq iht til 3.2.1 (2) og (3) ta hensyn til:

Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || NA.4(901)

NA.4(902)
9= 1B+ dog % 0_853 NA.3.2.1 (1)P
Referansefrekvens: Fref = 40HZz
Konstruksjonsfaktor: g:=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)
S:= 1.4 S er en forsterkningsfaktor som er uavhengig av grunnforholdene

Tp := 0.103 Tp er den nedre grenseverdien av omradet med konstant

spektralakselerasjon

er den gvre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

Ty er verdien som definerer begynnelsen pé& spekterets

omréde for konstant forskyvning
Dimensjonerende spektrum:
2 T (25 2
Sy(T,q) = B— + —0l— - — if 0<T<T
d(T. ) {ag %3 T L Jﬂ b
(agBBZq—Sj if TpbsT<T,
T
(aggﬁa—cj if T,<T<Ty
q T
T.T
agtsﬁ[-(—c d if Ty<T
q 12
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Horisontalt elastisk responsspekter --> Horisontal dimensjonerende seismisk
akselerasjon som funksjon av egenperioden.

Dimensjonerende seismisk akselerasjon:

i= 1.nm

0.94

=T 0) (7)o

)

m
2
s

. ) 0.044 22.6
Eigenperiodene for modene: Ta, = s fy, = Hz
% \0.014 Yi \69.2

Pkt. 3.2.2.5 (4) angir at minste akselerasjon skal veere stgrre enn 3 *a.g.

Dette er oppfylgt siden alle akselerasjonene er stgrre enn B:=02

m
=017—
Blay 5

S

ok
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Jordskjelvvurdering etter

9.3.1 Hotell

Eurocode 8
Forskyvningsvektor:
Antall moder: Nm =2 vi= | for s201..np,
iar — for iD1l.n
Antall etasjer: Netg = 9 etg
L S
Yo Tdap
V. - ® E
b2 i Mpy 2
2 ()
%

Jeg bruker kombinasjonen: square root of the sum of the squares (SSRS).

max -

for id1.. netg

V < O’
for s20 1..nrn

V V+(Vi,52)2

Vmaxi - \/v

max

Dette er en kombinasjon av forflytningene i hver mode som gir

en maks forskyvning i hver etasje.

Forskyvning i gverste etasje:

v maXn

= 0.06[n
etg
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Krefter: (Chopra 13.)

W

S =M M [P
1 effy.

& O
Peffy =31

W
y

Peffy =

217
285
348
404
453
493
524
545
566

40 |KN

-115

F

max.y -~

Kolonnene representere mode 1 til.....
Radene representere skjaerkrefter i etasje 1 til...

for id01.. ”etg

F < OEI}\I2
for 52D 1..nm

2
F — F+ (peffyi,52>

I:maxi - F

max
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Jordskjelvvurdering etter

Eurocode 8

9.3.1 Hotell

Regned nedover som samlet skjaerkraft:

Q=

for s20 1..nm
Q1 ~ OkN
for i netg'netg -1..1

Q-

3835 162
3618 76
3333 -23
2985 -119
2580 -193 [[EN
2127 -233
1634 -232
1110 -190
566 -115

Qymax =

for id1.. netg

Q0 — OEN?
for s20 1..nrn

Q- Qo+ (Qyi’SZ)Z

Qmaxi - \/@

Qmax

Qymax

3839 Farste etasje
3619
3333
2987
2587 [N
2140
1651
1127
577 Tak
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Utvidet metode Retning: Langs bygget
(x-retning)

For & finne egenfrekvensen og formmatrisen benvtter ea mathcad funksjonene:

- Genvals, som lgser egenverdiprobleme kg = Wy Mmooy og lgser ut
- Genvecs lgser ogsa egenverdiproblemet kg, = Wy Mepy, men lgser u £y
Ay = genvals(KX,M)| P, = genvecs(KX,M)|
Egenfrekvens for modene: Egenperiode for modene: Frek  vens:
ad
Wy = [N d—@ 2m 1
X \/_X S TSX = — fX = —_—
Wx T
76 0.083 12
232 0.027 37
382 0.016 61
522 0.012 83
wy =| 668 To =| 0.009 |s fy =| 106 |[HZ
811 0.008 129
934 0.007 149
1028 0.006 164
1086 0.006 173

Formmatrisen:

0.38 0.75 076 -099 093 -0.86 066 -046 0.23
0.5 0.86 065 -044 -012 071 -1 097 -058
0.62 0.83 023 051 -099 075 02 -09 084
0.72 0.65 -03 1 -041 -0.83 083 043 -0.99
®, = 0.8 0.35 -0.68 06 077 -063 -091 034 1
0.87 -7.21x 10_3 -0.74 -0.33 0.83 093 -0.05 -0.92 -0.87
0.93 -0.36 -044 097 -033 048 095 1 061
0.96 -0.66 007 -074 -1 -1 -0.77 -054 -0.27
1 il 1 1 054 031 017 0.09 004
| denne matrisen representerer: radene --> etasjene, og kolonnene --> modene.
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9.3.1 Hotell

Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

Svingemodene:

29.1
21.8

7.3

207

10~
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Modale masser: Det som gjeres her er at vi generaliserer massene til den n-te
mode, for 8 omforme et kontinuerlig system til et mer lineaznt
system med en frihetsgrad.

o T
Mmx = d|ag(<I>X [IS/IE{>X>

Jordskjelvvektor: Dette er en enhetsvektor som brukes for & gjgre om matrisene til
vektorer
Jlk -1 k:= 1..netg
Vektet masse: Det som gjgres her er & samle de forskjellige massene for de

forskjellige modene og legge de sammen.

o T
L= &, MOL

(Viser de 6 farste ...) i=1.6

1.24
0.34

L 0.16
Meffx = " 'V'effxi = o
0.04
-0.03

Effektive masse:

mx

Andel av total masse: (Viser de 6 farste...)

93.3
) 54
X

W _| 09
Py = Py = 96
X M, 2% 0.3
0.1
0.0

Kravet er at den modale massen skal veere staerre enn 90%, dermed kan antall moder
som trengs til videre beregning bestemmes.

