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Sammendrag 
De senere årene har et økt fokus på bruk av tre som materiale ført til oppføring av en rekke 
nye trebruer i Norge. Disse trebruene har som oftest vært av grovere dimensjoner grunnet 
store lastpåkjenninger. Det eksisterer i dag flere utfordringer knyttet til brukonstruksjoner av 
tre, men den mest fremtredende utfordringen er å danne forbindelser med tilstrekkelig 
kapasitet. Slike forbindelser er oftest flersnittede, og utføres med en kombinasjon av dybler 
av grove dimensjoner og innslissede stålplater. I tidligere studier har det blitt synliggjort at 
en økning av dybeldimensjoner, kombinert med høyere dybelfasthet, kan føre til økt risiko 
for svikt i tredelen, og at dette videre blir kritisk for kapasiteten til forbindelsen. Disse 
studiene har samtidig belyst hvorvidt de teoretiske beregningsmetodene for forbindelser 
med store dybler er tilstrekkelige. Med utgangspunkt i uklarhetene rundt dimensjonering av 
flersnittede forbindelser og sprø bruddmekanismer i Eurokode 5, er det et tydelig behov for 
en bedre forståelse rundt problematikken for å opprettholde sikkerheten ved 
dimensjonering.  
 
Denne oppgaven er delt i tre deler. Første del er en litteraturgjennomgang av grunnleggende 
dynamikk og forbindelsesteori knyttet opp mot brukonstruksjoner. Den andre delen 
behandler ulike metoder for beregning av kapasitet mot blokkutriving og en empirisk studie 
av disse beregningsmetodene anvendt på en case - Bliksland bru. I den tredje delen 
implementeres virkelige stivheter fra det empiriske studiet i forbindelsene som modelleres i 
FEM-Design. Hvor innvirkningen av disse stivhetsendringene i forbindelsen på det globale 
systemet blir analysert. Gjennom resultatene fra det empiriske studiet i denne oppgaven, 
fremkommer det at ved bruk av de ulike beregningsmetodene for blokkutriving er det store 
forskjeller ved både fremgangsmåte og beregnede kapasiteter. I knutepunktene hvor 
blokkutrivningskapasiteten ved de ulike beregningsmetodene var over dimensjonerende 
kapasitet, regnes forbindelsen som tilstrekkelig. Men i tilfellene hvor 
blokkutrivingskapasiteten var lavere enn knutepunktets dimensjonerende kapasitet, antydet 
dette at det var en faktisk risiko for bruddmekanismen – og det ble av den grunn nødvendig 
med utbedringer av forbindelsene. Disse utbedringene kan omfatte endring(er) av 
dybeldiameter, innbyrdes avstander, kant-/endeavstander og limtrekvalitet.  
 
Når en så gjør slike endringer vil dette påvirke knutepunktenes utforming og derav 
tilhørende stivheter - som igjen har innvirkning på brukonstruksjonens oppførsel. Analysen 
gjort av case-studiet illustrerer at aksialstivheten i forbindelsen gir merkbare utslag både på 
de statiske og dynamiske resultatene. Dette er sannsynligvis som følge av at inputverdiene 
for aksialstivheten i forbindelsen er lavere enn aksialstivhetene til bjelkeelementene, som 
indikerer at brukonstruksjonens aksialstivhet “styres” av forbindelsene.   
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Abstract 
For the past several years, an increased focus on the usage of timber as a structural material 
has led to the construction of new timber bridges in Norway. Due to heavy load stresses, 
these wooden bridges have frequently been made of large dimensions. Today, there are 
several challenges related to the construction of timber bridges, and the most prominent 
challenge is to create connections with sufficient capacity. Such connections are typically 
high capacity connections with multiple shear planes, and are often implemented with a 
combination of large diameter dowels and slotted-in steel plates. In previous studies, it has 
been shown that an increase of dowel diameter, combined with increased dowel capacity, 
can lead to timber failure at the joint area and becomes more easily critical for the capacity 
of the connection. These studies have also highlighted whether the theoretical calculation 
models for connections with large dowels are sufficient. Based on the uncertainties 
surrounding the design of connections with multiple shear planes and brittle failure 
mechanisms in Eurocode 5, there is an apparent need for a better understanding of the issue 
to maintain safety in design.   
 
This thesis is divided into three parts. The first part is a literature review of basic dynamics 
and connection theory related to bridges. The second part deals with different methods for 
calculating capacity of block shear failure in addition to an empirical study of these 
calculation methods applied to the case – Bliksland bru. In the third and final part, actual 
stiffnesses from the empirical study are used in the connections that are modelled in FEM-
Design. The impact of change of stiffnesses in the connection on the global system is then 
analysed. Based on the results from the empirical study it appears that there are major 
differences in both approach and calculated capacities between the different calculation 
models of block shear failure. In the connections where the block shear capacity of the 
different calculation methods were above design capacity, the connections are considered 
adequate. In the cases where the block shear capacities were below the design capacity of 
the connection, it suggested that there was an actual risk for the failure mechanism – and 
for that reason it was necessary to alter the connections. These alterations may include 
change(s) of dowel diameter, spacings, edge-/end distances and glulam quality.  
 
Making these changes will affect the geometrical design of the connection and hence 
associated stiffnesses – which in return affects the global response. The analysis of the case 
demonstrates that axial stiffness in the connection has noticeable effects on both the static 
and dynamic results. This is most probably caused by the fact that the input values for the 
axial stiffness in the connection are lower than for the axial stiffness of beam elements, 
which further indicates that the systems axial stiffness are “governed” by the connections.
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1 Innledning  
I de senere årene er det bygget en rekke nye trebruer i Norge, mange av disse utført som 
fagverkskonstruksjoner (Statens Vegvesen, 2017). Treets lave vekt samtidig som det har en 
naturlig høy styrke gjør at det egner seg godt som lastbærende komponenter i bruer og 
større konstruksjoner. Det er dog flere utfordringer knyttet til bruk av tre som 
konstruksjonsmateriale. Grunnet trematerialets lave vekt kan det oppstå uønskede 
bevegelser, men det fremstår likevel i trebruer at den største utfordringen er evnen til å 
danne forbindelser mellom treelementene med tilstrekkelig kapasitet (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007). I følge Bell (2017) er forbindelsene mellom tilstøtende elementer 
“akilleshælen” i større trekonstruksjoner og den “vanskeligste” delen ved dimensjonering. 
Dette viser seg også i praksis hvor forbindelsen har vært involvert i omlag 25 prosent av 
nyere kollapser av trekonstruksjoner (Cabrero & Yurrita, 2018).  

 
Selve utformingen av forbindelsen kan gjøres på flere måter, men ved store konstruksjoner 
som trebruer får en grove forbindelser som følge av de dynamiske påkjenningene fra 
trafikklaster og naturlaster (Statens Vegvesen, 2017). Dette resulterer i økende 
tverrsnittsdimensjoner som medfører begrensninger i aktuelle forbindere, hvorav 
forbindelsene oftest dimensjoneres med færre forbindere av grovere dimensjoner fremfor 
flere små - noe som setter trematerialet på prøve (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; Statens 
Vegvesen, 2017). Denne økningen av forbinderdimensjoner gjør at stivheten og kapasitet til 
forbinderen blir større sammenlignet med hullkantfastheten til treet. Grovere 
forbinderdimensjoner i kombinasjon med høyere forbinderfasthet kan føre til en økt risiko 
for svikt i tredelen, og blir derfor kritisk for kapasiteten til forbindelsen. Slike 
bruddmekanismer hvor treet svikter fremstår som pluggutriving (pluggskjærbrudd), 
blokkutriving (blokkskjærbrudd), radutriving (radskjærbrudd) og strekkbrudd (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007; Johnsson, 2004). Disse bruddmekanismene gir sprø bruddformer, noe 
som er uheldig i brukonstruksjoner hvor det forutsettes en duktil oppførsel i 
bruddgrensetilstand (Statens Vegvesen, 2015, 2017). En kan da stille spørsmålstegn hvorvidt 
det empiriske uttrykket for flytemoment er gjeldende ved bruk av slike grover forbindere 
(Bell. K (2017); p667-VTT).  

 
Det fremkommer i en forskningsartikkel utført av Cabrero and Yurrita (2018) at dette 
fenomenet er ukjent blant en rekke fagkyndige (ingeniører, konstruktører, prosjekterende). 
Gjennom en undersøkelse i deres forskningsartikkel viser det seg at mer enn 30 prosent av 
de deltagende ikke visste om brudmekanismenes eksistens - hvorav hele 24 prosent av disse 
var personer med mer enn 10 års erfaring. Disse bruddmekanismene har vært en sentral 
faktor til flere kjente kollapser som Siemens Arena (Danmark), takkonstruksjon i Jyväskylä 
(Finland) og Perkolo bru (Norge) (Cabrero & Yurrita, 2018; Statens Vegvesen, 2016). Det er 
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dog viktig å fremme at selv om det var flere mangler ved disse konstruksjonene, ble sprø 
bruddmekanismer ansett som en viktig årsak til kollapsene. 

 
Etter kollaps av Perkolo bru (2016) som figur 1.1 nedenfor viser, ble det av Statens Vegvesen 
(2016) reist mistanke om tilstanden til flere trebruer i Norge, og derfor gjennomført en 
kontroll av forskjellige trebruer for å kartlegge deres egnethet og sikkerhet ved bruk. 
Kontrollgruppen (Statens Vegvesen) fant mangler ved prosjekteringen av flere av 
brukonstruksjonene, blant annet kontroll mot blokkutriving (Statens Vegvesen, 2016). Det 
fremkommer i tidligere standard, NS34470, at det ikke var gitt noen retningslinjer for 
blokkutriving, samtidig som dagens Eurokode 5 (heretter referert til som EK5) gir en tvetydig 
oppfatning av fenomenet og kan derfor føre til misforståelser rundt kontrollen (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007; Statens Vegvesen, 2016). Det blir i Ek5-1 stilt krav til at «det skal tas 
hensyn til at kapasiteten til stål-mot-tre-forbindelser som har en belastet ende, kan bli 
redusert på grunn av svikt langs omkretsen av forbindere» og gitt en mulig fremgangsmåte, 
men det stilles ingen spesifikke krav om at denne måten skal følges (Statens Vegvesen, 2016, 
2017). Dette har resultert i en differensiering av den faktiske fremgangsmåten mellom 
enkelte aktører, samtidig som det fremkommer en beregningsmessig forskjell mellom 
enkelte standarder, særlig den Amerikanske og Europeiske (Stapf, Aicher, & Zisi, 2012). Dette 
underbygges også av (Cabrero & Yurrita, 2018) som gjennomførte en statistisk analyse av 
eksisterende beregningsmetoder for sprø bruddmekanismer hvor de belyste at det er store 
beregningsmessige forskjeller mellom de ulike metodene som eksisterer i litteraturen.     
 
 

 
Figur 1.1: Kollaps av Perkolo Bru i 2016 (Statens Vegvesen, 2016). 

Det er av EK5 i tillegg ikke gitt noen spesifikk metode for beregning av flersnittede 
forbindelser, som ofte forekommer i trebruer grunnet et behov for større kapasitet i 
forbindelsene. Det er derfor i sammenheng med kartleggingen av norske trebruer, 
utarbeidet et forslag for beregning av blokkutriving som hensyntar antall innslissede 
stålplater (Statens Vegvesen, 2016). Det har også blitt gjort nærmere forskning rundt 
fenomenet av Hanhijärvi and Kevarinmäki (2007) etter den nevnte kollapsen av 
takkonstruksjonen i Jyväskylä Finland (2007). Kollapsen skyldtes et sprøtt brudd 
(blokkutriving) i en forbindelse som ga en reduksjon i dimensjonerende kapasitet på omtrent 
50 prosent av hva som var prosjektert. Det ble på bakgrun av dette gjennomført et stort 
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antall forsøk med mer enn 150 elementer og 300 forbindelser for å kartlegge slike 
bruddformer i en tre-mot-stål forbindelse belastet parallelt med fiberretning. Forsøkene 
synliggjorde mangler i dimensjonering mot slike bruddmekanismer ved EK5, og det ble på 
bakgrunn av resultatene fremmet en alternativ fremgangsmåte som tar hensyn til de ulike 
bruddmekanismene og samvirke mellom de ulike delene av forbindelsene (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007).  
 
Hvordan disse bruddmekanismene og forbindelsen blir hensyntatt, og hvilken innvirkning de 
har ved dimensjonering av konstruksjonen som helhet er et annet aspekt. En ting er å 
dimensjonere selve forbindelsen etter de empiriske uttrykkene i EK5, men hvordan disse 
påvirker trebruens system som helhet er noe annet. Større trebruer utføres ofte som fagverk 
(Statens Vegvesen, 2017) og i følge Bell (2017) rettes mye av standarden mot enkle 
“håndberegnede” modeller hva gjelder fagverkskonstruksjonens helhetlige system. Hvilke 
beregningsmodeller som skal anvendes dersom en benytter adekvate dataverktøy er i følge 
Bell (2017) vanskelig å gi klart svar på. EK5 sier dog at dersom det benyttes en forenklet 
konstruksjonsanalyse som en fagverksmodell, skal kapasiteten begrenses til 70 % av 
beregningsmessig verdi. Et interessant spørsmål er da hvordan beregningsmodeller med 
reelle stivheter i forbindelsen i dataverktøy har innvirkning på dimensjoneringen.    
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1.1 Problemstilling og målsetting  

Denne masteroppgaven tar for seg to hovedaspekter hvor første del baseres på 
problematikken rundt blokkutriving i en flersnittet stål-mot-tre forbindelse, og andre del ser 
på effekten av stivhetsendringer i knutepunktene på et case (Bliksland bru). For å kunne 
besvare den første delen av oppgaven må utfordringene ved blokkutriving i forbindelsene i 
større konstruksjoner belyses, samt en kartlegging av de ulike kontrollmetodene for denne 
bruddformen og hva disse metodene baseres på. For å kunne besvare den andre delen av 
oppgaven ser en på lokale parametere og deres påvirkning på knutepunktenes stivhet, for 
videre å bygge opp flere finite element modeller i FEM-Design. Dette danner utgangspunktet 
for problemstillingen til oppgaven: 
 
Målet med oppgaven er å undersøke hvordan ulike beregningsmetoder for blokkutriving 
påvirker store forbindelser i fagverksbruer i tre og hvilken innvirkning forbindelsen har på 
brukonstruksjonen. 
 
For å finne svar på problemstillingen er det utledet underspørsmål som må besvares for å 
kunne trekke en konklusjon. 
 

- Hvilke beregningsmetoder for blokkutriving eksisterer og benyttes? 
- Hvordan påvirker knutepunktets utforming risikoen for blokkutriving? 
- Hvilke parametere er avgjørende for knutepunktets styrke og stivhet? 
- Hvordan påvirker rotasjons- og aksialstivheten i forbindelsen lastfordelingen og 

de dynamiske egenskapene til brukonstruksjonen? 
 
Resultatene av første del av oppgaven vil kunne gi mer kunnskap om blokkutriving og belyse 
hvorvidt dette er en faktor som er sentral i dimensjonering av store forbindelser. Samtidig vil 
oppgaven kunne gi en pekepinn på om dagens EK5 dekker temaet på en tilstrekkelig måte 
eller om det bør vurderes tiltak for å undersøke dette ytterligere. Andre del av oppgaven vil 
belyse viktigheten utformingen av knutepunktene har på brukonstruksjonens oppførsel, 
samt gi realistiske statiske og dynamiske resultater basert på faktiske stivhetsendringer i 
knutepunktene. Disse endringene kan gi en bedre forståelse virkningen av reelle stivheter i 
knutepunktene har på brukonstruksjonen.  
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1.2 Avgrensninger 

For å holde oppgaven relevant og besvare problemstilling er det blitt gjort enkelte 
avgrensninger.  

1. Oppgaven omfatter kun dybelforbindelser med innslissede stålplater på bakgrunn av 
at dette er den mest brukte forbindelsen i brukonstruksjoner. I tillegg holdes antall 
innslissede stålplater og stålkvaliteten kontant. 

2. Det er en teoretisk tilnærming på metodene og følgelig er det ikke gjort noen fysiske 
forsøk. De forsøkene som utføres er gjort ved hjelp av dataverktøy.  

3. Det er gjort en begrensning i type brukonstruksjon, noe som innebærer at denne 
oppgaven bare tar for seg fagverksbruer i limtre. Dette på bakgrunn av 
konstruksjonstypen er av de mer vanlige i trebruer i Norge, samt at bruen i 
casestudiet omhandler en fagverkbru.  

4. Det blir sett bort fra laster tilknyttet jordskjelv og ulykkeslaster i denne oppgaven, da 
dette anses som mindre relevant for oppgaven.   

5. Det vil ikke bli utført noen form for dimensjonering, noe som innebærer at 
tverrsnittsdimensjonene som er benyttet holdes konstante og kontrolleres ikke på 
nytt mot aktuelle krav. 

6. Det er ikke analysert effekten av demping i brukonstruksjonen ved beregning av de 
dynamiske egenskapene. 

7. Fagverkkonstruksjonen er det eneste strukturelle elementet som vurderes i denne 
oppgaven. Det blir derfor ikke sett nærmere på brudekket, fundamenter, etc. 