Vi méa derfor ta med antall moder: = 2
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell

Eurocode 8
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Grunntype: A (Fjell)
Grunnakselerasjon: (Jeeren) ag,= 0_52 Figur NA. 3.901
2
(475 ars returperiode)
m
dag = 0.05—2
S

Siden eg antar grunntype A, méa eq iht til 3.2.1 (2) og (3) ta hensyn til:

Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || o= 1 NA.4(901)
NA.4(902)
m NA.3.2.1 ()P
= +d =0.55—
Rgi= 18y * dag % 2
Referansefrekvens: F ek .= 40HZ
Konstruksjonsfaktor: 9.=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)

er en forsterkningsfaktor som er uavhengig av grunnforholdene

En
i
=
7

Ty = 0.103 Ty er den nedre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

T . '= 0.254 T, er den gvre grenseverdien av omrédet med konstant
spektralakselerasjon
Tq.:= 1.5 Tq €r verdien som definerer begynnelsen pé spekterets

omréde for konstant forskyvning
Dimensjonerende spektrum:
2 T (25 2
Sy(T,q) = B— + —0l— - — if 0<T<T
Sa(T.a) {ag [E?) T, La 3)ﬂ b
5 .
(agBBZq—) if Tp<T<T,
T
(aggﬁa—cj if T,<T<Ty
q T
T.T
agtsﬁ[-(—c d if Ty<T
q 12
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Horisontalt elastisk responsspekter --> Horisontal dimensjonerende seismisk
akselerasjon som funksjon av egenperioden.

Dimensjonerende seismisk akselerasjon: = 1.0y
Sya = Sy T ST q) =| 22|
dg -~ Sd( Sxi’q> d( Sxi’q) “\os2) 2
. ) 0.083 12
Eigenperiodene for modene: Te = s fy = Hz
i 0.027 i 37

Pkt. 3.2.2.5 (4) angir at minste akselerasjon skal veere stgrre enn 3 *a.g.

Dette er oppfylgt siden alle akselerasjonene er stgrre enn B:=02

m
B@g = 0.11—2 ok
S
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Jordskjelvvurdering etter

9.3.1 Hotell

Eurocode 8
Forskyvningsvektor:
Antall moder: Ny =2 vi= | for s201..ny,
iar — for iD1l.n
Antall etasjer: Netg = 9 etg
L S
X da82
V. - ® E
i,s2 X;
1,82 | M
2 ( Wy
()
%

Jeg bruker kombinasjonen: square root of the sum of the squares (SSRS).

Vmax = | for iO

V «

Vmax

1. netg

0’

for s201.. m

Dette er en kombinasjon av forflytningene i hver mode som gir

en maks forskyvning i hver etasje.

Forskyvning i gverste etasje:

V V+(Vi,52)2

Vmaxi - \/v

\Y

maXn

etg

= 0.18mnrr‘
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Krefter: (Chopra 13.)

sV = m eff M @,

189 64
249 74
304 71
353 56
‘[kg[$d% Pefry =| 395 30 [IKN
430 -1
457 31
475 56
493 86

iV
Peffx = 51

Kolonnene representere mode 1 til.....
Radene representere skjaerkrefter i etasje 1 til...

max.x = | for i0 1. ngq

F < OEI}\I2
for 52D 1..nm

2

Fmaxi - \/T:

max
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.3.1 Hotell

Regned nedover som samlet skjaerkraft:

Q=

Ox

for s2001..n, Qumax =
Q1 ~ OkN
for i netg'netg -1.1

1« Q1+
Ql-Q Peffx; o

for id1.. netg

Q0 — OEN?
for s20 1..nrn

Q0 QO+ (Qxi,52>2

Qeo-
Q Qmaxi - @
Qrmax

3345 121 3348 Farste etasje
3156 57 3156

2907 -17 2907

2603 -89 2605

2251 -144 |[&N Qumax = | 2255 |EN

1855 -174 1864

1425 -174 1436

968 -142 979

493 -86 501 Tak
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell
Eurocode 8

Analyse ved hjelp av tverrkraftmetoden  (forenklet metode) :
Etter NS-EN 1998-1:2004+NA:2008 Pkt 4.3.3.2

Vi starter med & regne ut Tq, somer byggets farste egensvingeperiode:

Byggets hgyde: H = 29. meter

0.085\! (momentstiv stdlramme)
Avstivningssystem:  C,:= | 0.075 | (momentstiv betongramme)

0.050 (andre konstruksjoner)

C, := 0.079 (momentstiv betong ramme) _ 0.75 —
T =ClH" 3 T, =094s

Krav : Ti=|40¢ :
ok , kan regne videre med denne metoden!
2.08
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Antar grunntype A
Grunnakselerasjon: g~ o,gm Figur NA. 3.901,
2
S (475 ars returperiode)
m
dag = 0.05—2
s

Siden eg antar grunntype A, ma eq iht til 3.2.1 (2) og (3) ta_hensyn til:

Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || = 14 NA.4(901)
NA.4(902)
- +d =085
’\?\g/' ’Yl@g ag ag ' 52
Referansefrekvens: ek = 40Hz
Konstruksjonsfaktor: 9.=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.3.1 Hotell

wn

—
1
©
=
oot
—
(=

spektralakselerasjon

—
1
o
N
o\
—
(9]

spektralakselerasjon

omréde for konstant forskyvning

Dimensjonerende spektrum:

2 T (25 2
S,(T,q) = S— + —f— - — if 0<sT<T
ST a) {ag [E?’ T, La 3)ﬂ b
ag[$BZq'—5) if T,<T<T,

(%B%BTT—CJ if T.<T<Ty
{39[3% E(—Tczrd) if Ty<T
T

er en forsterkningsfaktor som er avhengig av grunnforholdene

er den nedre grenseverdien av omrédet med konstant
er den gvre grenseverdien av omradet med konstant

T.:= 1.54 Td er verdien som definerer begynnelsen pé spekterets

T:=0s,0.01s..2s

Dimensjonerende seismisk akselerasjon:

T, =094s

=038
Sy(T1.9) =038 2

Det kreves ikke pavisning av tilstrekkelig sikkerhe t etter NS-EN 1998 dersom

S.d er mindre enn 0,49 m/s2.
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Jordskjelvvurdering etter 9.3.1 Hotell

Eurocode 8

Skjeerkraft ved fundamentniva:

Langs bygget (x-retning ): A= |085 if Ty <20,

10 if ngg<2

1.0 otherwise

A=1

Dimensjonerende forskyvning av grunnen: dg = 0,025@g[$E|'CErd dg = 80

Fordeling av de horisontale kreftene:

60
102
Z Moy 143
F=|185
ey 226
Z ZJ'EMSE‘SJ-) 268
310
351

Fpy = Sd(Tl,q)[MtE}\[Rg

KN
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Vindberegning

9.3.2 Hotell
NS 3491-4 (Stord)
Vindkasthastighetstrykk Byggets hgyde :
Referansevinshastighet : Vief ©= zedn (Tab A.1) Byggets beliggenhet : |Omrr§1de:: o|1 L|;|N;: 46Dhi|
S (01/02/083)
(H.o.h.)

Cret:= 1.0 retningsfaktor Tab. A2

Cars:= 1.0 arsfaktor Tab. A3

Chop=1.00  nivafaktor Tab. A5 Hy;=900m Hiopp = 1500m

Csan:= 1.0 sannsynlighetsfaktor (1.0 for 50 ars returperiode)

Basisvindhastighet

Terrengruhetskategorier

(katO / katl / katll / katlll / katlV ) :

Vi := VreflGretCardChonCsan

Terrengkategori pa byggeplass :
Nabokategori :

Byggets avstand fra nabokategori :

Stedsvindhastighet [m/s]

VsB(2) s Vsa(2) s Vsud2)

40

m
Vp = 26—
S

[Kategori:= katll} (B)

Nabokat= kat|l (A)

(maks 10.000 m)

m
Vep(2) = Ga(D)  |ves(z1) = 26.2-
m
Vea2) = Ga@)h  |vea(z1) =315
Veu(z1) = 27.5—
S

Topografi :

Topografiform (ingen/as/skré/bratt1/bratt2/le)

Data for &s eller skra :

Avstand fra lokal topp til bygested
Hgyde pa as/skraning ved byggested
Lengde as skraning ved byggested
Bredde pé as/skraning

Lengde as/skraning ved topp

Hgyde pa skjermende as

Avstand til skjermende as

H
— =0.75
Ln

Maks verdi p X : Xax:= Kyirk Ly

X:=0

Xmax=0
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Vindberegning

NS 3491-4

9.3.2 Hotell
(Stord)

kyirk = 0

Topografifaktorer

AS,maks= 0.00

|ctt =1.00 | |ct(zl) =1.00 |

Stedsvindhastighet V5(2) := Gy (2)Wgui(2) Ctv(zl) =1.00 vs(zl) = 27.5m
S
. N
Hastighetstrykk gs(2) := gﬁys(z)2 qs(zl) = 0.47[-*(—
m2
Vindkasthastighetstrykk koi=35  1y(z1) =0.19 (1 + 20m,(z,)) =2.32
N
Gasl@) = (1+ 2H1,@)) 02) thae(2) = 10555
m
m
Viast-= qkas(zl)% Viast = 41-812
Vindkasthastighetstrykk [Pa]
10 ’ 1
80
60
40
20
500 1x10° 1510 10’ 2510 10’
Okas{2) s OkastAut(2) » UkastBuf2) » Gkastuf 2)
Topografifaktor
10
8Q . N
cd Topografiforsterkning i hgyde z; =29.1m
40
20 Qkas{zl) - 1.00
0.999 0.9995 1 1.0005 1.001 GeastufZ1)
&(2), am(2)
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NS 3491-4

Formfaktorer vegger
Figur 11/Tabell 7

9.3.2 Hotell

d
e 6.3 Vindkasthastighetstrykk - Olest := 1008 2
. ol [A:= 488m
e/5 Kortside m°|
7'ﬂf .
Eh Geometri :  Hgyde : h:= 29.101
A B C o . h
e Dybde i vindretning : d:= 28.75 a =1.01
Bredde pa tvers av vindretning |b:= 16.8[1
&= min(b, 2(h) e=16.8m
—
Al . B C h Formfaktorer etter Figur 11/
T T P Tabell 7
B4R Ca=-120
, 2
d —
| . Cg =-0.80
Cc =-0.50
Cp = 0.80
Cp =0.80 Ce =-0.50 b=168m Ce =-0.50
e=16.8m
> N
| Pa'= Callikas  |Pa = —1.31d<—2
e m
—=34m
5 o/5» Cg =—0.80 W
CC =-05 Pg == CBE]kast P = -0.87
Ca = -1.20 m2
d=288m
N
- - pc:= Collie  |Pc = —0.55d<—2
m
N
Po= Colfles [P = 0.87d<—2
—» L m
N
Pe'= Cellies  |PE= —0.55d<—2
m
N[ >
= N
Po 0'87d<_2 pe = ~0.550N
m 2
m
Reduksjonsfaktor for
—» > samtidighet av C og C :
N
ol —o.55d<—2
pg = —0.87 m _ N
o5 = _1_31d<ﬁ2 2 (Po + |Pe] ) Gred = 121@(—2
m
m
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NS 3491-4

Formfaktorer vegger
Figur 11/Tabell 7

9.3.2 Hotell

d 6.2 Vindkasthastighetstrykk - N
e : ; 9 y g = 1008 [ 3
Langside 2| A= 836m
B/5 m
7'ﬂf .
Eh Geometri :  Hgyde : h:= 29.101
A B C o . h
e Dybde i vindretning : d:= 16.8[H a =173
Bredde pa tvers av vindretning |b := 28.750
&= min(b, 2(h) e=28.8m
"
Al . B C h Formfaktorer etter Figur 11/
T T Tabell 7
e/5 —
JLS: Ca=-1.20
d = —
| " Cg =-0.80
Cc = 0.00
Cp = 0.80
Cp = 0.80 Ce = -054 b=288m Ce=-054
e=288m
» ) N
' Pa = Calllkast  [Pa=-131 5
e m
— =58m
5 /5> Cg =-0.80 W
Cc=0 Pg = Cpllkast  |Ps = —0.87
Ca =-1.20 m2
d=168m
N
- - pc= Ccllies  |Pc=0 ood(—2
m
N
Po= Colfles [P = 0.87d<—2
—> - m
N
Pe'= Cellies  |PE= —0.58d<—2
m
NI >
= N
oo 0.87d<—2 NP
m 2
m
Reduksjonsfaktor for
—» > samtidighet av C og C :
N
ol o.ood<—2
P = -0.87 m _ N
Pa = —1.31d<ﬁ2 m’ (Po + [pel e = 1'st(_z
m
m

158




Vindberegning

9.3.2 Hotell

Beregning av dimensjonerende skjeerkraft ved fundame

1. Generelt :

2. Geometri :

Antall etasjer:

Antall nivaer:

Etasjehgyde:

Hogyde:

Total hgyde:

ntniva:
| ' m. '3141___._
| ! . :
| l |
4 . ¥— Qs
|
} 'I. — ag
7
@ — g
00
}r F:;F P T _ﬂx % Qa1
B, L
Hoveddimensjoner: (x-retning)
Ne'= Neg + 1 (y-retning)
d, = 3.0 1= 1. g d, := 4.33m
d, := 3.75m
Z,=0m = 2-Me Z;=27_,+ dzl_1
He S,

159




Vindberegning

9.3.2 Hotell

3. Vindkrefter mot byggets langside (y-retning)
: . ) kN
Vindkasthastighetstrykk: Okagt == 1.28—
m2
Etasjekrefter: oy, := 1.50aqd, Ly,
| 1

1
Aay, 1-5mlkast5 [d, M

1 1
Qay,, = 1-5m]kast(z mjz1 + Em

sz“lh

1
Ooy = 1500ag—Md, [Mp
Ne 2 Neg

qdyT =(120 202 166 166 166 166 166 166 207 104)EKN

Dimensjonerende skjeerkraft ved fundamentnivé:

i= 1. ngg

Quy = quy Quy = 1626k
Ne
Dimensjonerende moment ved fundamentniva: Mgy = Z (qdy-[zi) |Mdy = 23864[RNn1
|
1
4. Vindkrefter mot byggets kortside (x-retning) i = 1. Ngg
Vindkasthastighetstrykk: =1 21k—N
' ety = -
m
. 1
Etasjekrefter: Gax. = 1.5m1kastdzltllh Aax, = 1.5mka_qz ElizltBh
_ 1 1
qu2 = 1.500kas Emzl + Emzz B,
1
Oax = 1.500as (0, By
Ne 2 Neg

quT =(66 112 157 157 157 157 157 157 196 57)KN

Dimensjonerende skjeerkraft ved fundamentnivé:

Dimensjonerende moment ved fundamentniv:

Qux == qux
Ne

My := Z (qui[zi)

Qux = 1370k

||\/|dx = 21032[an1

=1

160




Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

1. Generelt;

2. Geometri :

Antall etasjer: =

Antall nivaer:

Dette er et kontorbygg som er 4 etasjer hayt.

Bygget er symmetrisk og kan derfor regnes forenklet som
en pinnemodell som svinger i to hovedakser.

Seismisk klasse: || (kontorbygg)
Beliggenhet: Sola (Rogaland)
Grunnforhold: Sand

/ Hoveddimensjoner: Ly, = 53.6 (x-retning)
Mg = Negg + 1 By, := 17.7(0 (y-retning)

Etasjehgyde: d, := 3.8 1= 1. negg d, :=4m

i 4
Hoyde: Z,:=0m i:=2.ng Z=Z g+ dzi—l
Total hgyde: H= Zdz H=154m
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.4.1 Kontorbygg

3. Materiale

- Det skal benyttes B45 betong med dynamisk tillegg. (NS 3473 9.2.3)

N 03/ N %7 N
fock = 45—2 E := 1.15[9500 —2 E= 34228[—!—2
mm mm mm
4. Avstivning av bygget
4.1 Avstivning langs bygget: S
Felt mellom vinduer: bw =1m —] ¥
ty = 0.4m = %
bw4 = 1m
twa = 0.2m
antall "sgyler": nqi=20 ng:=44
no = 41 ng = 50
4.8m)°
. wow o _ 0.033m4 Isl = —12 =18m
w 12
{y By _ozam@sm)® . 4
| __waATw :0.017m4 o= ———— =15m
w4 12
12
3
0.2m (3.6
g = 2ENEO g
12
Stivhet langs bygget: |yl = lylhq + 3lgq + 2 + 2lg
|y2 = |Wm|2 + 2|32 + IS3
|y3 = IWE|3 + 2|32 + IS3
|y4:: IW4E|4 + |32 + IS3
10.79
| = 5.18 4
Y| 528
3.13
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
4.2 Avstivning pé tvers av bygget:
 — v
3
Skiver: t[04.5m) )
le::—:Bm4 . T—’h
12
3
. t,,[(1.6m) _01m4
X2 - 12 :
3
e O st
X3 12 :
3
X4 - 12 .
Stivhet pa tverrs av bygget: ly = Alyq + lyo + lyg + Iyg
1
Ix2 =0y + o+ lyz* Iyg
Ix3 =0y + o+ lyz* Iyg
l, =121, + |
X4 w " 'x4
13.8
- 16.9
X" 1169
19
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Jordskjelvvurdering etter

9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
5. Laster 1:= 2.1
Areal av dekker: A4 = LBy Ad5 = LpA21.4m
|
kN kN
Egenlast dekke: Aq, = 6= Ag, = 05—
m m
Egenlast vegger: Qy. = 15k—N
i m
kN kN
= 05— =0—
v, m Avg m
Permanent last: =A + Ly, + B2
Qq. = Ad. . qvi[@ h* Bn)
) kN
Nyttelast for kontorbygg: Oy = 3—
m2
. - an
Ulykkestilstand (seismisk): U,:=03 Qn = —Ag ¥,
g i

Snglast pa taket:

Seismisk masse:

Total masse:

Massematrise:

Velger & se vekk i fra snglasten, og bruker heller

nyttelast pa taket ogsd, konservativt..

Mseisi = Qdi + Qni

i=1
8856x 10° 0
0 8856x 10°
0 0
0 0

0
0
6.748x 10°

0

0
0
0

8.723 x lO4
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

6. Stivhet

Vi ser p& dekkene som uendelig stive, og ser bort i fra rotasjon av knutepunktene.

u, = 1 ug n,
1:1.E * ne'.l' nE '.' — knE[g
: : Dato gy kﬂztE
L 4 '{— k-
— kJ
%kj —k
2 - 2@ 2 2@
‘—}kl
e Worrerd Porrerd

Ulike svingemater

Ved & benytte ligningene for statisk likevekt, kommer vi fram til stivhetsmatrisen:

=, =i
= 128—— ky, = 120——

| (dzi>3 | (dzi>3

Ky

Stivhetsmatrisen for bygget blir:

e, + oy o 0 0 L 0 0
_kxz kxz ¥ kxs _kxs 0 _kyz kyz ¥ kys _kys 0
Kx = k k, +k, -k Ky= 0 k k, +
0 ~Kx X3 "%, T Y3 Y3 ky4 _ky4
0 0 -k k 0 0 - k
%4 X4 4 Ya

Gjgr matrisen dimensjonslgs:
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Jordskjelvvurdering etter