8. Det blir ikke gjort noen økonomiske vurderinger i oppgaven.  
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2 Casestudie - Bliksland bru 
Siden denne oppgaven omhandler fagverksbruer er dette vektlagt videre i kapittelet. Men det 
gjennomgås også litt om trebruer generelt med hensyn til historie, typer, størrelser og kort 
om andre konstruksjonssystem. 
Her presenteres også casestudiet, som danner grunnlaget for videre analyse i oppgaven. 
Dette caset er grunnlaget for både de lokale analysene i selve forbindelsene og de globale 
analysene av brukonstruksjonen i FEM - Design.  
 
En brukonstruksjon spenner fra et sted til et annet og har som formål å føre trafikken over et 
hinder. Den er sammensatt av en underbygning og en overbygning. Underbygningen har 
som formål å danne en sikker basis for overbygningen og føre lastene ned til grunnen. 
Overbygningen er imidlertid det en henviser til når en snakker om brutyper, eller egentlig 
det primære lastbæresystemet som karakteriserer bruen. Når en omtaler trebruer betyr 
dette egentlig at det er hovedbæresystemet som utføres i tre. Underbygningen vil normalt 
være i betong eller naturstein. Det kan også suppleres med stål i deler av 
bærekonstruksjonen, hvor det er nødvendig med en kombinasjon av høy styrke og lav vekt 
(Statens Vegvesen, 2017).  

2.1 Fagverksbruer i tre 

2.1.1 Historisk perspektiv 

Historisk kan en datere fagverksesystemet tilbake til år 1550, hvor den italienske arkitekten 
Andrea Palladio kom med den første beskrivelse av et “moderne” fagverk (Ritter, 1990), som 
er avbildet i figur 2.1. Viktig for europeisk trebrutradisjon var også innsatsen til to 
byggmestrebrødre, Hans Ulrich og Johann Grubenmann fra Sveits, som bygget den berømte 
trebruen “Rheinbrücke” i Sveits. “The colossus” bør også nevnes i historisk sammenheng, 
som beskrivs som et arkitektonisk og ingeniørmessig mesterverk. Konstruktøren, Louis 
Wernwag, utformet bruen som en fagverksbue av tre og støpejern med et fritt spenn på 
103,6 meter slik som figur 2.1 viser. Det er dog navn som Howe og Pratt som sterkest 
assosieres med fagverkssystemer (Statens Vegvesen, 2017).   

 

Figur 2.1: Fagverksbru, Palladio (venstre) og “The colossus”, Louis Wernwag (høyre), (Statens Vegvesen, 2017). 
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Når det gjelder brukonstruksjoner i tre i Norge kjenner en til eksempler på mindre og enkle 
trebruer brukt i forbindelse med gamle gang-, kløv- og kjerreveier, slik som figur 2.2 (a) 
illustrerer (Statens Vegvesen, 2017). 
 
 
 
 
 
 
 

 
Tilbake på 1800-tallet fikk brubyggerkunsten flere tilskudd i Norge i form av trebruer av ulike 
slag. Både fagverksbruer, sprengverksbruer og buebruer ble utført i tre. Eksempelvis er den 
mest avanserte vegbruen i tre fra 1800-tallet, brua over Stjørdalselva ved Hell (Sandfærhus) 
illustrert i figur 2.2 (b). I historisk sammenheng bør det nevnes at utbyggingen av 
jernbanenettet i Norge på 1800-tallet førte til bygging av en rekke trebruer. Dårlige 
transportmuligheter i ofte uveisomt terreng, sammen med rimelig pris og god tilgang på 
trevirke, ga derfor et konkurransefortrinn (Statens Vegvesen, 2017).      
 
Etter år 1900 ble det bygget få store brukonstruksjoner i tre, men som følge av stålmangelen 
under 1. og 2. verdenskrig ble tre igjen aktuelt. Da ble også limtreindustrien introdusert i 
Norge, og i årene etter 1960 ble det bygd enkle bruer i limtre for gang- og sykkeltrafikk. Men 
grunnet mindre god konstruktiv beskyttelse og detaljering, i kombinasjon med manglende 
vedlikehold fikk disse bruene et dårlig rykte. Dette førte til at 80-tallet igjen ble preget av 
langt færre bygde trebruer i Norge (Statens Vegvesen, 2017).  
Først i senere tid har det blitt oppført trebruer for primært vegtrafikk. Det var først da 
Evenstad bru, illustrert i figur 2.3, over Glomma i Østerdalen og Løken bru over riksvei 3 i 
Løten åpnet for trafikk i 1996, at begynnelsen av den nye epoken for brukonstruksjoner for 
ordinær vegtrafikk startet. Da ble gamle tradisjoner ført videre ved hjelp av moderne 
byggemetoder og en nyere limtreteknologi basert på fingerskjøting av bord eller lameller av 
styrkesortert trevirke. Ved å styrkesortere trevirke økte kvaliteten og eventuelle svakheter 
redusertes sammenlignet med en heltrebjelke av samme kvalitet, dette ga muligheten for 
spesialproduserte treelementer etter ønskede tverrsnittsdimensjoner, som  
muliggjorde lengre levetid og større spenn (Bell, 2017). 
  

Figur 2.2: Bæresystem for gamle norske trebruer (a) og bru over Stjørdalselva (b) (Statens Vegvesen, 2017) 
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Grunnlaget for denne nye generasjonen av trebruer var et stort nordisk treprosjekt utført i 
perioden 1994 til 2001, de store trekonstruksjonene i OL-hallene og et ønske om å vurdere 
tre som materiale i bruer på lik linje som stål og betong (Bell, 2017; Statens Vegvesen, 2017)  
Konstruksjonsprinsippet til den nye generasjonen trebruer i Norge ble i følge rapport 422 - 
Trebruer av Statens Vegvesen (2017) bestemt etter følgende prinsipper:  

- Synlig og klart forståelig lastbæresystem  
- Kombinasjon av estetisk tiltalende form med enkelhet og funksjonalitet  
- Bruk av limtre med blokkliming og innslissede plater  
- Bruk av saltimpregnering og kreosotimpregnering i kombinasjon 
- Vektlegging av konstruktiv beskyttelse og god detaljering 
- Bruk av tverrbærere og andre deler i stål der det gir en mer optimal konstruksjon      

 
Satsningen på disse trebruene har resultert i utbygging av omtrent 200 bruer spredt rundt 
omkring i Norge, hvor mange av disse er utført som fagverksbruer (Statens Vegvesen, 2017)  
 
 

 
Figur 2.3: Evenstad bru (1996) over Glomma i Østerdalen 
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2.1.2 Typer og størrelser 

Bruer deles i følge Bell (2017) vanligvis i to hovedgrupper, gangbruer og vegbruer, sistnevnte 
for kjørende trafikk er fokusområdet for denne oppgaven.  
 
Gangbruer eller egentlig gang- og sykkelbruer finnes i en rekke former og størrelser. De er 
som regel utformet som enkle bjelke-type bruer med massive limtretversnitt eller 
fagverksbjelker. Spennvidden for denne brutypen er 15 til 30 meter.  
 
Vegbruer finnes i flere varianter. Et flertall av trebruer for vegtrafikk er korte plate- og 
bjelkebruer med spenn fra 5 til 20 meter. Men det finnes i dag også et betydelig antall 
trebruer med spenn i område 30 til 80 meter, som betjener vanlig veitrafikk. Eksempelvis 
nye flisa bru som er en litt spesiell fagverksbru, slik som figur 2.4 nedenfor illustrerer.   
  

 
 
 
 
 
  

Figur 2.4: Flisa bru over Glomma ved Flisa i Åsnes kommune. 
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2.1.3 Konstruktivt system 

Når det gjelder trebruer i Norge er et generelt og viktig aspekt, slik det praktiseres i dag, at 
konstruksjonen gjøres så enkel som mulig og har et tydelig bæresystem (Statens Vegvesen, 
2017). I følge Bell (2017) har nok trebruer sitt største potensial når spennvidden ligger i 
området 5 - 75 meter, selv om det for enkelte gunstige brusteder sansynligvis er mulig å 
bygge en trebru med spennvidde på 100 meter. Bæresystemet kan grovt sett deles i fire 
grupper (Bell, 2017): Platebruer, Bjelkbruer, buebruer og fagverksbruer.       
Siden oppgaven kun omhandler fagverksbruer vil dette systemet bli beskrevet i større grad 
enn de andre brutypene. 
 
Platebruer er for mindre spennvidder, opp til ca 10 meter. Konstruksjonstypen karakteriseres 
av en liten bygghøyde og en normalt meget god evne til lastfordeling. Bærekonstruksjonen 
er samtidig hovedsystem og brubane (Statens Vegvesen, 2017).  
 
Bjelkebruer er et naturlig valg fremfor platebru ved økende spennvidde. Da byttes platene ut 
med bjelker, som regel utført i limtre, hvor det spenner et dekke på tvers av bjelkene. Dette 
kan være et tredekke, men også betongdekker benyttes (Statens Vegvesen, 2017).       
 
Buebruer kan prinsipielt deles i tre typer, slik figur 2.5 illustrerer. Den nederste illustrasjonen 
i figuren er den mest gunstige varianten for en trebru hvor brubanen ligger over buen og 
beskytter den mot nedbør. Den øverste på figuren er en variant der vegbanen er opphengt i 
en overliggende bue. Den midterste illustrasjonen i figuren er en slags mellomløsning hvor 
brubanen ligger mellom buens fot og topp (Statens Vegvesen, 2017).  
 

 
  Figur 2.5: Typer buebruer 
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Fagverksbruer er omtrent det eneste praktiske alternativet til buer som bæresystem for 
trebruer over ca.20 meter. Hovedvariantene er fagverk som ligger enten under eller over 
kjørebanen, men det finnes mange varianter (Bell, 2017). Figur 2.6 nedenfor illustrerer flere 
forskjellige fagverksbruer. 
 

 
Figur 2.6: Eksempel på brukonstruksjoner utført som fagverk, basert på Yilmaz (2012). 

 
Et fagverk er per definisjon en bærende eller avstivende bygningsdel som består av 
forholdsvis lange og tynne staver som kobles sammen ved hjelp av knutepunkter. Den nedre 
og øvre begrensningen som binder fagverket sammen kalles henholdsvis undergurt og 
overgurt. Dette kjenner en igjen fra mekanikken, men Bell (2017) understreker riktignok at 
det er viktig å presisere forskjellen på mekanikkens fagverk og konstruksjonsteknikkens 
fagverk. Konstruksjonsteknikkens fagverk er en konstruksjonsform og ikke en 
beregningsmodell. Fagverk forekommer i mange varianter, men basisen for dem alle er at 
det består av serier av trekanter. Disse trekantene representerer en stiv 
konstruksjonskomponent, og når slike komponenter settes sammen vil resultatet bli et 
stabilt system.  
I brukonstruksjoner er det som regel to fagverk, ett på hver side av det mellomliggende 
brudekket som hviler på tverrbærere. Disse tverrbærerne utføres ofte i stål og festes til 
fagverkets knutepunkter (Bell, 2017). Tværrbærerne kan også benyttes til sideveis avstiving 
for fagverket, ved at de forlenges og at det monteres skråstøtter fra tværrbæreren opp til 
overgurten eller et stykke opp på diagonalene. På den måten får fagverket sideveis avstiving, 
som ofte er et problem (Bell, 2017).   
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Når det gjelder beregningen av slike fagverkskonstruksjoner så kan de beregnes som ideelle 
fagverk, som en momentstiv ramme eller som noe i mellom (Statens Vegvesen, 2016). Med 
ideelle fagverk menes det at knutepunktene betraktes som ideelle ledd, og at en kun får 
aksialkrefter i fagverksstavene. Imidlertid vil knutepunktene i en fagverksbru ha en viss 
rotasjonsstivhet. Noe som betyr at det oppstår momenter i knutepunktene, altså en viss 
rammevirkning. Som følge av dette vil aksialkreftene i stavene bli noe mindre. Fagverkets 
totale bæreevne blir ikke nevneverdig påvirket av disse momentene, så lenge 
fagverksstavene er dimensjonert for aksialkreftene i et ideelt fagverk. En effekt er imidlertid 
at de forårsaker en ekstra belastning på dyblene på tvers av fiberretningen (Statens 
Vegvesen, 2016). 
 
Kraftige limtrefagverk kan benyttes som indre bæresystem hvor det er nødvendig å bære 
store laster over større spenn, eller som sideveis avstiving (Bell, 2017).  
Grunnet fagverkets høye bæreevne i forhold til vekten benyttes også fagverk ofte ved større 
spennvidder, som ved bruutbygging, fordi det er en nødvendig eller naturlig løsning (Statens 
Vegvesen, 2017). 

2.1.4 Forbindelser og detaljer 

Den konstruktive utformingen og detaljeringen har stor betydning for konstruksjonens 
funksjon, pris og bestandighet. Ikke alle forbindelsesmidler som er generelt akseptert og 
brukes i vanlige bygningskonstruksjoner, er brukbare for bruer. Påkjenningene en bru er 
utsatt for stiller større krav til forbindelsene og følgelig er løsninger basert på spiker, 
spikerplater og tømmerforbindelser ikke anbefalte (Statens Vegvesen, 2017). Til forbindelse 
av grove limtrekonstruksjoner er nå løsninger basert på innslissede plater og stavdybler 
(Statens Vegvesen, 2017). Denne forbindelsesløsningen er i følge Bell (2017) “den norske 
løsningen” og i fagverksbruer er de mange forbindelsene spesielt viktige. 
I brukonstruksjoner er 8 og 10 mm vanlige platetykkelser, og stavdyblene har som regel en 
diameter på 10 til 16 mm. Plater med tykkelse 8 mm og Ø12 mm dybler har vist seg å være 
en gunstig kombinasjon. Årsaken er at flere tynne plater i kombinasjon med tynne dybler gir 
god fordeling av kraftinnføring og dermed også større kapasitet (Statens Vegvesen, 2017).  
Forbindelsene er et ikke - inspiserbart område, og for å sikre god bestandighet av disse bør 
de ikke-synlige flatene av forbindelsen utføres varmeforsinket og pulverlakkert, i tillegg bør 
stavdybler være i rustfritt stål. Plater i rustfritt stål bør også vurderes (Statens Vegvesen, 
2017). 
 
Forbindelsene i et fagverk kan i følge Bell (2017) grovt deles i to grupper, buttskjøter i 
gurtene og knutepunktforbindelser mellom staver og gurter. Ofte skjøtes også gurtene i et 
knutepunkt, men dersom stavene har vesentlig smalere tverrsnitt enn gurtene, slik som figur 
2.7 illustrerer, er det ikke anbefalt at gurten skjøtes i knutepunktet. Da kan en få en veldig 
lang skjøt som øker risikoen for blokkutriving, noe som ikke er ønskelig jamfør kapittel 1.1. 
For å unngå en slik lang skjøt må en benytte både slisseplater som i figur 2.7 i tillegg til enkle 
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plater som slisses inn ytterst i gurten. Dette kan føre til en komplisert og uoversiktelig 
kraftoverføring, det er derfor mer hensiktsmessig å utføre gurtskjøten isolert midt mellom to 
knutepunkter slik som figur 2.8 illustrerer (Bell, 2017). 
 

 
Figur 2.7: Typisk knutepunkt i et større limtrefagverk. 

 

 
  Figur 2.8: Eksempel på isolert buttskjøt i gurt. 
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2.2 Bliksland bru  

For å kunne løse problemstillingen er det tatt utgangspunkt i en brukonstruksjon av limtre 
som ble ferdigstilt i nyere tid (2017), men som er prosjektert for noen år tilbake (2011-12). 
Tidligere Bliksland bru ved fv.204 i Hobøl kommune var av sikkerhetsmessige grunner ikke 
lenger levedyktig og ble derfor skiftet ut med en fagverksbru i limtre. Den nye Bliksland bru 
(figur 2.9) når et spenn på 26.5 meter og har en total bredde på 7.2 meter, og strekker seg 
over to jernbanelinjer på undersiden. Bruen ble prosjektert av SWECO og 
prosjekteringsgrunnlaget ble gjort tilgjengelig gjennom Vegdirektoratet. Siden denne 
oppgaven bygger opp under utfordringer med ulike bruddmekanismer i stål-mot-tre 
forbindelse med flere innslissede stålplater, samt å studere det globale systemet til en 
fagverksbru, var det ideelt med en ferdig prosjektert brukonstruksjon.  
 

 
Figur 2.9: Bliksland bru 

 
Nye Bliksland bru er konstruert med et overliggende hovedbæresystem bestående av to 
fagverk i limtre. Fagverket er dimensjonert med momentfrie ledd i begge ender av stavene 
og opptar kun aksialkrefter (fagverksmodellen - nærmere beskrevet i kapittel 3.3.3 og 5.4.1). 
I tillegg er fagverket hindret mot forskyvning sideveis ved opplagrene (blokklager) i akse 1 og 
5 (figur 2.11), men hvor det tillates en forskyvning inntil 6 mm i lengderetning og en marginal 
forskyvning vertikalt. Det horisontale avstivningssystemet består av skråstilte trykk- og 
strekkstag som støtter opp fagverket i akse 2 og 4, som illustrert av figur 2.11. 
Avstivningsstagene er som figur 2.9 og figur 2.11 viser forbundet med undergurten ved et 
utkraget rør som antas som innspent i tverrbærerne. Av figur 2.11 kan en se at undergurten 
buttskjøtes i ytterfeltene, som gir den midterste undergurten en lengde på 20.96 meter som 
er tilsvarende lengden på overgurten. Dette er gjort med hensyn til transport av de relativt 
lange gurtene, hvor det i Norge kreves en egenrådig tillatelse fra myndighetene ved 
transport dersom den totale kjørelengden overstiger 20 meter (Moelven, 2015). Disse 
buttskjøtene er lokalisert nær momentskifte i undergurten. 
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Brudekket ved Bliksland bru er noe inntrukket i både lengden (0.685 m) og bredden (0.7 m)  
og er sammensatt av limtrebjelker av dimensjonene 119x333 med varierende lengder og 
buttskjøtes for hvert fjerde element. Buttskjøtene er som likehet med fagverket plassert i 
nærheten av momentskifte. Dekket danner et enveisbærende system hvor lasten overføres 
til tverrbærerne i lengderetning med meget stor stivhet i planet, og er dimensjonert som en 
rett ortotropisk plate med stivhetsforholdet E1/E2 = 0.02 - som gir en relativt stor 
differensiering av stivhet i platens retninger. Tverrbærerne er plassert i akse 2, 3 og 4, figur 
2.11, og fører lasten fra brudekket ut til fagverket. Siden brudekket er inntrukket blir 
tverrbærerne kun belastet i bredden av kjørebanen (5.4 m) og er av den grunn utført med 
varierende dimensjon hvorav den groveste dimensjonen er å finne i lengden under 
kjørebanen som illustrert av figur 2.12. Dette gir en dimensjon på HEB 550 i felt og HEB 423 
ved bolteleddforbindelsen til fagverket.  
 
De brukte dimensjonene i bruen fremkommer nedenfor, hentet fra det opprinnelige 
prosjekteringsgrunnlaget: 

- Undergurt  510x367 mm  Gl 32 C 
- Skråstaver  420x333 mm  Gl 32 C 
- Overgurt 510x400 mm  Gl 32 C 
- Tverrbærere  HE 550 B  S 355 
- Bruplate 5800x333  Gl 32 C 

 
Nye Bliksland bru består av fagverk som utformes som vist av figur 2.10 nedenfor.  

 
Figur 2.10: Målsatt illustrasjon hentet fra FEM-Design. 

 

 
Figur 2.11: Illuastrasjon av Bliksland brus fagverk med knutepunkter, buttskjøt og avstivningsstag. Hentet fra 

SWECOs dimensjoneringsdokumenter. 
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Figur 2.12: Skisse over Bliksland bru i snitt med belastning fra kjørebanen. Hentet fra SWECOs 
dimensjoneringsdokumenter. 

Bruens fundamentering består av åtte spissbærende stålkjernepeler av dimensjonen Ø90 til 
fjell. Landkar og pelefundament dimensjoneres på bakgrunn av vertikalkrefter og 
horisontalkrefter fra vind, bremsekrefter og slingrekraft. De virkende horisontalkreftene 
hensyntas ved å skråstille enkelte av pelene.    
 
Det er av kravene satt av Statens vegvesens håndbok N400 - Bruprosjektering (se kapittel 
3.2.1) nødvendig med en konstruktiv beskyttelse av bærende elementer. Brudekket er derfor 
beskyttet av en membran i tillegg til kreosotimpregnering, og det vil av den grunn ikke 
medregnes noen lengdeendringer av treet i fiberretningen (Statens Vegvesen, 2015). Det er 
dog viktig å ta hensyn til mulige fuktvariasjoner på tvers av fiberretningen. Innfestninger til 
landkarene og tverrbærerne er derfor sentrert. Fagverket er i tillegg til en 
kreosotimpregnering beskyttet av beslag på oversiden av hvert element. Det er viktig at 
disse beslagene er tilstrekkelig tette, enkelt uformet for utskifting og gir mulighet for 
utlufting på baksiden for ikke å “stenge” inne fuktighet. Lengdeendringer i fagverket som 
følge av fuktvariasjoner er neglisjert på bakgrunn av bruens korte spenn. Det ble antatt ved 
prosjektering av bruen at treet har en relativ fuktighet lik 12 prosent ved montering, og det 
ble vurdert som lite sannsynlig at denne prosenten vil øke. Det er derimot tatt hensyn til en 
reduksjon av fuktinnholdet ned til 9 prosent i henhold til trebruhåndboken (Dyken, 2005).  
 
Knutepunktene i Bliksland bru er utført med fire innslissede stålplater hvorav de i undergurt 
er 12 millimeter og de i overgurt er 8 millimeter. Siden det er kontinuitet gjennom 
knutepunktene i under- og overgurten må antall dybler finnes ved en økning av strekk- eller 
trykkraften.  Som beskrevet ble gurtskjøtene plassert i ytterfeltene, noe som er gunstigere 
med hensyn til sprø bruddmekansimer som nevnt under kapittel 2.1.4. Dyblene i bruen er av 
dimensjonene Ø12 og holdt konstant i alle forbindelsene. Det er som illustrert av figurene 
nedenfor en differanse i antall forbindere i knutepunktene, grunnet en ulik lastfordeling. 
Monteringen av slike dybelforbindelser tillater liten toleranse mellom forbinderen og treet, 



18 
 

og følger retningslinjer gitt av EK5 (Standard Norge, 2010). Det er i denne bruen en variasjon 
i bruk av dybler med og uten gjenger, hvorav dyblene med gjenger i tillegg har mutter med 
underlagsskive. Bruk av dybler med mutter er for å minimere risikoen for utrekning grunnet 
eventuelle aksialkrefter i dybelen. Denne variasjonen illustreres av figur 2.13 nedenfor hvor 
dybler med mutter vises som større og mørkere sirkler, sammenlignet med dybler uten 
mutter som vises som mindre “prikker”.  
 
Knutepunktet i enden av fagverket ved opplegget skal overføre trykket i overgurten og 
strekket i undergurten vertikalt ned til bolteleddet som knytter fagverket til fundamentet. I 
underkant av bolteleddet finner en blokklageret som vil som nevnt tillate små forskyvninger 
vertikalt og i lengderetningen. Denne forskyvningen vil føre til at lageret tilfører en 
horisontal motkraft i bolteleddet ved belastning, som resulterer i et eksentrisistetsmoment 
til dybelgruppen i undergurten. Dette momentet blir hensyntatt ved at det legges inn to 
ekstra kolonner med dybler i ytterkant av dybelgruppen som figuren 2.14 viser. En ser av 
figur 2.13 et eksempel på knutepunkt i akse 2 og 4 (jamfør figur 2.11). Hvor den 
kontinuerlige slisseplaten strekker seg fra diagonalene, gjennom undergurten for så å ende 
opp ved innfestningen til bolteleddet til tverrbærene - som beskrevet over. Til høyre i 
samme figur ser en snitt av knutepunktet og tilstøtende elementer. Her ser en de 12 
milimeter tykke slisseplatene med en ekstra milimeter på hver side for enklere montering. 
Her ser en også den varierende høyden på tverrbærerne som beskrevet tidligere i dette 
kapittelet.  
Det blir i kapittel 3.3 gått nærmere inn i forbindelser og bruddmekanismer. 
 

 
Figur 2.13: Illuastrasjon av knutepunkt i akse 2 og 4. Hentet fra SWECOs dimensjoneringsdokumenter. 
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Figur 2.14: Illuastrasjon av knutepunkt i akse 1 og 5, og innfestning til fundamentet. Hentet fra SWECOs 

dimensjoneringsdokumenter. 

Denne oppgaven baseres på de første prosjekteringsdokumentene fra SWECO som kan 
dateres tilbake til 2011/2012. Når Bliksland bru først ble prosjektert var det tiltenkt å bruke 
limtreklasse GL 32 C, men ved bygging i 2017 ble de endret kvalitet til GL 30 h. 
Denne endringen av trekvalitet skyldes at ved bruken av kombinert limtre reduseres 
fastheten til materialet, hvorav den sterkeste trekvaliteten er i de ytterste lamellene, mens 
styrkeklassen til treet reduseres innover mot senter av tverrsnittet. Av interesse for 
kapasiteten til forbindelsen kan dette være lite heldig. Dette vil i prinsippet bety at 
forbinderne er plassert i et område av treelmentene hvor fastheten til treet er lavere. Det 
har derfor i nyere tider blitt ønskelig med homogene limtreelementer slik at fastheten til 
materialet er omtrent lik gjennom tverrsnittet (Statens Vegvesen, 2016). En annen 
begrunnelse for overgangen til homogent limtre, er at kombinert limtre kan bestå av flere 
forskjellige kvaliteter i indre tverrsnitt. Sammenlignet med Gl 30 h som består av lameller av 
kvaliteten T22, kan det indre tverrsnittet i et element av Gl 30 c være bygget opp av 
kvaliteter mellom T11 (⍴k=320 kg/m3) og T15 (⍴k=360 kg/m3). Dette indikerer at for sentrerte 
forbindelser vil dyblene være lokalisert i områder hvor de karakteristiske verdiene er en del 
lavere enn til limtrekvaliteten Gl 30 c (⍴k=390 kg/m3). Det fremmes derfor forslag fra Statens 
vegvesen om å ha en minstekvalitet i det indre tverrsnittet lik T14.5. For nærmere 
beskrivelse av materialkvalitetene se limtrestandarden NS-EN 14080. 

2.2.1 Belastninger 

Lastene brukt ved analyse av Bliksland bru er utarbeidet av SWECO, og modellert i henhold 
til de gjeldende prosjekteringsdokumentene. Det er dog gjort kontroll opp mot EK5 
(Standard Norge, 2010) og de ulike laststandardene, for å etterkontrollere brukte laster og 
ulike parametere. Nærmere beskrivelse av laster og deres angrepspunkt blir belyst i vedlegg 
A. 
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3 Teori  
Dette kapittelet tar for seg teorien som er nødvendig for å besvare problemstillingen og 
muliggjøre analysen videre i oppgaven. Teorien er også med på å besvare enkelte av 
delspørsmålene ved denne oppgaven. Først presenteres dynamikk og dynamiske 
påkjenninger på brukonstruksjoner. Videre følger forbindelsesteori med European yield 
model, bruddmekanikk og bruddmekanismer i tre. 

3.1 Grunnleggende dynamikk 

Den dynamiske belastningen skiller seg fra den statiske belastningen ved at den gir en 
tidsavhengig løsning og fremkaller treghetskrefter i konstruksjonen (Langen & Sigbjörnsson, 
1979). De varierende og tidsavhengige dynamiske lastene kan deles opp som tilfeldig og 
vedvarende påvirkning. Den tilfeldige påvirkningen kan være støt, vind, jordskjelv eller 
lignende, mens den vedvarende påvirkningen kan være roterende maskiner, rytmiske 
personbevegelser eller lignende. Disse er ofte representert som harmoniske. Ved en 
dynamisk analyse blir påvirkningen idealisert som en kombinasjon av cosinus- eller 
sinusfunksjoner. Den dynamiske analysen har som formål å utarbeide en tidshistorie for 
forskyvningene og spenningene i en konstruksjon som er utsatt for slike påvirkninger (Ray & 
Penzien, 2003). 
 
Responsen fra analysen gir effekter som krefter, spenninger og bevegelser. De fire 
avgjørende faktorene for den dynamiske oppførselen til en konstruksjon er i følge Chopra 
(2012): 

- Masse (m, størrelse og fordeling) 
- Systemets demping (c) 
- Systemets stivhet (k) 
- Fordeling og intensitet av lastpåvirkning som funksjon av tid p(t). 

 
Sammen danner disse faktorene basisen for dynamisk beregning gjennom 
bevegelseslikningen:  

 
𝑚 ∙ 𝑢̈ + 𝑐 ∙ 𝑢̇ + 𝑘 ∙ 𝑢 = 𝑝(𝑡)         (3.1) 

  
Hvor massen knyttes til akselerasjonen 𝑢̈, dempingen knyttes til farten 𝑢̇ og stivheten til 
forflytningen u. Av likning 3.1 fremkommer det at dersom belastningen varierer vil både 
akselerasjon, fart og forflytning av konstruksjonen endre seg. Som følge av det vil 
konstruksjonen svinge frem og tilbake ved en varierende dynamisk last. Likning 3.1 kan 
videre forklares ved å se på kreftene som virker som et idealisert dynamisk system med en 
frihetsgrad som illustrert i figur 3.1 på neste side (Ray & Penzien, 2003). 
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Figuren illustrerer en ytre dynamisk last som virker på systemet, p(t), og de motvirkende 
kreftene i systemet: 
 

- Treghetskrefter som motvirker akselerasjon av systemets masse:  
 

𝑓𝐼(𝑡) = 𝑚 ∙ 𝑢̈           (3.2) 
 

- Viskøs demping. Energien i systemet absorberes av dempingen i konstruksjonene og 
motvirker den ytre lasten: 

 
𝑓𝐷(𝑡) = 𝑚 ∙ 𝑢̇           (3.3) 

 
- Elastiske krefter i systemet gitt ved stivheten i konstruksjonen: 

 
𝑓𝑠(𝑡) = 𝑘 ∙ 𝑢           (3.4) 

 
Massen - m - i likning 3.2 er vekten av konstruksjonen i kg. Sammenhengen mellom massen 
og akselerasjonen kjenner en igjen fra newtons 2. lov (F=m ∙ a). Ved en gitt påsatt kraft vil 
akselerasjonen minke ved å øke massen. Når en gjennomfører dynamisk analyser og 
evaluerer responsen til den aktuelle konstruksjonen spiller massens plassering også en rolle. 
Modal masse sier noe om hvor stor del av konstruksjonens masse som er aktivert når 
konstruksjonene beveger seg, og knytter seg til en bestemt mode (Chopra, 2012). Dette 
forklares nærmere under kapittel 3.1.1 - Egenfrekvenser og svingeformer. 
 
Dempingen - c - som medgår i likning 3.3 reduserer svingningene i systemet. Denne 
dempingen finner sted i alle konstruksjoner og skyldes energitap i konstruksjoner, friksjon 
mellom konstruksjonselementer og ytre effekter (Bergan, Mollestad, & Larsen, 1986). 
Dempingseffekten er i høy grad avhengig av samspillet mellom flere deler i konstruksjonen, 
det kan derfor være vanskelig å bestemme effekten ved å se på de ulike komponentene 
isolert. I praksis blir derfor historisk dempingsdata for lignende konstruksjoner benyttet, og 
en gjør vurdering ut fra denne erfaringsdataen (Bergan et al., 1986; Humar, 2012).  

Figur 3.1: System med en frihetsgrad. 
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Det uttrykkes i NS-EN 1991-1-4: Allmenne laster – Vindlaster (2009) tabell F.2 tilnærmede 
verdier for konstruksjonens dempning, hvorav det anbefales å benytte verdier mellom 0.06-
0.12 for trebruer. Dempingen oppgis gjerne som forholdet (𝜉) mellom dempingsfaktoren c 
og kritisk demping ccr, slik som likning 3.5 og 3.6 illustrerer. Dempingen kan også oppgis ved 
hjelp av logaitmisk dekrement - δ, gitt i likning 3.7 (Chopra, 2012):  
 

𝐶𝑐𝑟 = 2 ∙ 𝑚 ∙ 𝜔𝑛         (3.5) 
 
 

 𝜉 = 𝐶
𝐶𝑐𝑟

          (3.6) 

 

𝛿 =  2∙𝜋∙𝜉
√1−𝜉2

          (3.7) 

 
Demping kategoriseres i tre forskjellige intervall og illustreres av figur 3.2. Ved kritisk 
demping er 𝜉 = 1, og følgelig ingen svingninger i konstruksjonen. Når 𝜉 > 1 blir 
konstruksjonen sterkt dempet og en får ikke svingninger i systemet, da er konstruksjonen 
overdempet. Den siste grafen i figuren illustrerer 𝜉 < 1, dette vil si at systemet er 
underdempet og en får en dempet svingning i konstruksjonen (Chopra, 2012).  

 
Figur 3.2: Kritisk demping, overdemping og underdemping i et fritt vibrerende system basert på Chopra (2012). 

 
Stivheten - k - i likning 3.4 er knyttet til forskyvningen av konstruksjonen. Ved en gitt påsatt 
kraft kan en si at forflytningen av konstruksjonen reduseres når stivheten øker. Følgelig får 
en stiv konstruksjon mindre bevegelse enn en fleksibel konstruksjon. Stivheten til 
konstruksjonen avhenger av materialets elastisitetsmodul (E), treghetsmoment (I) og 
geometrien. Ved å benytte elementmetoden kan en finne stivheten til konstruksjonen 
(Chopra, 2012).  
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3.1.1 Egenfrekvenser og svingeformer 

Egenfrekvenser (f) og svingeformer (Φ) er grunnleggende for dynamiske beregninger. Ved en 
modal analyse beskrives responsen til konstruksjonen i moder(n). Hvor en mode henspeiler 
til svingningsformen og den tilhørende egenfrekvensen. Svingeformen er 
bevegelsesmønstret til konstruksjonen og egenfrekvensen forteller hvilken frekvens 
konstruksjonen beveger seg med i den aktuelle moden. Hver egenfrekvens er alltid tilknyttet 
én svingeform, Φ, og der hvor Φ = 1 er forskyvingen av konstruksjonen størst. Massen som 
er plassert der hvor forskyvningen er størst har mest betydning for den dynamiske 
responsen (Chopra, 2012).  
Svingningsformene Φ er lineært uavhengige og en vilkårlig mulig forskyvning av 
konstruksjonen kan uttrykkes som en lineærkombinasjon av disse (Langen & Sigbjörnsson, 
1979), slik som figur 3.3 illustrerer. 
 