9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8

Utvidet metode

For & finne egenfrekvensen og formmatrisen benvtter

- Genvals, som lgser egenverdiprobleme

- Genvecs lgser ogsa egenverdiproblemet kg, = wy -m- i,

Ny = genvals(Ky, M)|

Retning: P& tverrs av bygget
(y-retning)

ea mathcad funksjonene:
2 A
Kpn=@n My oglgserut wp
]

Fa

men lgser u ‘£

= genvecs(Ky, M)|

Egenfrekvens for modene: Egenperiode for modene: Frek  vens:
ad
= 2 1
Wy \/Tyd:B Tey = UYT fy=—
Wy Tsy
164 0.038 26
373 u 0.017 - 59 -
Wy, = = S = 7
Yo | a97 ¥ 10013 Y| 79
692 0.009 110

Formmatrisen:

Y | -081 001 075 07

-041 -0.11 -0.77 0.65
-0.68 -0.09 -0.07 -1

-1 1 -1 -0.29

| denne matrisen representerer:

radene --> etasjene,

og kolonnene --> modene.
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9.4.1 Kontorbygg

Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

Svingemodene:

15.4

11.51

3.9r

, , , ,0
ll)yi,z ll)yi,s ll)yi,4

i1
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

Modale masser:

Jordskjelvvektor:

Vektet masse:

Effektive masse:

Det som gjeres her er at vi generaliserer massene til den n-te
mode, for 8 omforme et kontinuerlig system til et mer lineazr
system med en frihetsgrad.

o T
Mmy-‘ d|ag(<1>y mﬂ@y)

Dette er en enhetsvektor som brukes for & gjgre om matrisene til
vektorer

k:=1..n
= et
JlI =1 g

Det som gjgres her er & samle de forskjellige massene for de
forskjellige modene og legge de sammen.

Andel av total masse:

W T
Ly:= @, MO

“147

Ly -0.77

Metty = 1 Metty, =| _o.32

0.09

0 92.9
o ety S0 |25 |,
y o~ M, z Y Tlaa |

05

Kravet er at den modale massen skal veere steerre enn 90%, dermed kan antall moder
som trengs til videre beregning bestemmes.

Vi méa derfor ta med antall moder: N, = 2
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Grunntype:
Grunnakselerasjon: (Jaeren) ag:= o,5m Figur NA. 3.901
2
(475 ars returperiode)
d,y:= 0.05—
a 2
s
Seismisk klasse: [| (kontorbygg) v = 14 NA.4(901)
NA.4(902)
=y By + d =055
Rg/™ V118g * dag 8y =05 NA.3.2.1 (1)P
s
Referansefrekvens: Fref = 40HZ
Konstruksjonsfaktor: g:=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)

S:= 1.4
Tp = 0.15
T = 0.359

S er en forsterkningsfaktor som er uavhengig av grunnforholdene
Ty er den nedre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

er den gvre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

Tq € verdien som definerer begynnelsen péa spekterets
omrade for konstant forskyvning

Dimensjonerende spektrum:

2 T (25 2
Sy(T,q) = M= + —Q0=—=-=||| if 0sT<T
d(T,a) {ag [ES T L Jﬂ b

(
[

%B%) if To<T<T,

.
5

agBBZ—B—Cj if T.<T<Ty
qg T

{aQES% E(—Tczrd)} if Ty<T
T
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

Horisontalt elastisk responsspekter --> Horisontal dimensjonerende seismisk
akselerasjon som funksjon av egenperioden.

1.5 T T T

Dimensjonerende seismisk akselerasjon: m
S, = T s (T (071 m
dg -~ Sd( Wi’q> d( Wi'q> “los) 2
. , 0.038 26.1
Eigenperiodene for modene: T, = S f = Hz
¥ (0.017 Yi (594
Pkt. 3.2.2.5 (4) angir at minste akselerasjon skal veere stgrre enn 3 *a.g.
Dette er oppfylgt siden alle akselerasjonene er stgrre enn B:=02
m
B@g = 0.11? ok

170



Jordskjelvvurdering etter

9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
Forskyvningsvektor:
Antall moder: vi= | for s201..np,
Antall etasjer: Netg =4 for iD 1. ngyq

Jeg bruker kombinasjonen:

max -

i,s2

square root of the sum of the squares (SSRS).

for id01.. ”etg

V < Omn2
for s200 1..nm

Voo v+(vi’52)2

Vmaxi - \/\_/

max

Dette er en kombinasjon av forflytningene i hver mode som gir

en maks forskyvning i hver etasje.

Forskyvning i gverste etasje:

= 0.04nm

maXn etg
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
Krefter: (Chopra 13.)
W W
Sl = Meﬁyl[M @y
383 45
626 38

W

Peffy = S1 kGl Peffy = | 7p &

W

91 -40

Kolonnene representere mode 1 til.....
Radene representere skjaerkrefter i etasje 1 til...

Fmax.y = | for i 1--”etg
F < OEI}\I2
for 52D 1..nm

2
FoF+ (peff)ﬁ,32>

I:maxi < \/T:
Fmax
Regned nedover som samlet skjeerkraft:
Qy:: for s201..np, Qymax:: for i 1--”etg
Q1 - OkN Qo .- 0N
for 'D”etg'netg'l"l for 201.n,
i 2
2 Q- Q0+ (Q )
Q . 01 1,82
i,s2
Q Qmaxi - VQO
Qmmax
1672 38 1672 Farste etasje
Q= 1288 -7 &N 0 _ 1288
Y| 663 -45 ymax | 664
100 Tak

91 -40
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.4.1 Kontorbygg

Utvidet metode

For & finne egenfrekvensen og formmatrisen benvtter
-
- Genvals, som lgser egenverdiprobleme k= wy m

-

Fa

- Genvecs lgser ogsa egenverdiproblemet kg, = wy -m-ip,

Retning: Langs bygget

(x-retning)

ea mathcad funksjonene:

-

Fa

¥fn oglgserut Wy

men lgser u ‘£

Ay = genvals(KX, M)| P, =

genvecs(KX, M )l

Egenfrekvens for modene: Egenperiode for modene:

ad
= 2 1
Wx \/Txd?B To = 13 f = —
w T
X SX
114 0.055 18
304 - 0.021 ¢ 48 -
W, = = S = Z
X | 407 X1 0015 X |65
521 0.012 83
Formmatrisen: 025 —056 1 —0.02

071 -055 -0.7 0.05
X"1094 06 022 -018
1 1 079 1

| denne matrisen representerer: radene --> etasjene,

og kolonnene --> modene.
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9.4.1 Kontorbygg

Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

Svingemodene:

15.4
115

3.9

10
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

Modale masser:

Jordskjelvvektor:

Vektet masse:

Effektive masse:

Andel av total masse:

Det som gjeres her er at vi generaliserer massene til den n-te
mode, for 8 omforme et kontinuerlig system til et mer lineaznt
system med en frihetsgrad.

o T
Mmx = d|ag(<I>X [IS/IE{>X>

Dette er en enhetsvektor som brukes for & gjgre om matrisene til
vektorer

1 =1 k:= 1..netg

Det som gjgres her er & samle de forskjellige massene for de
forskjellige modene og legge de sammen.