 

 
System med en frihetsgrad  
Den naturlige egenfrekvensen til et system kan finnes ut fra bevegelseslikningen i likning 3.1. 
Ved å sette den dynamiske lasten p(t) = 0 og se bort fra demping i systemet, kan en likning 
for et udempet system med frie vibrasjoner skrives (Chopra, 2012): 
       

𝑚 ∙ 𝑢̈(𝑡) + 𝑘 ∙ 𝑢(𝑡) = 0        (3.8) 
       
Dersom en påfører en gitt forskyvning ved t= 0 oppstår en fri svingning i systemet. 
Forskyvningen u(t) kan skrives som et produkt av svingeformen på mode n (Φn) og den 
harmoniske funksjonen som beskriver forskyvningen av konstruksjonen ved tiden (qn(t)): 
 

𝑢(𝑡) =  𝑞𝑛(𝑡) ∙ Φ𝑛         (3.9) 
Hvor den harmoniske funksjonen er gitt ved: 
 

𝑞𝑛(𝑡) =  𝐴𝑛 ∙ cos(ω𝑛 ∙ t)  +  𝐵𝑛 ∙ sin(ω𝑛 ∙ t)     (3.10) 

Figur 3.3: Forskyvning som en lineærkombinasjon av svingningsformer (Langen & Sigbjörnsson, 
1979). 



25 
 

Satt inn i likning (3.9): 
 

𝑢(𝑡) =  Φ𝑛 ∙ (𝐴𝑛 ∙ cos(ω𝑛 ∙ t) + 𝐵𝑛 ∙ sin(ω𝑛 ∙ t))     (3.11) 
  

Likning 3.9 innsatt i 3.8 gir den frie svingningen til systemet: 
  

(−ω𝑛 ∙ m ∙ Φ𝑛 + k ∙ Φ𝑛) ∙ 𝑞𝑛(𝑡) = 0      (3.12) 
 
Denne likningen kan tilfredsstilles på to måter. Enten ved den trivielle løsningen i likning 
(3.13) eller ved egenverdiproblemet i (3.14):   
 

𝑞𝑛(𝑡) = 0          (3.13) 
 

[−ω𝑛2 ∙ m + k] ∙ Φ𝑛 = 0        (3.14) 
 
Frekvensen avhengig av konstruksjonens masse (m) og stivhet (k) finnes: 
 

ω𝑛 =  √
𝑘
𝑚

           (3.15) 

 
  



26 
 

System med flere frihetsgrader 
Når flere frihetsgrader skal inkluderes kan de samme prinsippene benyttes, men 
bevegelseslikningen må skrives som et matrisesystem: 
   

𝑚 ∙ 𝑢̈ + 𝑐 ∙ 𝑢̇ + 𝑘 ∙ 𝑢 = 𝑝(𝑡)         (3.16) 
 

De tre komponenten som inngår i likningen er treghetskrefter (3.17), dempingskraft (3.18) 
og stivhetskraft (3.19). 
 
 
Treghet (𝑓𝐼(𝑡) = 𝑚 ∙ 𝑢̈):       (3.17) 
     
    

 
Demping (𝑓𝐷(𝑡) = 𝑚 ∙ 𝑢̇):      (3.18)
     
 
 
 
Stivhet (𝑓𝑠(𝑡) = 𝑘 ∙ 𝑢)      (3.19) 
 
 
 
 
Ved å summere de tre kraftkomponentene får en de ytre kreftene til et system med flere 
frihetsgrader: 
 

𝑓𝐼 + 𝑓𝐷 + 𝑓𝑠 = 𝑝1(𝑡)          (3.20) 
                       =  𝑝2(𝑡) 
                        ⋮    
                       =  𝑝2(𝑡)      

 
Likning 3.17-3.20 viser prinsipiell oppbygning og er et likningssett med N ulike likninger, men 
antall frihetsgrader i systemet angir hvor mange likninger matrisen til hver komponent har. 
Ved utregning av egenverdiproblemet korresponderer også antall løsninger med antall 
frihetsgrader i likningssettet. Imidlertid er det slik at modene med lavest frekvens er de som 
gir det mest vesentlige bidraget til den totale responsen. For å beskrive den totale responsen 
til en fysisk konstruksjon vil det være tilstrekkelig å summere bidraget fra et visst antall av 
modene med lavest frekvens for å oppnå god nøyaktighet (Chopra, 2012). 
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3.2 Dynamisk påvirkning på brukonstruksjoner 

Bergan et al. (1986) hevder at brukonstruksjoner er en typisk konstruksjon som kan få 
potensielle dynamisk problem som følge av vind, trafikklast eller støt. Som følge av det kan 
den dynamiske responsen gjøre en konstruksjon uakseptabel av flere årsaker;  

- Funksjonelle krav er overskredet. 
- Dynamisk effekt kan føre til høy belastning med mekaniske skader eller 

sammenbrudd som følge. 
- Utmatting av materiale på grunn av lastvekslinger. 

 
De dynamiske lastene som betraktes i denne oppgaven er vindlast og trafikklast, også i 
kombinasjon. Det bør nevnes at vegbruer i tre er i følge Bell (2017) normalt sett ikke utsatt 
for dynamiske krefter, dette skyldes at trebruer som regel består av kraftige komponenter 
og ikke er spesielt slanke konstruksjoner. Det er også verdt å merke seg at i følge EK 1-1-4: 
8.2 (1), merknad 3, så er det vanligvis ikke nødvendig med en dynamisk beregning for bruer 
med spenn som er mindre enn 40 m.  
Men i denne oppgaven er det likevel ønskelig å analysere de dynamiske egenskapene til 
brukonstruksjoner av tre. 

3.2.1 N400 Bruprosjektering 

Håndbok N400 Bruprosjektering (2015) er en vegnormal som er utarbeidet med hjemmel i 
samferdselsdepartementet forskrifter etter vegloven § 13. Håndboken benyttes ved 
prosjektering av bruer, ferjekaier og andre bærende konstruksjoner i det ofentlige vegnettet, 
samt bruer og andre bærende konstruksjoner med privat tiltakshaver over eller langs det 
offentlige vegnettet.  

Håndbok N400 er et supplement til Eurokodene med utfyllende bestemmelser for 
beregning, dimensjonering og utforming av type konstruksjoner som nevnt ovenfor. Dette 
omfatter krav til pålitelighet og bæreevne, bestandighet, trafikksikkerhet, fremkommelighet 
og effektivt vedlikehold. Stedsavhengige og særskilte krav som er nødvendig for 
prosjekteringen, er også omtalt (Statens Vegvesen, 2015). 
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3.2.2 Trafikklaster  

Trafikklaster på bruer bestemmes i henhold til NS-EN 1991-2:2003+NA:2010, “Eurokode 1, 
del 2 - Trafikklast på bruer“ og består av både vertikale og horisontale laster. Lastmodeller 
som defineres i standarden bør benyttes for design av vegbruer med lastlengde mindre enn 
200 meter. Den faktiske trafikklasten på bruer resulterer fra målinger av flere forskjellige 
kategorier av kjøretøy og fotgjengere (Standard Norge, 2003).  
 
Vertikale trafikklaster 
Det defineres fire ulike lastmodeller (LM1 - LM4) som representerer de vertikale 
trafikklastene på kjørebanene, og plasseres i ugunstig stilling på bruen. Lastmodell 1, 2 og 3, 
hvor det er relevant, skal tas i betraktning for alle typer dimensjonerende situasjoner. 
Lastmodell 4 skal bare brukes for forbigående situasjoner (Standard Norge, 2003).  
 
LM1 - Lastmodell med konsentrert og jevnt fordelt last. Modellen blir brukt for generell og 
lokal verifisering, og dekker de fleste effektene av lastene fra biler og lastebiler. 
 
LM2 - Enkel last fra aksel som dekker dynamiske effekter på korte konstruksjonsdeler.  
 
LM3 - Aksellaster for representasjon av spesialkjøretøy.   
 
LM4 - Last for å representere en folkemengde. Benyttes kun for spesielle verifikasjoner. 
 
Ved beregning av de vertikale lastene deles bredden på brubanen inn i teoretiske kjørebaner 
med bredde på tre meter som vist i figur 3.4. I figuren utgjør det tre kjørebaner på tre meter 
hver (nummer 1,2 og 3) og ett restområde (nummer 4). Denne inndelingen avhenger av 
bredden på brubanen.    

Figur 3.4: Inndeling av teoretisk kjørebaner jamfør NS-EN 1991-2. 
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Lastmodell 1 
Denne lastmodellen representerer trafikkbilde som dekker det meste av effekten som 
kommer fra lastebiler og vanlige kjøretøy. Modellen består av både en jevnt fordelt last og 
en konsentrert last som er gitt som en dobbel akslingslast. Denne modellen brukes for både 
generelle og lokale kontroller.  
 
Figur 3.5 illustrerer eksempel på lastmodell 1, hvor brubanen delt i en kjørebane på 3 meter 
og ett restfelt jamfør figur 3.4. I hvert av feltene på brubanen plasseres en jevnt fordelt last 
etter NS-EN 1991-2, i tillegg plasseres det ut en akslinglast eksentrisk i akse 3.  

 
 
  

Figur 3.5: Eksempel på lastmodell 1 eksentrisk plassert. 
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Lastmodell 2 
Denne modellen representerer dynamisk effekt fra tunge kjøretøy. Modellen består av en 
enkelt aksellast med et spesifikt hjultrykk som ivaretar normal trafikk på korte, bærende 
konstruksjonsdeler. 
 
Figur 3.6 illustrerer eksempel på lastmodell 2, hvor det er plassert ut en aksellast etter NS-EN 
1991-2 med eksentrisk plassering i akse 3.  

  
 
Lastmodell 3 
Lastmodell 3 består av en samling aksellaster som skal ivareta spesielle kjøretøy på veier som 
er beregnet for “unormal” trafikk. Medregnes ikke i denne oppgaven. 
 
Lastmodell 4  
Denne modellen består av en jevnt fordelt last som ivaretar store menneskemengder som 
benytter brua. Medregnes ikke i denne oppgaven         
  

Figur 3.6: Eksempel på lastmodell 2 eksentrisk plassert. 
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Horisontale trafikklaster 
Med horisontale laster menes bremsekrefter, akselerasjonskrefter, sentrifugalkrefter og 
tverrkrefter. Horisontale trafikklaster opptrer sammen med de tilhørende vertikale 
trafikklastene.   
      
Bremsekraften simuleres ved at overflaten av brubanen belastes med en langsgående kraft. 
Den karakteristiske verdien for denne er begrenset til maksimalt 900 kN totalt.  
 
Akselerasjonskraften har samme størrelse, men er motsatt rettet som bremsekraften, 4.4.1 
(5), EK1-2. 
           
Tverrkrefter oppstår som følge av sideveis virkning fra skjev oppbremsing og akselerasjon. 
Følgelig opptrer denne kraften samtidig som bremse- og akselerasjonskraften jamfør EK1-2 
4.4.2 (4) 
 
Sentrifugalkraften er ikke aktuell da brukonstruksjonen er rett.   

3.2.3 Vindlaster  

Vindlast bestemmes etter NS-EN 1991-1-4: 2005+NA:2009, EC1-1-4. 
 
Bruer deles inn i tre vindlastklasser etter konstruksjonens egenfrekvens, spennvidde og etter 
hvilken betydning dynamisk lastvirkning har for konstruksjonen. For vindklasse Ⅰ og Ⅱ skal 
vindlast og trafikk opptre samtidig. Eksempel på brutyper i vindlastklasse Ⅰer platebruer, 
bjelkebruer i betong eller stål, samvirkebruer, fagverksbruer, fritt frambyggbruer i 
ferdigtilstand, hvelvkonstruksjoner. Statens Vegvesens Håndbok N400 (2015) gir følgende 
vindklasser:  
  
VindlastklasseⅠ:  

Brukonstruksjoner med ubetydelig dynamisk lastvirkning fra vind. Vindlastklasse Ⅰomfatter 
alle bruer, hvor høyeste egensvingeperiode er < 2 s. 

VindlastklasseⅡ:  

Brukonstruksjoner med dynamisk lastvirkning fra vind som ikke kan neglisjeres. 
Vindlastklasse Ⅱomfatter alle brukonstruksjoner hvor én av følgende er oppfylt:  
- høyeste egensvingeperiode er ≥ 2 s og spennvidden er < 300 m  
- høyeste egensvingeperiode er < 2 s og spennvidden er ≥ 300 m 
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VindlastklasseⅢ:  

Brukonstruksjoner med utpreget dynamisk lastvirkning fra vind. Vindlastklasse Ⅲ omfatter 
alle bruer hvor følgende to betingelser er oppfylt: 

- høyeste egensvingeperiode er ≥ 2 s  
- spennvidden er ≥ 300 m 

Brukonstruksjoner med særlig spesiell utforming, for eksempel slanke gangbruer, skal regnes 
å tilhøre vindlastklasse Ⅲ selv om spennvidden er mindre enn 300 meter, gi at høyeste 
egensvingeperiode er ≥ 2 s. 

I vindklasse Ⅰ beregnes lastvirkninger på grunnlag av kasthastighetstrykket i 
hovedstrømsretningen som angis i NS-EN 1991-4:2005+NA:2009, punkt NA.4.5. 
Figur 3.7 illustrerer eksempel på plassering av vindlast på fagverkenselementene på en 
brukonstruksjon.    

 

  Figur 3.7: Eksempel på vindlast plassert på fagverkselementer. 
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3.3 Forbindelser 

Forbindelsen i en konstruksjon er avgjørende for konstruksjonens globale oppførsel, 
kostnader og ikke minst sikkerheten (Bell, 2017). Bruer utsettes for store dynamiske 
påkjenninger fra trafikklaster i form av biler eller fotgjengere, som sammen med 
klimapåkjenning stiller høye krav til knutepunktene og setter derfor en begrensning for 
aktuelle forbindelser. Som nevnt i kapittel 1. Innledning har det i nyere tider kommet frem at 
flere kollapser av konstruksjoner skyldes forbindelsen (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; 
Statens Vegvesen, 2016). Forbindelsen i brukonstruksjoner utføres hovedsakelig med 
forbindere av stål. Det finnes mange typer forbindere, men i denne oppgaven vil 
hovedfokuset omhandle dybelforbindere - som er det mest vanlige i trebruer.  

3.3.1 Europeiske flytemodellen (EYM) 

Mekaniske forbindelser i tre under belastning krever en interaksjon mellom forbinderen og 
treet i knutepunktet. Denne interaksjonen ble først presentert av den danske 
betongforskeren K. W. Johansen i 1941 og senere i en engelsk versjon i 1949, og dannet 
grunnlaget for Johansens flyteleddteori. Denne teorien betraktet først en spiker som en 
bjelke hvor det ble dannet flyteledd under trykk fra hullkanten. Johansen forenklet 
spenningsbilde ved å si at alle plastiske deformasjoner er konsentrert i flyteleddet, og de 
resterende delene av dybelen vil oppføre seg som et stivt element. Denne antagelsen ble 
gjort på bakgrunn av at de elastiske deformasjonene er vesentlig mindre enn de plastiske, og 
kunne derfor neglisjeres (Bell, 2017; Johnsson, 2004; Sinha, 2010).  
 
Johansen flyteleddteori antar en perfekt plastisitet i både dybelen og treet, hvor 
knutepunktets kapasitet hovedsaklig påvirkes av materialparameterne, hullkantfastheten og 
forbinderens bøyekapasitet. Trevirkets hullkantfasthet er en nominell størrelse gitt av den 
største kraften som kan overføres mellom dybelen og tilhørende tredel. Denne fastheten 
anses ikke som en ren materialparameter, og avhenger hovedsakelig av treets densitet, 
dybeldiameteren, vinkel mellom kraftinnføring og fiberretning, friksjon, fuktinnhold og 
eventuelle forsterkninger. Fuktinnholdet i treet blir inkludert av faktoren Kmod som tar 
hensyn til virkningen mellom lastvarighet og fuktinnhold. Denne fasthetsfaktoren avhenger 
av klimapåkjenning, material og lastvarighet (Bell, 2017; Standard Norge, 2010).  
 
Ytterligere påvirkes knutepunktets kapasitet av forbinderens diameter og forbindelsens 
geometriske utforming (Johansen, 1949), grundigere beskrevet under kapittel 3.3.3 – 
Geometri. Denne modellen gir kun kapasiteten til de duktile bruddformene i forbindelsen, og 
tar ikke høyde for sprø brudd i forbindelsen ved svikt i treet. Johansen-teorien sier at så 
lenge minsteavstandene etter EK5 i knutepunktene er tilfredsstilt, vil det ikke forekomme 
noen sprø bruddmekanismer (Johansen, 1949; Zarnani & Quenneville, 2013).  
I senere tid har det dog vist seg å være en utfordring ved å benytte de minste tillatte 
avstandene gitt i standarden. Dette fordi da øker sannsynligheten for sprø brudd, hvor det i 
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praksis ikke tillates noen form for utførelsestoleranser eller mindre feil, samt at ved senere 
kontrollregning kan det bli vanskelig å påvise tilstrekkelig kapasitet hvis kravet til avstandene 
øker (Statens Vegvesen, 2016).  
 
Johansen-teorien danner bakgrunnen for den Europeiske flytemodellen (EYM), som er det 
nåværende beregningsgrunnlaget for forbindelser i trekonstruksjoner gitt av NS-EN 1995-1-1 
(Blass, 1995; Johnsson, 2004; Pedersen, 2002).  
I følge Svensson and Munch-Andersen (2018) er hovedgrunnen for videreutviklingen av 
Johansens flyteleddteori til den europeiske flytemodellen at bidraget fra friksjon mellom 
treet og aksialkraften i forbinderen etter deformasjonen ikke ble inkludert. Det blir for øvrig 
demonstrert i Johansens eget studie (1949) at forskjellen mellom dybel- og 
bolteforbindelsen var tilsvarende dette bidraget. Videreutvikling av Johansen-teorien til EYM 
begrunnes med bidraget til den horisontale stivheten fra aksialkraften i forbinderen 
(Svensson & Munch-Andersen, 2018). 
 
Ved beregningen av kapasiteten til forbindelsen starter en med en antagelse av hvilken av 
bruddformene i forbinderen som vil opptre, før en bestemmer den karakteristiske 
kapasiteten til hver forbinder per skjærflate basert på den laveste verdien til hver bruddform 
(Johnsson, 2004; Standard Norge, 2010). Johansen fremstilte bruddformene ved bruk av en 
virtuell forskyvnings metode som tillot en forskyvning av forbindelsen ved en 
enhetsforskvning, og satt det interne arbeidet tilhørende deformasjonen lik det eksterne 
arbeidet av den påførte lasten (Witmer, 1997).   
 
Tabell 3.1 nedenfor viser bruddformene for en enkelsnittet stål-mot-tre forbindelse med 
tykk stålplate og bestemmes etter EK5 punkt 8.2.3. EK5 beskriver tynne stålplater som plater 
med en tykkelse mindre eller lik 0.5d - hvor d er diameteren til forbinderen. Mens tykke 
stålplater har en tykkelse større eller lik d og med en toleranse på hulldiameteren mindre 
enn 0.1d. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



35 
 

Tabell 3.1: Karakteristisk kapasitet (Blass, 2003). 

Karakteristisk kapasitet per 
forbinder per skjærflate  

Bruddform  Flyteledd  

𝐹𝑣,𝑅𝑘 = 𝑓ℎ,𝑘 ∙ 𝑡1 ∙ 𝑑 c 0 

 

𝐹𝑣,𝑅𝑘

= 𝑓ℎ,𝑘∙𝑡1 ∙ 𝑑 [√2 +
4 ∙ 𝑀𝑦,𝑅𝑘

𝑓ℎ,𝑘 ∙ 𝑑 ∙ 𝑡12
− 1] 

d 1 

 

𝐹𝑣,𝑅𝑘 = 2√𝑀𝑦,𝑅𝑘 ∙ 𝑓ℎ,𝑘 ∙ 𝑑 e 2 

 
 
Bruddformene refereres til i EK5 alfabetisk, men er velkjent som bruddform (failure modes) 
Ⅰ, Ⅱ, Ⅲ etc i en rekke litteratur (Johnsson, 2004; Jorissen, 1998). Problemet her er dog at 
disse bruddformene med bakgrunn i Johansen-teorien lett kan forveksles med 
bruddformene, videre i oppgaven referert til som bruddmoder, i bruddmekanikk, beskrevet i 
kapittel 3.3.5.  
 
Ut fra formlene av tabell 3.1 ser en at den karakteristiske kapasiteten til forbinderen per 
skjærflate for de ulike bruddformene påvirkes av hullkantfastheten (fh), forbinderens 
flytemoment (My,Rk), tykkelsen på tredelen og stålplaten. I følge EK5 (2010) vil det være 
ønskelig å ha en tilstrekkelig tykk plate større en forbinderens diameter slik at det dannes et 
flyteledd i dybelen lokalisert i overgangen mellom tre og stålplaten. Dette vil sikre en høyere 
kapasitet enn ved bruk av en tynn stålplate.  
 
Bruddformene i tabell 3.1 viser tre tilfeller hvor forbinderen har 0-2 flyteledd. Bruddform c 
forekommer når dybelen ikke oppnår noen flyteledd og dras gjennom treet som får en 
plastisk deformasjon. Kapasiteten til ståldybelen er tilstrekkelig høy slik at det ikke oppstår 
noen bøying eller at denne eventuelle bøyningen regnes som neglisjerbar. Hullkantfastheten 
er den eneste paramteren ved denne bruddformen som er knyttet til materialfastheter 
(Bickerdike, 2006; Pedersen, 2002).  
 
Bruddform d i tabell 3.1 realiseres når dybelen utsettes for en spenning over en bestemt 
lengde og det oppnås et flyteledd i dybelen lokalisert ved stålplaten, samtidig som det 
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forekommer en lokal knusing av treelementet og trevirke vil flyte langs hele dybelen. 
Bruddet skjer når forbinderens stivhet er tilstrekkelig lav, og dybelen roterer som et stivt 
element i treet. I snittet ved stålplaten vil momentet være lik dybelens flytemoment, slik at 
det oppnås en plastisk deformasjon (Bell, 2017). Denne bruddformen avhenger av 
forbinderens karakteristiske flytemoment samt taueffekten i tillegg til hullkantfasteheten. 
Denne taueffekten er forøvrig en prosentandel av Johansen-teorien, som ved 
dybelforbindelse er lik 0 Ek5 - 8.2.2.(2) (Bickerdike, 2006; Pedersen, 2002).  
 
Bruddform e i tabell 3.1 realiseres når dybelen utsettes for en spenning over en bestemt 
lengde og det oppstår enda et flyteledd i dybelen i forhold til bruddform d (Pedersen, 2002). 
Denne bruddformen avhenger av tilsvarende faktorer som bruddform d, og forutsetter en 
viss slankhet av forbinderen. Siden denne bruddformen anses å være den mest duktile, med 
liten risiko for splitting - er den derfor ønskelig på bakgrunn av sikkerheten til 
konstruksjonen. Dette ble også observert i doktorgradsavhandlingen til Helena Johnsson 
(2004), hvor hun så på ulike måter å bestemme duktiliteten til forbindelsen. Det nevnes at 
duktiliteten kan måles på flere måter, men baseres ofte på forholdet mellom flyt av 
forbinderen og den største eller den endelige forskyvningen av knutepunktet. Johnsson 
referer videre til flere duktilitetsmålinger av forbindelser i tre gjort av Siem. J (1999). 
 
Når en betrakter en flersnittet forbindelse, som er av mer relevans i en brukonstruksjon, er 
bruken av Johansens flyteleddteori noe mer avansert. Som nevnt i EK5 (2010) kan en se på 
flersnittede forbindelser som en rekke dobbeltsnittede forbindelser hvor en velger den 
laveste kapasiteten til hver serie og summere disse opp. Samtidig settes det krav til 
kinematisk avhengighet mellom bruddformene. Dypere beskrevet under kapittel 3.3.2. 

 

 
Figur 3.8: Illustrasjon av mulige bruddformer for en stål-mot-tre forbindelse (Norge, 2010). 

 I en flersnittet forbindelse med mer enn to stålplater vil bruddformene a-e representere 
ytre felt, mens f-m vil representere indre felt som vist av figur 3.8. Grunnet gjennomgående 
dybler som går kontinuerlig over stålplatene vil dette gjøre at bruddformene a, b, g og k ikke 
vil være mulige (Statens Vegvesen, 2016). 
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Figur 3.9 illustrerer en forbindelse med to innslissede stålplater som gir fire skjærplan. 
Kapasiteten til det ytre feltet beregnes etter de mulige bruddformene c, d og e, figur 3.9. I 
det indre feltet av forbindelsen vil ikke bruddform k være mulig grunnet kontinuitet over 
slisseplatene (Statens Vegvesen, 2016). Kapasiteten til de indre feltet uttrykkes ved punkt 
8.2.3.(3) i EK5, og blir den minste verdien av følgende:  
 
 

𝐹𝑣,𝑅𝑘 = min {
0.5 ∙ 𝑓ℎ,2,𝑘 ∙ 𝑡2 ∙ 𝑑                      𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚 𝑗/𝑙
1.15√2𝑀𝑦,𝑅𝑘 ∙ 𝑓ℎ,2,𝑘 ∙ 𝑑     𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚 𝑚

   (3.21) 

   
 
 

 
Figur 3.9: Illustrasjon bruddformer i ytre og indre del etter Johnsson (2004). 
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Jorissen (1998) har for symmetriske forbindelser utarbeidet åtte mulige kombinasjoner som 
baserer seg på johansens tre bruddformer og gjør de gjeldende for flersnittede forbindelser. 
Hvorav seks er bruddformer for de ytterste stålplatene mens de øvrige to gjelder for de 
resterende interne stålplatene. Disse bruddformene med tilhørende kapasiteter kan finnes i 
vedlegg B. Formlene 3.22 til 3.25 illustrerer resultatene fra jorissens utledning. Tabell 3.2 
viser en oversikt over lastbærende kapasitet per stålplate.   

 
𝐹1 = 𝑑 ∙ 𝑓ℎ ∙ 𝑡1          (3.22) 
𝐹2 = 0.5𝑑 ∙ 𝑓ℎ ∙ 𝑡2          (3.23) 

𝐹3 = 𝑑 ∙ 𝑓ℎ ∙ 𝑡1 (√2 +
4∙𝑀𝑦
𝑑∙𝑓ℎ∙𝑡12

− 1)       (3.24) 

 𝐹4 = √4 ∙ 𝑀𝑦 ∙ 𝑑 ∙ 𝑓ℎ          (3.25) 
 
Tabell 3.2: Tabellen viser en oversikt over kombinasjon av kapasitet per stålplate. 

Lastbærende kapasitet per stålplate 

En stålplate Flere stålplater Kommentar 

Ytre interne 
stålplater 

Andre interne 
stålplater 

Lavest verdi av: Lavest verdi av: Lavest verdi av: F1: Likning 3.22 
F2: Likning 3.23 
F3: Likning 3.24 
F3: Likning 3.25 

F1 + F 1 F1 + F 2 F2+F2 

F3 + F 3 F1 + F 4 F4 + F 4 

F4 + F 4 F2 + F 3  

 F2 + F 4  

 F3 + F 4  

 F4 + F 4  
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3.3.2 Forbindelser i trebruer  

Ved prosjektering av Vikingskipet i Hamar og flere av hallene til OL i 1994 ble det utviklet en 
forbindelse bestående av innslissede stålplater og gjennomgående stavdybler som økte 
knutepunktets kapasitet betraktelig og sikret en god fordeling av kreftene. Dette førte til en 
mer konkurransedyktig konstruksjonstype sammenlignet med andre materialer og åpnet 
opp for større og mer avanserte løsninger. Kombinasjonen av dybler og innslissede stålplater 
er i dag den mest brukte forbindelsestypen i limtrebruer i Norge (Bell, 2017; Siem, 1999; 
Statens Vegvesen, 2017). Det som dog er viktig å belyse ved bruk av dybler er at 
forbindertypen ikke kan oppta aksialkrefter, som gjør at den ikke egner seg for 
enkeltsnittede forbindelser da tredelen kan på grunn av en eksentrisk lastinnføring trekkes 
av dybelen (Bell, 2017).  
 
Figur 3.10 illustrerer en slik forbindelse, hvor stålplatene er plassert i slisser i treverket med 
dybler som går på tvers. På denne måten overføres kreftene som oppstår fra treverket via 
dybelen til stålplatene. Ved utforming av slike forbindelser i limtrefagverk er det i hovedsak 
to forhold som en bør være oppmerksom på. Det ene er å unngå eksentrisiteter, spesielt på 
grunn av risikoen for sprø brudd forårsaket av tverrstrekkspenninger som oppstår som følge 
av sekundære bøyemomenter. Derfor er det viktig å sørge for at systemlinjene skjærer 
hverandre i samme punkt slik som figur 3.10 illustrerer. Det andre er å sørge for at 
forbindelsen får så liten utstrekning som mulig (Moelven, 2015).  
I følge Pedersen (2002) har slike inslissede stålplater fordelen av å øke 
belastningskapasiteten til forbindelsen. Dette som følge av at bøyemomentet i forbindelsene 
generelt avtar for den samme eksterne belastningen fordi stålplaten gir en mindre 
eksentrisitet sammenlignet med et treelement med samme kapasitet illustrert av figur 3.10. 

 

 
Figur 3.10: Forbindelse med innslissede stålplater. Pilene viser prinsipiell lastinnføring. 

  



40 
 

Ved dimensjonering av en slik symmetrisk utformet forbindelse med flere dybler (figur 3.10) 
følges NS-EN 1995-1-1, som består av to typer designkriterier - ett lokalt- og ett globalt 
kriteriesett. Det lokale kriteriesettet baseres på den europeiske flytemodellen (EYM - 
grundigere beskrevet i kapittel 3.3.1 ), hvor dybelkapasiteten, hullkantfastheten og 
uttrekksmotstanden evalueres.  
Det globale kriteriesettet går mer på knutepunktets geometri, hvor mellomrom og avstander 
til dybler betraktes for å sikre at den globale kapasiteten til tverrsnittet har evnen til å 
motstå kreftene som overføres av forbindelsen (Pedersen, 2002). Geometriens påvirkning på 
knutepunktet blir nærmere beskrevet i kapittel 3.3.3 - Geometri. 
Det er også nødvendig å kartlegge stålplatenes kapasitet. I en stål-mot-tre forbindelse, skal 
stålplatens kapasitet overskride kapasiteten til selve knutepunktet og kontrolleres etter NS-
EN 1993-1-1 Prosjektering av stålkonstruksjoner - Del 1-1: Allmenne regler og regler for 
bygninger og NS-EN 1993-1-8 Prosjektering av stålkonstruksjoner - Del 1-8: Knutepunkter og 
forbindelser (Porteous & Kermani, 2013).  
 
Brukonstruksjoner i tre utføres vanligst med et større antall innslissede stålplater som gir et 
større antall skjærplan enn hva EK5 behandler. For flersnittede forbindelser stilles det krav i 
EK5 punkt 8.1.3 (2) til bruddformenes kinematiske forenlighet. Dette kravet baseres på at 
treet ikke kan ha ulike tøyninger i inner- og ytterfelt i forbindelsen ved bruddkapsiteten 
(Statens Vegvesen, 2016). Som betyr at bruddformene i det ytre og det indre feltet av 
forbindelsen er kinematiske avhengige av hverandre, altså kan en ikke kombinere 
bruddformer som forutsetter små deformasjoner (bruddform c, f, j/l) med de øvrige 
bruddformene (Pedersen, 2002; Statens Vegvesen, 2016).  
 
Eksempelvis betyr denne kinematiske avhengigheten at dersom en har bruddform i 
innerfeltet som illustrert av figur 3.11 (1) forutsetter dette at bruddformene i ytterfeltet er 
av formene c, d eller e som vises til høyre i samme figur. Figur 3.11 (2) illustrerer bruddform 
for en flersnittet forbindelse hvor dybelen oppnår flyt.  
Til høyre i samme figur ser en generelt de mulige bruddformene for en flersnittet 
forbindelsen som nevnt under kapittel 3.3.1 Europeisk flytemodell. Figuren viser også den 
effektive tykkelsen på ytterfeltet, te, som er videre beskrevet senere i dette kapittelet.   
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Figur 3.11: Bruddformer i en flersnittet forbindelse. 

 
EK5 forutsetter i tillegg til kinematisk forenlighet at flersnittede forbindelsen betraktes som 
en rekke av dobbeltsnittede forbindelser hvor en regner ut kapasiteten til hver bruddform i 
ytter- og innerfelt og til slutt summerer den laveste verdien for hvert tilfelle (Statens 
Vegvesen, 2016).  
Dette vil i tilfeller hvor den minste kapasiteten til forbindelsen er sammensatt av 
bruddformer som ikke er forenlige, være tvetydig og kan føre til usikkerheter ved 
dimensjonering.   
Dersom en ignorerer krav om kinematisk forenlighet og baserer kapasiteten til forbindelsen 
på de minste kapasitetene til skjærplanene, vil en få en svært konservativ utforming som i 
teorien ikke vil være fysisk mulig. Fremgangsmåten ser da ikke spesifikt på bruddformene 
som vil opptre og deres sammenheng, noe som er essensielt ved beregning av blokkutriving 
(Statens Vegvesen, 2016).   
 
Ved å ta hensyn til den kinematiske forenligheten vil det være aktuelt å ta utgangspunkt i 
bruddformen til det indre feltet som bidrar mest til forbindelsens kapasitet, og deretter 
bestemme bruddformen til det ytre feltet. Dersom tykkelsen på det ytre feltet blir relativt 
stor vil dette ha en stor beregningsmessig påvirkning på bruddkapasiteten, noe som kan 
virke utenkelig (Bell, 2017; Statens Vegvesen, 2016). Det foreslås derfor å anta en effektiv 
tykkelse (te) som beregnes ved å se på dybelen som en utkraget bjelke og ved å sette 
innspenningsmomentet lik det plastiske momentet (My,rk). Resonnementet for å finne den 
effetkive tykkelsen av ytterfeltet følger utledningen gjort av Bell (2017) og i rapporten 
Kontroll av fagverksbruer i tre av Statens Vegvesen (2016) - og er illustrert av figur 3.12. Det 
antas at dybelen i ytterfeltet er påkjent av et jevnt fordelt hullkanttrykk. En kan så finne den 
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effektive tykkelsen til ytterfeltet ved å anta at dybelens innspenningsmoment i stålplaten, er 
like stort som momentet dybelen i innerfeltet har ved samme stålplate. Det sikrer 
momentlikevekt ved stålplaten. Te bestemmes av den minste av: te= 0.4∙t2 og t1. Denne 
antagelsen gjelder kun dersom dybelen er gjennomgående (Statens Vegvesen, 2016).  
Figur 3.12 nedenfor viser fremstillingen basert på Bell (2017). 
 