T
L, := @, ML
1.33
Mo Ly " -0.56
effx -~ effx. =
M i | 035
-0.04
o 82.4
I
i 'V'effxiw'@x o 10.9
e 2P| o1 |
72x 1073

Kravet er at den modale massen skal veere staerre enn 90%, dermed kan antall moder
som trengs til videre beregning bestemmes.

Vi méa derfor ta med antall moder:
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Grunntype:
Grunnakselerasjon: (Jaeren) ag,= 0_52 Figur NA. 3.901
2
S (475 ars returperiode)
dag = 0.05—2
S
Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || o= 1 NA.4(901)
NA.4(902)
- +d =0550
/9\9\/ 71@9 ag ag ’ 32
Referansefrekvens: F ek .= 40HZ
Konstruksjonsfaktor: 9.=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)

En
i
=
7

e

er en forsterkningsfaktor som er uavhengig av grunnforholdene
er den nedre grenseverdien av omrédet med konstant
spektralakselerasjon

er den gvre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

er verdien som definerer begynnelsen pé spekterets
omréde for konstant forskyvning

Dimensjonerende spektrum:

ST, a) = {agtstﬁ

2e g2 2 fosTsT,
3 Tp,la 3

AR
(agBBZq—) if TpsT<T,

5 T¢ .
(agBBZq—EI?j if TesT<sTy
agtsﬁ [—(—Tcgd) if Ty<T

q 12

176



Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

1.5 T T T

Dimensjonerende seismisk akselerasjon: h:= 1.0y
Sya = Sy T Sy(Tea) = 0 |
dg -~ Sd( Sxi’q> d( Sxi’q) “\oe2) 2
. ) 0.055 18
Eigenperiodene for modene: Te = s fy = Hz
i 0.021 i 48

Pkt. 3.2.2.5 (4) angir at minste akselerasjon skal veere stgrre enn 3 *a.g.

Dette er oppfylgt siden alle akselerasjonene er stgrre enn B:=02

m
B@g = 0.11—2 ok
S

177



Jordskjelvvurdering etter

9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
Forskyvningsvektor:
Antall moder: Ny =2 vi= | for 201..np,
iar — for iD1l.n
Antall etasjer: Netg = 4 ety
L S
Xp Tdap
V. - ® E K3
2 i,2[ My
2 | Wy
()
%

Jeg bruker kombinasjonen: square root of the sum of
Viax = | for iQ

V —
for

\Y

Vmax

the squares (SSRS).

1. netg

0’
201.n,

< V+ (Vi,52)2

Vmaxi - \/v

Dette er en kombinasjon av forflytningene i hver mode som gir

en maks forskyvning i hver etasje.

Forskyvning i gverste etasje:

\% = 0.08n
maxnetg H"
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Jordskjelvvurdering etter

9.4.1 Kontorbygg

Eurocode 8
Krefter: (Chopra 13.)
W W

Sl = MeffXIEM @X
237 173
WM _ <i>[k s _ 660 169
Peffx = S1 KQ da, Peffx = 673 —141
92 -30

Regned nedover som samlet skjeerkraft:

Qy:= |for 20 1..ny,

Q1 — OkN

1662 171
| 1425 -2
X" 765 -171
92 -30

for i “etg'netg -1..1
1 « Q1+
Ql-Q Peifx; o

QoA

Kolonnene representere mode 1 til.....
Radene representere skjaerkrefter i etasje 1 til...

Frax.x = for i 1--”etg

F < OEI}\I2
for 52D 1..nm

2
FoFe (peffxi,sz)

Fmaxi - \/T:

max

Qumax == | for i0 1--”etg

Q0 OERNZ
for s200 1..nm

Q- QO+ (Q 32)2

Qmaxi - VQO
Qmmax
1671 Farste etasje
1425
Qxmax = 784
97 Tak
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

Analyse ved hjelp av tverrkraftmetoden  (forenklet metode) :
Etter NS-EN 1998-1:2004+NA:2008 Pkt 4.3.3.2

Vi starter med & regne ut T4, som er byggets farste egensvingeperiode:

Byggets hgyde: meter

0.085\! (momentstiv stdlramme)
Avstivningssystem:  C;:=|0.075| (momentstiv betongramme)

0.050 (andre konstruksjoner)

= q (momentstiv betong ramme
C; = 0.074 ( 9 ) Ty = CtDHOJSB T =055
Krav : Ti=|40¢
ok
2.08
Beregningsforutsettelser for seismisk akselerasjon: Grunntype:
Grunnakselerasjon: ag,= o_5m Figur NA. 3.901,
2
S (475 ars returperiode)
dag = 0.05—2
S
Seismisk klasse: Kontorbygg: seismisk klasse || o= 1 NA.4(901)
NA.4(902)
- +d =0550
/9\9\/ 71@9 ag ag ’ 32
Referansefrekvens: Fref .= 40Hz
Konstruksjonsfaktor: 9.=15 Fra tabell 6.1 (5% dempning)
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Jordskjelvvurdering etter 9.4.1 Kontorbygg
Eurocode 8

= fo
i
Ii o
o N
'_\

a

_|
(on

=
1l
o
W
&
—

er en forsterkningsfaktor som er avhengig av grunnforholdene
er den nedre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

er den gvre grenseverdien av omradet med konstant
spektralakselerasjon

er verdien som definerer begynnelsen pa spekterets
omrade for konstant forskyvning

Dimensjonerende spektrum:

q

2 T (25 2
S(T.q) = ||a@shs + —=2 - Z|| if o<T<T
RalT A {ag [Es Ty 3m b

(%S%) if Tp<T<T,

(agmz—SBTT—Cj if To<T<Ty

{%S%E;L:‘j)} if TysT
T

T:= 0s,0.01s.. 2s

15
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Jordskjelvvurdering etter
Eurocode 8

9.4.1 Kontorbygg

Dimensjonerende seismisk akselerasjon:

T, =058s

Skjeerkraft ved fundamentniva:

Bygningens totale masse over fundamentet:

Langs bygget (x-retning ): A= 1085 if Ty <200,
1.0 if Netg < 2
1.0 otherwise
X =0.85

S4(T1.0) =077

Mot = 3418948
Fpp = Sd(Tl,q)[MtotE}\[Rg

Fp, = 2239kN

Dimensjonerende forskyvning av grunnen: dg = 0_025@9[$D'0Erd dg =10.1mM

Fordeling av de horisontale kreftene:

0
Z{Mgis 424
F = PO F=| 847 |[KN
Netg - 968
Z ( j Se‘Sj) 169
=2
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Vindberegning

9.4.2 Kontorbygg

NS 3491-4 (Sola)
Vindkasthastighetstrykk Byggets hgyde :
Referansevinshastighet : Vief ©= 28@2 (Tab A.1) Byggets beliggenhet : |Omrr§1de:: o|1 L|;|N;: 95171
S (01/02/03) (Ho.h)
Cret:= 1.0 retningsfaktor Tab. A2
Cars:= 1.0 arsfaktor Tab. A3
Chop=1.00  nivafaktor Tab. A5 Hy;=900m Hiopp = 1500m
Csan:= 1.0 sannsynlighetsfaktor (1.0 for 50 ars returperiode)
Basisvindhastighet Vb = VreflGret8ardChonBsan _.om
Vp = 28§
Terrengruhetskategorier Terrengkategori pa byggeplass : |Kategori:: katll] (B)
(katO / katl / katll / katlll / katlV ) :  Nabokategori : Nabokat= kat|l (A)

Byggets avstand fra nabokategori :

Stedsvindhastighet [m/s]

VsB(2) s Vsa(2) s Vsud2)

50

(maks 10.000 m)

m
Vep(2) = Ga(D)  |ves(z1) = 24.6
m
Vea2) = Ga@)h  |vea(z1) = 30.8
Veu(z1) = 25.8—
S

Topografi :

Topografiform (ingen/as/skré/bratt1/bratt2/le)

Data for &s eller skra :

Avstand fra lokal topp til bygested
Hgyde pa as/skraning ved byggested
Lengde as skraning ved byggested
Bredde pé as/skraning

Lengde as/skraning ved topp

X:=0

Hgyde pa skjermende as . 1

Avstand til skjermende as L= 400
H
— =0.75 — =2.50
Ly Lo

Maks verdi p X : Xax:= Kyirk Ly Xmax= 0
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Vindberegning

NS 3491-4

9.4.2 Kontorbygg
(Sola)

kyirk = 0

Topografifaktorer

AS,maks= 0.00

|ctt =1.00 | |ct(zl) =1.00 |

Stedsvindhastighet V5(2) := Gy (2)Wgui(2) Ctv(zl) =1.00 vs(zl) = 25.8m
s
. N
Hastighetstrykk gs(2) := gﬁys(z)2 qs(zl) = 0.42&#
m2
Vindkasthastighetstrykk koi=35  1y(z1) =0.22 (1 + 20m,(z,)) =251
N
Gasl@) = (1+ 2H1,@)) 02) thae(2) = 10455
m
m
Viast-= qkas(zl)% Viast = 40-872
Vindkasthastighetstrykk [Pa]
10
80
60
40
20
500 1x10° 1510 10’ 2510 10’
Okas{2) s OkastAut(2) » UkastBuf2) » Gkastuf 2)
Topografifaktor
10
8Q . N
cd Topografiforsterkning i hgyde z; =16.2m
40
20 Qkas{zl) - 1.00
0.999 0.9995 1 1.0005 1.001 GeastufZ1)
&(2), am(2)
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NS 3491-4

Formfaktorer vegger
Figur 11/Tabell 7

9.4.2 Kontorbygg

d
e 6.3 Vindkasthastighetstrykk - Olkast 1= 1oae™ 2
. ol [A:=287m
e/5 Kortside m°|
7'ﬂf .
Eh Geometri :  Hgyde : h:= 16.2[1
A B C o . h
e Dybde i vindretning : d := 53.6[ a =0.30
Bredde pa tvers av vindretning |b:= 17.7[1
&= min(b, 2(h) e=17.7m
—
Al . B C h Formfaktorer etter Figur 11/
T T P Tabell 7
B4R Ca=-120
, 2
d —
| . Cg =-0.80
Cc =-0.50
Cp =071
Cp=071 Ce=-031 b=177m Ce=-031
e=17.7m
> N
| Pa'= Callikas  |Pa = -1_25d<_2
e m
— =35m
5 o/5» Cg = -0.80 w
CC =-05 Pg == CBE]kast P = -0.83
Ca = -1.20 m2
d=536m
N
- - pc= Ccllies  |Pc = —0.52d<—2
m
N
Po= Colfles [P = 0.74d<—2
—» L m
N
Pe'= Cellies  |PE= —0.33d<—2
m
N[ >
= N
Po 0'74d<_2 pe = 03360
m 2
m
Reduksjonsfaktor for
—» > samtidighet av C og C :
N
ol —o.52d<—2
pg = —0.83 m _ N
o5 = _1_25d<ﬁ2 2 (Po + |Pe] ) Gred = 0.90d<—2
m
m
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NS 3491-4

Formfaktorer vegger
Figur 11/Tabell 7

9.4.2 Kontorbygg

d 6.2 Vindkasthastighetstrykk - N
e ' . 9 y Okast == 1.04d(— . 7
Langside 2| |A;= 868m
B/5 m
7'ﬂf .
Eh Geometri :  Hgyde : h:= 16.2[1
A B C o . h
e Dybde i vindretning : d:= 17.70d a =0.92
Bredde pa tvers av vindretning |b := 53.61
&= min(b, 2(h) e=324m
"
Al . B C h Formfaktorer etter Figur 11/
T T Tabell 7
e/5 —
JLS: Ca=-1.20
d = —
| " Cg =-0.80
Cc = 0.00
Cp =0.79
Cp =0.79 Cg = -0.48 b=536m Ce = -0.48
e=324m
» ) N
' Pa = Calllkast  [PA=-125 5
e m
— =6.5m
5 /5> Cg =-0.80 W
Cc=0 Pg = Cpllkast  |Ps = —0.83
Ca =-1.20 m2
d=17.7m
N
- - pc= Ccllies  |Pc=0 ood(—2
m
N
Po= Colfles [P = 0.82d<—2
—> - m
N
Pe'= Cellies  |PE= —0.50d<—2
m
NI >
= N
oo 0.82d<—2 o = 050N
m 2
m
Reduksjonsfaktor for
—» > samtidighet av C og C :
N
ol o.ood<—2
P = -0.83 m _ N
Pa = —1.25d<ﬁ2 m’ (Po + [pel e = 1_12d<—2
m
m
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Vindberegning 9.4.2 Kontorbygg