 
Figur 3.12: Illustrasjon på hvordan beregne te.  
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3.3.3 Geometri  

Antallet, dimensjoner og plasseringen av dyblene og de innslissede stålplatene har stor 
betydning på knutepunktets oppførsel. Det har vist seg at en kombinasjon mellom flere 
tynne stålplater i kombinasjon med flere slanke dybler gir en bedre fordeling av 
kraftinnføringen og dermed også en større kapasitet, enn hva større dimensjoner gjør 
(Statens Vegvesen, 2017). I praksis blir det derimot ofte valgt grovere dimensjoner og færre 
antall stålplater og dybler, som ved uforsiktig bruk av standarden kan lede til de sprø 
bruddmekanismene nevnt under kapittel 1. Innledningn. 
 
Den geometriske utformingen av forbindelser bestemmes etter EK5 med bakgrunn i 
Johansens flyteleddteori (Johnsson, 2004). For at denne teorien skal være gjeldende tas det 
hensyn til nødvendige minsteavstander som skal sikre at både kapasiteten til tverrsnittet er 
tilstrekkelig og for å forhindre et samvirke mellom dyblene som kan forårsake sprø 
bruddmekanismer (Johnsson, 2004; Pedersen, 2002). 
 
Som figur 3.13 nedenfor viser ser en de innbyrdes avstandene mellom forbinderne parallelt 
(a1) og vinkelrett (a2) på fiberretning, som vanligvis avhenger av dyblenes diameter. 
Endeavstandene parallelt med fiberretning (a3) og kantavstandene vinkelrett på fiberretning 
(a4), bestemmes etter kravet om å opprettholde en duktil konstruksjon forutsatt i Håndbok 
N400 (Statens Vegvesen, 2015). Selv om EK5 angir disse avstandene som minstekrav, anses 
ikke dette som anbefalte verdier og det er etter Statens Vegvesens (2016) formening lite 
heldig å dimensjonere etter disse minstemålene. Som nevnt under 3.3.1 kan det ved 
benyttelse av disse avstandene øke risikoen for sprø brudd i tredelen, samtidig som det ved 
produksjon tillates mindre rom for feiltoleranser (Statens Vegvesen, 2016).  
 

 
Figur 3.13: Illustrasjon av de innbyrdes avstandende a1 og a2. 

 
Dybelavstanden har også en påvirkning på spenningsfordeling rundt dyblene, og ved å ha 
mindre avstander vil dette føre til at knutepunktets netto skjær- og strekkareal blir mindre 
som kan resultere i større risiko for sprø bruddmekanismer. Dette gjelder dog ikke for netto 
trykkareal siden her overføres spenningene via treet gjennom dybelen (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007; Johnsson, 2004). I en optimal forbindelse med flere dybelrekker, vil den 
samlede kapasiteten til dybelgruppen være kapasiteten til hver dybel multiplisert med antall 
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dybler. Dette vil i praksis være urealistisk grunnet den ujevne spenningsfordelingen som 
skyldes variasjoner i både forbinderens flytemoment og trevirkets egenskaper. Dette betyr 
at forbinderne oppnår ulik utnyttelse, som samlet gir en lavere kapasitet enn den samlede 
kapasiteten til hver enkelt forbinder individuelt. Denne reduksjonen kalles gruppeeffekten 
(Bell, 2017; Johnsson, 2004; Jorissen, 1998). 
Den ujevne lastfordelingen i knutepunkt med flere forbindere er i følge (Jorissen, 1998) 
beskrevet av flere forskere som Volkersen, Lantos, Cramer og van der Put. Figur 3.14 
illustrerer den ujevne lastfordelingen til forbinderne, hvorav Fsingle er kapasiteten til en enkel 
forbinder.  

 
Figur 3.14: Illustrasjon av den ujevne lastfordelingen i en forbindelse (Jorissen, 1998). 

Et annet aspekt som må tas hensyn til er risikoen for oppsprekking, altså sprekkdannelser 
foran dyblene, før det oppnås noen plastiske deformasjoner. Dette er en problemstilling som 
ikke nevnes av Johansen-teorien. Flere forsøk har vist at dybelrekker belastet med en kraft i 
fiberretning kan resultere i at denne sprekkdannelsen kan forplante seg videre i 
knutepunktet og gi en lavere kapasitet enn antatt av Johansen. Dette kan avverges ved å øke 
avstandene til kanten/enden og mellom dyblene i fiberretningen (a1) (Johnsson, 2004). Den 
ujevne lastfordelingen, sammen med risikoen for sprekkdannelser i knutepunkt med flere 
forbindere, ble implementert i EK 5 basert på studier gjort av Jorissen (1998) med 
utgangspunkt i Timoshenkos bjelke på elastisk grunnlag, ved å innføre et effektivt antall 
forbindere, nef (Bell, 2017).  
 
Selve utformingen av forbindelsen gjøres oftest symmetrisk i trebruer (Statens Vegvesen, 
2017), men siden forbinderne er samlet sentrert i forbindelsen har den derfor en begrenset 
momentkapasitet og rotasjonsstivhet. Som figur 3.15 viser er det kun de ytre dyblene som 
blir fullt utnyttet og har størst bidrag til momentkapasiteten. Dette er grunnet sin lange 
momentarm (r) sammenlignet med de mer sentrerte dyblene. Kraftfordelingen til hver 
enkelt dybel i forbindergruppen finnes enklest ved elastisk betraktning (Bell, 2017), som er 
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betinget av at forholdet mellom forskyvning og kraft er proporsjonalt til bruddlast. I følge 
Bell (2017) så kan en for enkelhetens skyld anta at aksial- og skjærkraften fordeler seg likt i 
en forbindelse forutsatt at forbinderne er like. Av den grunn kan det være av interesser å se 
på en symmetrisk utformet forbindelse påkjent av et moment. Som følge av dette momentet 
vil det oppstå en liten rotasjon i forbindelsen. Denne rotasjonen vil skje om forbindelsens 
rotasjonssenter, som i en symmetrisk utformet forbindelse antas å ligge i forbindelsen 
geometriske senter, illustrert av figur 3.15 som krysningspunktet mellom Y- og X-aksen. Etter 
Porteous and Kermani (2013) vil dette rotasjonssenteret normalt variere med den påførte 
lasten. Men grunnet den relativt høye stivheten til forbinderen, blir posisjonsendringen 
tilstrekkelig liten til å anta at rotasjonssenteret er fast.  
Kraften (Fi) i hver forbinder vil stå vinkelrett på “radien” (ri) fra rotasjonssenteret og til 
forbinderen. Momentlikevekt i forbindelsen krever at dimensjonerende moment i 
forbindelsen uttrykkes følgende: 
     

𝑀𝐸𝑑 = ∑ 𝐹𝑖 ∙ 𝑟𝑖𝑛
𝑖=1          (3.26) 

 
Fra likning 3.26 kan også rotasjonsstivheten til forbindelsen utledes, som videre beskrives i 
kapittel. 3.3.4 

 
Figur 3.15: Illustrasjon av en symmetrisk dybelforbindelse. 

 
Selv om det er symmetriske forbindelser som er mest vanlig i trebruer (Statens Vegvesen, 
2017), bør det nevnes at Moelven Limtre i senere tid har sett på momentsterke forbindelser 
hvor det opptrer momentkrefter (Liven, 2011). Dette oppnås ved å desentralisere 
dybelgruppene slik at det skapes en større momentarm mellom dyblene og rotasjonssenter, 
som gir en større momentkapasitet og rotasjonsstivhet. Moelven Limtre bruker en slik 
løsning hvor forbinderne plasseres i tre grupper, som figur 3.16 illustrerer (Liven, 2011; 
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Moelven, 2015). Denne løsningen gjør at den øvre og nedre dybelgruppen tar strekk og trykk 
parallelt med fiberretningen, mens den midtre dybelgruppen tar skjærkreftene som virker 
vinkelrett på fiberretningen. Dette sikrer en høyere utnyttelse av hver dybel, sammenlignet 
med symmetrisk utformet dybelgruppe, som bidrar tilnærmet likt til momentkapasiteten. 
Det er dog viktig at de nedre og øvre dybelgruppene plasseres tett nok mot enden av 
treelementet for å sikre at det er minst mulig vinkel mellom kraften som virker i dyblene og 
fiberretning (Skåren, 2012). Det anbefales at momentarmen mellom øvre og nedre 
dybelgruppe bør over ⅔ av elementets høyde for sikre en tilfredstillende oppførsel i 
kraftopptaket (Liven, 2011). Som nevnt er det symmetriske forbindelser som er mest brukt 
og det brukt i Bliksland bru, så det blir derfor ikke gått mer i dybden på momentsterke 
forbindelser.  
 

 
Figur 3.16: Illustrasjon av momentsterk forbindelse brukt av Moelven. 
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3.3.4 Rotasjons- og aksialstivhet 

Konstruksjonens oppførsel under påvirkning av dynamiske laster og den statiske 
lastfordelingen påvirkes hovedsakelig av knutepunktenes stivheter. For å forstå virkningen 
knutepunktets utforming har på variasjonen av konstruksjonens stivhet, må en se på de tre 
hovedtilstandene for innspenningsgraden i knutepunktene. Når et knutepunkt i en 
konstruksjon blir utsatt for en rotasjon, og hvor rotasjonen forblir lik mellom de tilknyttede 
elementene - klassifiseres knutepunktet som innspent (rigid). Denne tilstanden gir maksimal 
rotasjonsstivhet og tillater en momentoverføring, og anses som en av ytterlighetene. Den 
andre ytterligheten er når de tilknyttede elementene er frie til å rotere i forhold til 
hverandre, og tillater ingen momentoverføring. Denne yetterligheten klassifiseres som 
leddet. Når fleksibiliteten til knutepunktet er et sted i mellom de to nevnte tilstandene, 
klassifiseres den som semi-rigid. I dimensjonering av trekonstruksjoner er det vanlig å anta 
forbindelsen som enten leddet eller innspent, men hvorvidt dette er helt reelt er et annet 
spørsmål (Porteous & Kermani, 2013).  
 
For en semi-rigid forbindelse kan det virkende momentet i skjærplanet relateres til 
rotasjonen (ϑr) mellom de tilstøtende elementene og rotasjonstivheten (krot), ved følgende 
forhold M= krot∙ϑr, se figur 3.17. Ved en innspent forbindelse, uavhengig av størrelsen på 
momentet, vil rotasjonen være lik null og rotasjonsstivheten til forbindelsen blir uendelig 
som vist i figur 3.17. I tilfellet med en leddet forbindelse vil det ikke være noen 
momentoverføring, som følgelig gir null rotasjonsstivheter. Alle forhold mellom disse 
ekstremene vil utgjøre semi-rigid forhold, som figuren viser, hvor både rotasjonsstivheten 
for bruksgrense (SLS) og bruddgrense (ULS) illustreres (Porteous & Kermani, 2013).     

 
Figur 3.17: Grafisk fremstilling av forholdet mellom moment, rotasjon og stivhet. Basert på Porteous & Kermani 
(2013). 

 
Fagverskonstruksjoner utført i tre vil i praksis sjelden virke som et ideelt fagverk, med 
leddede knutepunkt, grunnet en viss rotasjonsstivhet i knutepunktene.  
Bell (2017) gjorde en analyse av et fagverk tilsvarende Perkolo bru, omtalt under kapittel 1 
Innledning. Analysen omfattet effekten av å modellere et fagverk som fagverksmodell (kun 
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aksialstaver) illustrert av figur 3.18, rammemodell (kun bjelkeelementer og bøyningsstive 
forbindelser) illustrert av figur 3.18 og en blandet modell (over- og undergurt utformet som 
bjelkeelement og ellers aksialstaver). Han konkluderer med at å ikke ta hensyn til eventuelle 
stivheter i forbindelsene er urealistisk, og mener den blandede modellen gir et mer korrekt 
bilde av konstruksjonen. Bell (2017) hevder at ved å dimensjonere forbindelsene slik at de er 
90 prosent utnyttet vil dette inkludere de beskjedne momentene som kan opptre på en 
konservativ måte. Moelven ved limtreboka (2015) mener at fagverk vanligvis dimensjoneres 
kun for aksialkrefter, og for å ta hensyn til utilsiktede eksentrisiteter og mulige momenter 
grunnet en viss bøyningsstivhet i forbindelsen - anbefales det å øke disse kreftene med 10-
15 prosent. 
 

 
Figur 3.18: Illustrasjon av fagverksmodellen (venstre) og rammemodellen (høyre) (Moelven, 2015). 

 
En mer avansert modell enn de nevnt ovenfor, er å anse at knutepunktene består av 
rotasjon- og translasjonsfjærer som simulerer de virkelige stivhetene i forbindelsen, illustrert 
av figur 3.19 nedenfor. Dette medfører at det er nødvendig å beregne rotasjon- og 
aksialstivheten til forbindelsen, som kan benyttes som input i modellen (Moelven, 2015).    
 

 
Figur 3.19: Illustrasjon av rotasjon- og translasjonsfjær (Moelven, 2015). 

 
For å kunne bestemme knutepunktets faktiske stivhet er det utarbeidet en 
beregningsmetode i EK5, hvor en finner stivheten til hver dybel som brukes til å beregne den 
totale stivheten til forbindelsen. Som nevnt ovenfor settes stivheten til knutepunkt i 
tilfellene innspent og leddet, henholdsvis lik uendelig og lik null. Når en anser tilfellet med 
semi-rigid knutepunkt tillates en mer realistisk evaluering av momentfordelingen og 
deformasjonene til konstruksjonen. EK5 tillater en strukturell modell som tar høyde for at 
effekten av deformasjonen i forbindelsen har en tilstrekkelig duktilitet og sammen med de 
karakteristiske stivhetsegenskapene gitt for forbindertypen, kan de brukes videre til å 
beskrive oppførselen ved semi-rigid forbindelser (Porteous & Kermani, 2013).  
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Aksialstivheten representeres av stivhetsmodulen (Kser), og avhenger av type forbindelse, 
treets densitet og dybeldiameteren. Reduksjon av aksialstivhet er hovedsakelig forårsaket av 
en toleranse ved drilling av hullene til forbinderen, men påvirkes også av fastheten til 
forbinderen og treet - ved flyt av stålet eller trykk rundt hullkanten (Utne, 2012). 
Aksialstivheten, Kser, beregnes etter EK5 tabell 7.1 i bruksgrensetilstand (SLS) og skal 
benyttes ved deformasjonsberegninger(Bell, 2017): 
 

𝐾𝑠𝑒𝑟,𝑑𝑦𝑏𝑒𝑙 =  ∑ ∑ 𝜌𝑚1.5 ∙
𝑑
23

𝑛
𝑗=1

𝑠
𝑖=1         (3.27) 

 
𝐾𝑠𝑒𝑟,𝑓𝑜𝑟𝑏𝑖𝑛𝑑𝑒𝑙𝑠𝑒 = 𝑛 ∙ 𝐾𝑠𝑒𝑟,𝑑𝑦𝑏𝑒𝑙        (3.28) 
  

hvor: 
 n er antall forbindere i forbindelsen 
 s er antall skjærplan 
 ρm er gjennomsnitt densitet til treet 
 d  er forbinderens diameter 
 
I forbindelser med tre mot stål eller betong baseres Kser på densiteten (ρm) for tredelen, 
derfor kan stivheten (Kser) ifølge EK 1-5, 7.1(3) multipliseres med to. For burddgrensetilstand 
er aksialstivheten, Ku, gitt av EK5 punkt 2.2.2.(2): 
 𝐾𝑢 =  

2
3
𝐾𝑠𝑒𝑟          (3.29) 

 
Hvordan Ku videre benyttes, sier EK5 ikke noe om. Nedenfor følger metoden for beregning av 
aksialstivheten:   
 
Rotasjonsstivheten i forbindelsen avhenger av plasseringen av forbinderne samt 
forbinderens aksialstivhet. Ved å endre avstandene i forbindelsen vil dette påvirke 2. polar 
momentet, og videre øke eller redusere knutepunktets rotasjonstivhet.   
 
 𝐼𝑝 =  ∑𝑥𝑖2 + ∑ 𝑧𝑖2         (3.30) 
  
 𝐾𝑟𝑜𝑡,𝑓𝑜𝑟𝑏𝑖𝑛𝑑𝑒𝑙𝑠𝑒 =  𝐾𝑠𝑒𝑟 ∙ 𝐼𝑝        (3.31) 
Hvor:  

Kser,dybel  er stivheten til en enkel forbinder 
Ip  er 2. polar moment i forbindelsen 

 
Det finnes flere metoder for å øke stivheten til en forbindelse, men de vanligste er å endre 
de innbyrdes avstandene, antallet dybler og/eller dybeldiameter. Ved å endre stivheten i 
knutepunktene kan dette påvirke bruens dynamiske egenskaper og den statiske 
lastfordelingen. 
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3.3.5 Bruddmekanikk 

Bruddmekanikk kan brukes for å beskrive kapasiteten til et element eller et knutepunkt hvor 
sprekkdannelser i materialet fører til kollaps, samt å beskrive sprø bruddmekanismer 
(Jorissen, 1998). Den første bruken av bruddmekanikk kan dateres tilbake til 1920 hvor 
Griffith så på forplantningen av sprø brudd (sprekker) i glass. Griffiths teori tok i betraktning 
endringen av energi assosiert med en trinnvis sprekkdannelse i glasset for å kunne forutsi 
nødvendig spenning som resulterer i brudd i glasset (Perez, 2017). Dette la så videre 
grunnlag for utarbeidelse av analyser av sprekkdannelser i metall. Disse metodene brukte en 
lineær elastisk bruddmekanikk (LEFM), som antar en singularitet ved sprekken som i teorien 
fører til uendelig store spenninger. Det ble videre utarbeidet ikke lineær bruddmekanikk som 
så på plastiske deformasjoner i et område rundt sprekken, hvor spenningene er begrenset til 
materialets flytespenning (NLFM) (Jorissen, 1998).  
Det er disse to nevnte metodene, altså LEFM og NLFM, bruddmekkanikken deles inn i ved 
sprekkutviklingsanalyse. Når sprekkpropageringen oppstår dannes det et prosessområde i 
sprekkfronten. Dersom dette området er lite sammenlignet med lengden av sprekken og 
avstanden til grenser, laster og opplager, kan LEFM benyttes (Danielsson, 2013).  
Sprekkene oppstår hovedsakelig i tre forskjellige moder, henholdsvis Mode Ⅰ, Mode Ⅱ, 
Mode Ⅲ illustrert ved figur 3.20.  

 
 
 
Hvor Mode Ⅰgir normalspenninger i sprekkplanets forlengelse. Mode Ⅱgir skjærspenninger 
normalt på sprekkfronten og Mode Ⅲ gir skjærspenninger parallelt med sprekkfronten 
(Danielsson, 2013). 
For trematerialer kan disse sprekkfrontene i følge Gustafsson (2003) typisk være et par 
millimeter i mode Ⅰ, mens den kan bli opp til flere centimeter for mode Ⅱ. 
LEFM er godt egnet til å bestemme om en sprekk vil propagere eller ikke, men kan ikke 
benyttes til å predikere hvor sprekken vil oppstå. Sprekkutviklingsanalysen kan utføres på 
flere måter; f.eks ved å analysere stressintensiteten ved sprekkfronten som gir en 
spenningsintensitetsfaktor (K) for hvert spesifikke lasttilfelle, eller en kan se på 
energibalansen hvor bruddenergien analyseres under sprekkpropagering (Danielsson, 2013). 
I tredimensjonering er energibalansen ofte foretrukket, siden basisegenskapen "enegy 
release rate" - G kan måles relativt enkelt som en materialegenskap (Riberholt, 1991). 

Figur 3.20: Illustrasjon av bruddmoder etter bruddmekanikken, basert på Johnsson (2004). 
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Nødvendig bruddenergi G, kan beregnes etter Jockwer (2014); (2017). På generelt grunnlag 
består et brudd av en blanding av de tre nevnte modene, men for de fleste tilfeller er det 
Mode Ⅱ og Mode Ⅱ som er mest vanlig (Johnsson, 2004). 
 
Bruddmekanikk er relativt lite brukt ved dimensjonering av trekonstruksjoner. I tilfeller hvor 
det oppstår sprø brudd ved strekk i vinkel- eller parallelt med fiberretningen og skjær, kan 
anvendelse av bruddmekanikk føre til mer pålitelige antagelser av kapasiteten sammenlignet 
med de tradisjonelle teoriene (Jorissen, 1998). Bruddmekanikk brukes forøvrig mest ved 
beregning av innsnittede elementer og elementer med hull (Jorissen, 1998). 

3.3.6 Bruddmekanismer i treet 

Utfordringen med dagens situasjon hvor forbindelsene i brukonstruksjoner av tre utføres 
med grove dimensjoner, er økningen av stivheten og kapasiteten til dybelen. Johansens 
flyteleddsteori forutsetter at dyblene er tilstrekkelige slanke (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 
2007), og når dybeldiameteren og fastheten økes, økes forholdet mellom kapasiteten til 
dyblene og hullkantfastheten til tredelen. Dette fører til at stålet ikke oppnår flyt og 
forbindelsen vil ikke oppføre seg duktilt. Dette kan resultere i sprøtt brudd i knutepunktet 
hvor treet ryker, noe som ofte leder til en plutselig kollaps av konstruksjonen (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007; Johnsson & Stehn, 2004).  
 
Statens Vegvesens håndbok N400 – Bruprosjektering (2015) forutsetter at alle 
konstruksjoner har en duktil oppførsel for å hindre risikoen for sprø brudd. Det er derfor 
spesielt viktig å fastslå og kartlegge mulige sprø bruddmekanismer i forbindelser av relativt 
grove dimensjoner, hvor en ikke oppnår en duktil oppførsel i knutepunktet. Avhengig av 
forbindelsens ulike fastheter og kapasiteten til de forskjellige elementene, kan det oppstå 
sprø-, blandede- eller duktile bruddformer i knutepunktene, slik som figur 3.21 illustrerer 
(Zarnani & Quenneville, 2014). Figuren viser at i den sprø bruddsonen er det et tilnærmet 
lineært last-/ deformasjon forhold, mens når det går over til blandet og duktil sone så tillates 
en større deformasjon ved nesten samme bruddlast.  
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Typiske sprø bruddmekanismer for dybelforbindelser belastet av en aksialkraft i 
knutepunktet er splitting (b), radskjærbrudd (c), blokkskjærbrudd (d), pluggskjærbrudd (d) 
og strekkbrudd (e), illustrert ved figur 3.22. Det er i tillegg viktig å ta hensyn til hullkantsvikt 
(a) (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; Johnsson & Stehn, 2004).  
 

 
Figur 3.22: Illustrasjon over brudmekanismer i treet: hullkantsvikt (a), splitting (b), radskjærbrudd (c), 
blokkskjærbrudd (d), pluggskjærbrudd (d) og strekkbrudd (e). 

 
 
  

Figur 3.21: Typisk last-deformasjonskurve for en treforbindelse basert på Zarnani & Quenneville (2014). 
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Hullkantsvikt   
Svikt i hullkanten oppstår når hullkantfastheten er mindre enn opptredende krefter, og 
forårsakes av store trykkrefter som fører til en knusing av treet rundt dybelen (figur 3.23). I 
motsetning til de øvrige bruddmekanismene i treet som alle regnes som sprø bruddformer, 
regnes svikt i hullkanten å være en duktil bruddform siden den er basert på plastiske 
deformasjoner i både treet og dybelen (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007). Svikt i hullkanten er 
den bruddformen som er betraktet i Johansen-teorien, og er av sin duktile oppførsel den 
ønskede bruddtypen. Kontroll mot hullkantsvikt er godt implementert i EK5, og ved å sikre 
en tilstrekkelig innbyrdes avstand mellom forbinderne vil den trolig ikke forekomme.    
 

 
Figur 3.23: Eksempel på hullkantsvikt. 

 
Splitting 
Splitting er i form av bruddmekanikk en ren modeⅠbruddmekanisme forårsaket av 
strekkspenninger vinkelrett på fiberretning (Jensen, Girhammar, & Quenneville, 2015; 
Jensen & Quenneville, 2011; Schoenmakers, 2010).  
 
Splittingsbrudd oppstår hovedsakelig av to grunner. Splitting kan være en sekundær virkning 
av svikt i hullkanten hvor dybelen eller det knuste treet kan bli dratt gjennom fibrene og 
forårsake splitting (Pedersen, 2002). Splitting kan også initialiseres av skjær- og 
strekkspenninger vinkelrett på fiberretning, og skaper en sprekk i enden av treelementet 
eller ved hullene nær enden, illustrert i figur 3.24. Risikoen for splittingsbrudd er forøvrig 
størst i forbindelser med én enkel dybelrekke. Når antallet rader med dybler økes opptrer 
bruddmekanismen mer sjeldent alene, og effekten av splitting vil kun opptre i de to ytterste 
radene med dybler - og resulterer ofte i blokkutriving (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; 
Jensen et al., 2015; Jensen & Quenneville, 2011). 
 
Splitting er implisitt inkludert i EK5 via en empirisk modifikasjonsfaktor for et effektivt antall 
av dybler i en rad, nef, parallelt med fiberretning og kapasiteten gitt av Johansens teori (EK5, 
likning. 8.1, 8.34). Denne reduksjonen av antall dybler gitt ved det effektive antallet, skal 
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sikre effekten av den ujevne spenningsfordelingen mellom dyblene i en rad (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007; Jensen et al., 2015).   
 
I et forsøk gjort av Schmid, Blaß, and Frasson (2002) for å kartlegge risikoen for splitting ved 
forbindelser, ble det synliggjort betydningen av avstanden mellom dyblene (a1) parallelt med 
fiberretning og dyblenes diameter. Mens avstanden til belastet ende (a3,t) og ubelastet kant 
(a4,c) hadde en mindre påvirkning på forbindelser med flere dybler. Schmid et al. (2002) 
utviklet en modell for splitting basert bruddmekanikk, som så i dybden på materialet og 
inkluderte sprekkdannelser. Jorissen (1998) derimot sammenlignet strekkspenningene 
vinkelrett på fiberretningen ved forbinderen med strekkapasiteten til materialet. 
Påvirkningen forbindelsens geometri og materialegenskaper hadde på risikoen for splitting i 
knutepunktet ble videre studert ved bruk av bruddmekanikk, og Jorissens modell ble 
modifisert. Den modifiserte modellen til Jorissen (1998) danner bakgrunnen for kontroll mot 
splittingsbrudd for EK5 og enkelte av beregningsmetodene som gjennomgås i kapittel 4 i 
denne oppgaven (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; Jensen et al., 2015).   
. 

 
Figur 3.24: Illustrasjon av splittingsbrudd. 
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Radutriving 
Radutriving er i form av bruddmekanikk en ren mode Ⅱ bruddmekanisme, hvor treet ryker 
rundt dybelrekkene. Denne bruddmekanismen er forårsaket av skjærspenninger som virker i 
plan parallelt med fiberretning og gir et plutselig tap av kapasitet som fører til kollaps. 
Radutriving, er som splitting, implisitt inkludert i Ek5 via en empirisk modifikasjonsfaktor for 
et effektivt antall dybler i en rad parallelt med fiberretning og kapasiteten gitt av Johansen 
teori (EK5, likning. 8.1, 8.34) (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; Jensen et al., 2015).  
 
Det bør bemerkes at det ofte uttales i litteraturen at skjærspenningene akkumuleres i 
tilfeller med forbindelser med flere dybler i en rad parallelt med fiberretningen (Jorissen, 
1998). I tilfeller med radutriving gjelder ikke dette siden skjærkapasiteten til hullet ikke 
medregnes, og en akkumulering av skjærspenningene er derfor ikke mulig (Jensen et al., 
2015).   
 
I tilfeller hvor dyblene er av grovere dimensjoner, som ofte i trebruer, regnes 
bruddmekanismen som sjeldent å forekomme. Dette kan underbygges av forsøkene gjort av 
Hanhijärvi and Kevarinmäki (2007) i forbindelse med takkollapsen i Jyväskylä i kapittel 1, 
hvor bruddmekanismen kun ble observert noen få ganger. Dette indikerer at likningen for 
det effektive dybelantallet i en rad regnes for konservativt for slike forbindelser med grove 
dimensjoner, fordi likningen ikke betrakter slankheten til dybelen. Figur 3.25 illustrerer 
radutriving. 
 

 
Figur 3.25: Illustrasjon av radutriving (Hanhijärvi & Kevarinmäki 2007). 

 
 



56 
 

Blokk- og pluggutriving 
Blokk- og pluggutriving er to bruddmekanismer som i form av bruddmekanikk er en blanding 
av mode Ⅰ og mode Ⅱ, hvor strekkspenninger vinkelrett på fiberretningen og 
skjærspenninger i fiberretningen forårsaker sprøtt brudd i treet. Bruddmekanismene skjer 
ved at kapasiteten til netto strekk- og skjærareal er tilstrekkelig lite slik at treet ryker i 
omkrets langs dyblene. Mekanismene kan bli beskrevet som svikt i tre forskjellige plan som 
illustrert i figur 3.26, hvorav to av planene, et vertikalt og et horisontal, sikrer 
skjærkapasiteten og det resterende sikrer strekkapasiteten(Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; 
Jensen & Quenneville, 2010).  
  

 
Figur 3.26: Blokkskjærbrudd og pluggskjærbrudd. 

 
Forskjellen mellom disse to bruddmekanismene er at ved pluggutriving er dyblene 
tilstrekkelige slanke og ofte ikke gjennomgående, og det vil forekomme flyteledd i dyblene. 
Mens ved blokkutriving dannes det ingen flyteledd grunnet dyblenes store kapasitet og 
stivhet. Dette resulterer i som figuren ovenfor viser at ved blokkskjærbrudd vil hele 
dybelforbindelsen med tilhørende treareal trekkes ut (figur 3.26 (a), mens ved pluggutriving 
vil en effektiv tykkelse, tef, trekkes ut og det vil gjenstå en resterende tredel, figur 3.26 (b, c). 
Tykkelsen på denne tredelen, tef, bestemmes av hvor flyteleddet i forbinderen oppstår. 
  
Kontroll mot bruddmekanismene utføres etter EK5 tillegg A (informativt), men her kun for 
ensnittede forbindelser. Blokkutriving og pluggutriving påvirkes av forbindelsens utforming 
og knutepunkt hvor slisseplatene og stavdyblene er sentrert i tverrsnittet, ofte tilfellet i 
brukonstruksjoner, vil det være en større risiko for bruddmekanismene grunnet et mindre 
utnyttet tverrsnitt. Forbindelsens kapasitet mot bruddmekanismene avhenger av tykkelsen 
på tverrsnittet samt netto strekk- og skjærareal. Dette arealet bestemmes av avstanden 
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mellom dyblene i fiberretning og normalt på fiberretning. Normalt er det strekkapasiteten til 
treet vinkelrett på fiberretning som har størst bidrag mot mekanismene (Statens Vegvesen, 
2016, 2017). EK5 betrakter skjær- og strekkapasiteten parallelt med fiberretning separert, og 
forutsetter at den totale kapasiteten til forbindelsen er den maksimale verdien av de to. 
  
Det er av dagens beregningsgrunnlag stor usikkerhet ved dimensjonering mot disse 
bruddmekanismene (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; Statens Vegvesen, 2016), som har ført 
til et fokus på utbedring av kontrollmetoder for å hindre disse sprø bruddmekanismene. I 
forbindelse med de nevnte forsøkene (kapittel 1) av stål-mot-tre forbindelser belastet i 
fiberretning gjort av Hanhijärvi and Kevarinmäki (2007), ble det konkludert med 
blokkutriving var den dominerende bruddmekanismen. Resultatene tilsa også at i tilfeller 
hvor dyblene er av grovere dimensjoner og går kontinuerlig gjennom tverrsnittet, som ofte 
er tilfellet i trebruer, vil pluggutriving sjeldent forekomme. Av de 300 forsøkene som ble 
gjort resulterte det i ingen tilfeller med pluggutriving. Dette skyldes at dyblene forblir rette 
eller har svært liten bøyning før brudd, og bruddmekanismen forekommer da som 
blokkutriving (figur 3.27). Bruddformen vil sannsynligvis forutsette et fullstendig flyteledd i 
stålet (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007). 
  
Det ble også konkludert med at blokkutriving er en bruddmekanisme som ofte er en 
videreutvikling av splitting, noe som gjør at det kan være essensielt å ta hensyn til effekten 
av splitting i treet, istedenfor å se forenklet på blokkutriving som en konsekvens av ren 
skjærspenning parallelt med fiberretningen og strekkspenninger vinkelrett på fiberretning, 
som det gjøres i dag (Jensen et al., 2015). 
 
  

 
Figur 3.27: Illustrasjon av blokkutriving (Statens Vegvesen, 2016). 
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Strekkbrudd 
Strekkbrudd er en sprø bruddmekanisme som skjer når strekkspenningene i fiberretningen 
er større enn kapasiteten til treets nettoareal ved dyblene, og det oppstår et brudd 
vinkelrett på fiberretningen, som illustrert av figur 3.28. Det reduserte arealet, netto 
treareal, påvirkes av dyblenes dimensjoner og innbyrdes avstander vinkelrett på 
fiberretningen. Kontroll mot mekanismen er inkludert i EK5, men ikke i den delen som 
omhandler forbindelsen. Siden bruddformen kun påvirkes av dyblenes størrelse, sett bort fra 
treets hygroskopiske egenskaper, kan det av praktiske grunner være hensiktsmessig å øke 
minsteavstandene mellom dyblene og kantene, for å redusere risikoen for 
bruddmekanismen (Jensen et al., 2015; Peng, 2010). 
 