Beregning av dimensjonerende skjeerkraft ved fundame ntniva:

1. Generelt :
' ﬂ.—.. — qﬁr_-.
[} ' : .'
T :
N ! |
4. ¥— Qs
I
3'|. — gg
771 ¢
'H o
. EZZ | q*-“
F:_* e P ey ;K Ry r { q-:ﬂ
By L
2. Geometri :

Antall etasjer: Hoveddimensjoner: Ly, .= 24.95n] (x-retning)
Antall nivaer: Ne'= Neg + 1 By, := 17.250 (y-retning)

Etasjehgyde: d, := 3.8m] 1:= 1. Negg d24 = 4.75m
|
} — i:=2.ng _
Hoyde: Z,:=0m 2=z, *d;
Total hgyde: H= Zdz H=16.1m
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Vindberegning

9.4.2 Kontorbygg

3. Vindkrefter mot byggets langside

(y-retning) = 1. Ngg
. . ) kN
Vindkasthastighetstrykk: Okagt == 1.12—
m2
Etasjekrefter: oy, := 1.50aqd, Ly, Qay, = 1.5m1ka_qlmiz My
i i 1 2 1
a 1 1
qdy2 = 1.500kas Emzl + Emzz My
a 1 1
Qdy4-— 1.500ast Emz3+ Emz4 My
1
Ooy = 1500ag—Md, [Mp
Ne 2 Neg
qdyT =(80 159 159 179 100)EN
Dimensjonerende skjeerkraft ved fundamentniva: Quy = quy Quy = 677[K
Ne
Dimensjonerende moment ved fundamentniva: Mgy = Z (qdy-[zi) Mgy = 54660KN
|
-
4. Vindkrefter mot byggets kortside (x-retning) i = 1. Ngg
Vindkasthastighetstrykk: =0 90k—N
' ety = V-0
m
Etasjekrefter: Oax. = 1.5 d; My, Gax, = l.Smkw%EHZl[Bh
1 |

o = (44 88 128 100 55)&N

Dimensjonerende skjeerkraft ved fundamentnivé:

Dimensjonerende moment ved fundamentniv:

1 1
qu2 = 1-5mlkast(z mjz1 + Emzzj B,

1 1
qu4 D 1-5mlkast(z mjz3 + E mzAJ B,
1
Oax = 1.500as (0, By
Ne 2 Neg

Qux == Z%x
Ne

o= ¥ (107
i=1
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10. Resultater

Hayhus Hotell Kontorbygg
Tverrkraftmetoden - -- 2239 kN
Modal analyse (x-retning) 5081 kN 3348 kN 1671 kN
Vindberegning (x-retning) 3646 kN 1370 kN 416 kN
Modal analyse (y-retning) 4830 kN 3839 kN 1672 kN
Vindberegning (y-retning) 3989 kN 1626 kN 677 kN
M, @
. EI_
: etg
M; @
Ely
M; @
El
M @
E
{ Fy, (Skjeerkraft ved fundamentniva)
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11. Konklusjon

Etter & ha lest igjennom store mengder litteratur om prefabrikkerte betongelementbygninger,
har jeg fatt god oversikt og kunnskap om de viktigste prinsippene ved denne byggemetoden.

Nar man ser pa bygninger av prefabrikkerte betongelementer utsatt for dynamiske laster, er
det tydelig at det aller viktigste er utforming og utferelse av forbindelsene. Dette blir gjentatt
mange ganger bade i litteraturen, og ved diskusjon med fagfolk.

Viktigheten av god utforming og utfarelse blir bare stgrre og starre desto hgyere bygningen
blir, ettersom kreftene pa forbindelsene gker.

Kort oppsummert kan man si at de viktigste momentene ved prosjektering av bygninger som
skal veere motstandsdyktige mot jordskjelv er:

e God utforming og utfarelse av forbindelser

e Holde vekten av bygget lavest mulig. (pyramideform)
e Lik sideavstivning i begge retninger

o Unnga “svak” forste etasje.

o Installere dempere eller isolatorer ved fundamentene.

Hoveddelen av denne masteroppgaven var a lage en oversiktlig og brukervennlig regnemodell
i Mathcad for beregning av seismiske krefter pa konstruksjoner iht. den nye
jordskjelvstandarden (Eurocode 8).

Regnemodellen inneholder bade den forenklede metoden (tverrkraftmetoden) og den utvidede
metoden (modal analyse), og det er lagt stor vekt pa at denne regnemodellen lett skal kunne
tilpasses nye bygninger, og den skal veere lett a ta i bruk for andre ingenigrer.

Dette mener jeg at jeg har oppnadd.

Etter & ha kontrollberegnet et par eksempler, beregnet jeg tre forskjellige bygninger.
| tillegg beregnet jeg vindkrefter pa de samme bygningene for & fa en falelse av starrelsen pa
de seismiske kreftene.

Konklusjonen er at jordskjelvkreftene er noe sterre enn vindkreftene, men hvor mye starre
avhenger av byggets starrelse. Dette fordi vindkreftene virker med starre intensitet desto
hgyere man kommer, og de virker over et stagrre areal.

Resultatene viser ogsa at den modale analysen gir noe lavere krefter pa konstruksjonen enn
tverrkraftmetoden. Man kan derfor spare mye penger pa a utfare en modal analyse, spesielt
pa sterre konstruksjoner.

Disse resultatene stemmer godt overens med forventet resultat, og er med pa a bekrefte at
regnemodellen min er korrekt.
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13. Vedlegg

Vedlegg A: Seismisk sonekart for grunnen akselerasjon

0 2 4 6 8 10" 12° 14" 16" 18 20°

68' u io===tent [t EEEREY
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Vedlegg B:

Tegninger av Hayhus
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Vedlegg C:

Tegninger av Hotell
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Vedlegg D:

Tegninger av Kontorbygg
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