 
Figur 3.28: Illustrasjon av strekkbrudd (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007).  
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4 Beregningsmetoder 
Dette kapittelet tar for seg fem ulike beregningsmetoder for blokkutriving, og presenterer 
deres fremgangsmåte med nødvendige beskrivelser og forklaringer. I tillegg gjennomføres en 
empirisk studie av de ulike beregningsmetodene anvendt på knutepunktene i Bliksland bru, 
med presentasjon av resultater og analyse tilknyttet dette studiet.      
 
Gjennom litteraturstudiet ble det synliggjort mangler og usikkerheter rundt håndtering av 
sprø bruddmekanismer. Det har på bakgrunn av flere mulige beregningsmetoder valgt å gå 
mer i dybden på fem relevante forslag fra ulike aktører og instanser, for håndtering av 
hovedsakelig blokkutriving.  
 
Bakgrunn for valg av noen av disse beregningsmetodene (EK5, VTT - se tabell 4.1) bygger på 
Cabrero and Yurrita (2018). Deres statistiske undersøkelse vurderte tilgjengelige 
beregningsmetoder og sammenlignet disse opp mot eksperimentelle tester som finnes i 
litteraturen. Ut fra dette ga de blant annet en pekepinn på hvilke metode som best 
predikerer at ulike sprø bruddmekanismer vil forekomme og hvilke metode som ga de mest 
plausible kapasitetene med hensyn til sprø brudd.     
Stapf et al. (2012) gjennomførte en studie som omhandlet en gjennomgang av ulike 
standarder. Dette studiet synliggjorde store forskjeller ved EK5 og NDS (North American 
Timber Design Codes), som begrunner valget for gjennomgang av den amerikanske 
standarden.    
I tillegg til dette er det to “norske” modeller som inngår i denne oppgaven, hvor den ene er 
en videreutvikling av EK5 utarbeidet av SVV (Statens Vegvesen, 2016) og den andre er en 
metode fra en Norsk limtreprodusent.  
 
Tabell 4.1 nedenfor viser en oversikt over metodene som gjennomgås i dette kapittelet etter 
den alfabetiske rekkefølgen gitt i tabellen.  
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Tabell 4.1: Beregningsmetoder. 

Beregningsmetode Opphav Kommentar 

Metode A VTT - Technical research 
centre of Finland (Hanhijärvi 
& Kevarinmäki, 2007). 

Metoden er et forslag til 
utbedring av alle sprø 
bruddmekanismer. 

Metode B EK5 - NS - EN 1995-1-1, 
Tillegg A (Standard Norge, 
2010). 

Den gjeldende kontrollen i 
Eurokode 5 - informativt 
tillegg 

Metode C Forenklet norsk metode - 
brukt av norsk 
limtreprodusent (vedlegg 
C.1). 

Kontrollmetode med 
bakgrunn i beregninger 
benyttet for 
dybelkonstruksjoner til OL 
1994 

Metode D NDS 2005 - North American 
Timber Design Codes 
(American Wood Council, 
2012). 

Den gjeldende kontrollen i 
NDS. 

Metode E SVV - Statens Vegvesen 
(Statens Vegvesen, 2016). 

Videreutvikling av EK5 for 
flersnittede forbindelser 

 
Disse beregningsmetodene vil danne grunnlaget for en empirisk studie, hvor kapasiteten 
mot blokkutriving beregnes etter metodene i tabell 4.1 for knutepunktene i Bliksland bru 
beskrevet i kapittel 2.  
 
I tillegg vil det empiriske studiet omfatte rotasjons- og aksialstivhet i knutepunktene.  
Dette gjøres for å synliggjøre innvirkningen de ulike parameterne knyttet til blokkutriving har 
på stivhetene i forbindelsene, jamfør kapittel 3.3 om forbindelser. Det betyr en 
parameterendring av knutepunktets geometriske utforming og omfatter endring av a1 

(avstand mellom dybler parallelt med fiberretning), a2 (avstanden mellom dybler vinkelrett 
på fiberretning), dybeldiameter og/eller limtrekvalitet.    
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4.1 Metode A  

Denne metoden baseres på resultat ved forsøkene utført i forbindelse med takkollapsen i 
Jyväskylä nevnt i kapittel 1.1 og 3.3.6, av VTT technical research centre of finland (Hanhijärvi 
& Kevarinmäki, 2007). Målet med disse forsøkene var å forbedre dagens beregningsmodell 
for store dybelforbindelser og kontroll mot bruddmekanismer i treet utsatt for laster i 
fiberretning. Basert på resultatene ble det utarbeidet en metode for beregning av 
kapasiteten mot sprø bruddmekanismer til en stål-mot-tre forbindelse. Denne metoden 
skiller seg fra de øvrige metodene ved at den tilbyr en fullstendig kontroll mot alle sprø 
bruddmekanismer, og tar hensyn til mulig interaksjoner mellom spenningene som opptrer. 
Grunnet beregningsmetodens fullstendige betraktning av sprø bruddformer kreves en 
grundigere gjennomgang av fremgangsmåten for å opparbeide en bedre forståelse og innsikt 
i kontrollmodellen.    
 
Metode A baseres på følgende prinsipper: 

- Metoden tar kun hensyn til bruddmekanismer i tre, hvor dybelens kapasitet blir 
hensyntatt i EK5 med bakgrunn i Johansens flyteleddteori. Bruddmekanismene 
omfatter svikt i hullkant, strekkbrudd ved forbindelsen, blokk- og radskjærbrudd. 
Svikt i hullkanten regnes som et duktilt brudd og blir tatt hensyn til i Johansens 
flyteleddteori.    

- Metoden anser pluggskjærbrudd som ikke relevant i dette tilfellet, siden dyblene er 
av grove dimensjoner og gjennomgående. Effekten av en plastisk- og elastisk 
deformasjon av dybelen blir hensyntatt gjennom et slankhetsforhold basert på en 
reduksjon av tykkelsen til treet, med hensyn til skjær- og splittingsbruddformer. 

- Metoden ser på hver bruddform separat, men tar hensyn til et samspill av ulike 
spenningskomponenter.  

 
Hovedaspektene ved denne beregningsmetoden er som følgende, hvor “del” representerer 
området mellom eller over/under dybelradene:  

1) Forbindelsen deles opp i ulike deler etter mulige bruddflater. 
2) Effekten av lastfordelingen mellom forbinderne, nef, beregnes.  
3) Effekten av slankhet til forbinderen hensyntas ved reduksjon av tykkelsen ved 

beregning av kapasitetene til de individuelle “delene” mellom dybelradene.  
4) Beregner kapasiteten til de indre delene. Baseres på den minste kapasiteten til 

hullkantfasthet (Fh,k) og redusert kapasitet grunnet interaksjon mellom skjær og 
strekk (Ft+v,k).   

5) Beregner kapasiteten til de ytre delene. Baseres på den minste kapasiteten til 
hullkantfastheten (Fh,k), redusert kapasitet grunnet interaksjon mellom skjær og 
strekk (Ft+v,k), redusert kapasitet grunnet interaksjon mellom skjær og splitting ved 
forbinderhullet (FV+splhull,k), og kapasiteten mot splitting ved enden (Fsplende,k).    

6) Den totale kapasiteten til forbindelsen under strekkbelastning, er en sum av 
kapasitetene til indre og ytre del 
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Beregningsmetoden går som følger:  
 

1) Mulige bruddflater 
Forbindelsen fordeles i ulike deler etter de mulige bruddflatene, hvor 0 og m, figur 
4.1 er de ytre delene, mens delene i mellom anses som de indre delene.  

  
Figur 4.1: Inndeling av forbindelsen etter mulige bruddflater. 

 
2) Effekten av lastfordeling 

Lastfordelingen mellom de ulike dyblene blir beregnet i form av et effektivt antall 
dybler, i likhet med EK5. Det effektive antallet dybler blir så brukt videre for å 
beregne kapasiteten til de individuelle delene i forbindelsen. Det effektive antallet 
dybler avhenger av antall dybler i rad og ikke avstander (a1) eller 
forbinderdiameteren. 

 
𝑛𝑒𝑓 = 𝑛0.9            (4.1) 

 
3) Effekt av forbinderslankhet 

Effekten slankheten til dyblene har på kapasiteten beregnes i form av en redusert 
tykkelse, men bare med hensyn til skjær og splitting - ikke strekk parallelt med 
fiberretning. Gjennom de mange forsøkene (300 stk) ble det synliggjort at alle 
dyblene fikk en liten elastisk deformasjon, mens enkelte fikk en plastisk deformasjon. 
Ved å ta hensyn til slankheten til dyblene ble beregningsmetoden tilpasset forsøkene 
ytterligere. Denne effekten av deformasjon i forbinderne ble representert via en 
redusert tykkelse (t1,red), som påvirker kapasiteten til de individuelle delene i 
forbindelsen.  dg.r er hvorvidt dybelen er stiv i følge Johansen - teorien, og benytter 
middelverdier for hullkantfastheten (Fh,m) og flytegrensen (Fy,m). Disse beregnes ved å 
multiplisere de karakteristiske verdiene for hullkantfasthet (Fh,k) og flytegrense (Fy,k) 
med henholdsvis 1.5 og 0.8.       
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𝑡1,𝑟𝑒𝑑 = min (1,
𝑑

0.6𝑑𝑔𝑟,1 
) 𝑡1  , ℎ𝑣𝑜𝑟 𝑑𝑔𝑟.1 = 2.45√

𝑓ℎ,𝑚
𝑓𝑦,𝑚

  ∙ 𝑡1 (𝑦𝑡𝑟𝑒 𝑑𝑒𝑙)   (4.2) 

𝑡2,𝑟𝑒𝑑 = min (1,
𝑑

0.5𝑑𝑔𝑟,2 
) 𝑡2  , ℎ𝑣𝑜𝑟 𝑑𝑔𝑟.2 = 1.23√

𝑓ℎ,𝑚
𝑓𝑦,𝑚

  ∙ 𝑡2 (𝑖𝑛𝑑𝑟𝑒 𝑑𝑒𝑙)  (4.3) 

 
Hvor d er forbinderens diameter, t1 er tykkelsen på ytre felt, t2 er tykkelsen på indre 
felt, mens t1,red og t2,red beskriver reduksjon av tykkelsen på indre og ytre felt. Som 
figur 4.2 illustrerer referer tykkelsene til de forskjellige feltene, mens hullkantfasthet 
og flytegrensen er materialparametere.  

 
Figur 4.2: Illustrasjon forbindelse med tilhørende beskrivelser. 
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4) Beregning av kapasiteten til de indre delene.   
Ved beregning av kapasiteten til de indre delene, vist som område 1 til m-1 i figur 4.1, 
vil dette inkludere følgende kapasiteter: 

 
Hullkantfasthet: 𝐴ℎ,𝑗 = 𝑑 ∙ 𝑡2         (4.4) 
Strekkbrudd:  𝐴𝑡,𝑗 = (𝑎2 − 𝑑) ∙ 𝑡2          (4.5) 
Skjærbrudd: 𝐴𝑣,𝑗 = 2 ∙ [(𝑛 − 1) ∙ 𝑎1 + 𝑎3] ∙ 𝑡2,𝑟𝑒𝑑     (4.6) 
Effekten av intraksjon mellom strekk og skjær   
 
Figur 4.3 illustrerer et snitt av en forbindelse med dybler (grå), slisseplater (sort), 
inner- og ytterfelt. Arealene markert i figuren er tilhørende likningene nevnt over for 
forbindelsen indre del.   

 
Figur 4.3: Illustrasjon over snitt av forbindelse med beskrivelse av arealene tilhørende kapasiteter for 

forbindelsens indre del. 

 
4.1) Svikt i hullkanten.  
Hullkantkapasiteten stemmer overens med Johansens flyteleddteori for dybler med 
tilstrekkelig stivhet (EK5 likning (8.10e), (8.11f), (8.12j) and (8.13l)) 
 
𝐹ℎ,𝑗,𝑘 = 𝐴ℎ,𝑗 ∙ 𝑓ℎ,𝑘 = 𝑑 ∙ 𝑡 ∙ 𝑓ℎ,𝑘       (4.7) 
 
Hvor fh,j,k er karakteristiske hullkantfastheten, t1 er tykkelsen på innerfelt og d er 
dybeldiameter.  
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4.2) Strekkbrudd. 
Strekkapasiteten er beregnet ut fra den karakteristiske strekkfastheten multiplisert 
med strekkarealet, spenningskonsentrasjonsfaktor (kt,cnctr) og effekten av 
lastfordelingen (nef). En spenningskonsentrasjonsfaktor (kt,cnctr) høyere enn 1 
begrunnes av at strekkspenningene i realiteten virker på et lite område og grunnet 
treets høye strekkfasthet, tillates en økning av kapasiteten. Det benyttes en 
spenningskonsentrasjonsfaktor lik 2 for limtre.  
 
𝐹𝑡,𝑗,𝑘 = 𝑘𝑡,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟∙(𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ 𝐴𝑡,𝑗 ∙ 𝑓𝑡,𝑘 = 𝑘𝑡,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ (𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ (𝑎2 − 𝑑) ∙ 𝑡 ∙ 𝑓𝑡,0,𝑘  (4.8) 
 
Hvor nef er det effektive antall dybler (likning 4.1), n er antall dybler og ft,0,k er 
karakteristisk strekkkapasitet parallelt med fiberretning.  

 
4.3) Skjærbrudd. 
Skjærkapasiteten beregnes tilnærmet likt som ved strekkbrudd, bare at her tas det i 
tillegg hensyn til effekten av dybeldeformasjonen. Spenningskonsentrasjonsfaktoren 
(kv,cnctr) har en verdi mindre enn 1 for å ta høyde for ujevn fordeling av 
skjærspenningene. For limtre benytter beregningsmetoden en 
spenningskonsentrasjonsfaktor lik 0.9.  
 
𝐹𝑣,𝑗,𝑘 = 𝑘𝑣,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟∙(𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ 𝐴𝑣,𝑗 ∙ 𝑓𝑣,𝑘 = 𝑘𝑣,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ (𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ 2 ∙ ((𝑛 − 1) ∙ 𝑎1 +
               𝑎3) ∙ 𝑡2,𝑟𝑒𝑑 ∙ 𝑓𝑣,𝑘        (4.9) 
 
Hvor tred,2 er den reduserte tykkelsen på innerfeltet (likning 4.3) og ft,0,k er 
karakteristisk strekkkapasitet parallelt med fiberretning. 

 
4.4) Interaksjon mellom strekk og skjær. 
Effekt av interaksjon mellom strekk- og skjærspenninger beregnes etter likning 4.10. 
Spenningsbilde i forbindelsen er svært kompleks, hvor flere spenningskomponenter 
fremkommer. Studier gjort av Sjödin and Serrano (2006) hvor de så på 
spenningsfordelingen i en forbindelse, viser interaksjon mellom områder under store 
spenningspåkjenninger. Det ble derfor antatt i denne beregningsmetoden at siden 
maksverdiene til spenningskomponentene ikke virker på nøyaktig samme plass, tar 
metoden høyde for en reduksjon av kapasitet i strekk- og skjærplanet i forbindelsen. 
Dette grunnet en interaksjon mellom spenningskomponentene i strekk parallelt med 
fiberretning og vinkelrett på fiberretning, samt skjær parallelt med fiberretning.  
   

𝐹𝑣+𝑡,𝑗,𝑘 = {
𝐹𝑡,𝑗,𝑘 ∙ (1 − 𝐾𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑎𝑘𝑠𝑗𝑜𝑛 ∙

𝐹𝑡,𝑗,𝑘
𝐹𝑣,𝑗,𝑘

), 𝐹𝑡,𝑗,𝑘 ≤ 𝐹𝑣,𝑗,𝑘

𝐹𝑣,𝑗,𝑘∙(1 − 𝐾𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑎𝑘𝑠𝑗𝑜𝑛 ∙
𝐹𝑣,𝑗,𝑘
𝐹𝑡,𝑗,𝑘

, 𝐹𝑣,𝑗,𝑘 < 𝐹𝑡,𝑗,𝑘
     (4.10) 
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Hvor Fv er skjærkapasitet, Ft,j,k er strekkapasiteten og Kinteraksjon er en 
interaksjonsfaktor lik 0.3 bestemt av metoden.  
 
4.5) Kapasitet til de indre delene. 
Kapasiteten til de indre delene bestemmes av den minste kapasiteten av 
hullkantfastheten og den kombinerte effekten av strekk og skjær.  
 
𝐹𝑗,𝑘 = min (𝐹ℎ,𝑗,𝑘, 𝐹𝑣+𝑡,𝑗,𝑘)        (4.11) 
 

5) Beregning av kapasiteten til de ytre delene. 
Ved beregning av kapasiteten til de ytre delene, vist som område 0 og m i figur 4.1, 
vil de gjeldende bruddmekanismene være: 

  
Hullkantfasthet: 𝐴ℎ,𝑗 = 0.5 ∙ 𝑑 ∙ 𝑡1         (4.12) 
Strekkbrudd:  𝐴𝑡,𝑗 = (𝑎4 − 𝑑/2) ∙ 𝑡1         (4.13) 
Skjærbrudd: 𝐴𝑣,𝑗 = [(𝑛 − 1) ∙ 𝑎1 + 𝑎3] ∙ 𝑡1,𝑟𝑒𝑑     (4.14) 
Effekten av intraksjon mellom strekk og skjær   
Splittingsbrudd 
Effekten av samvirke mellom skjær og splitting 
 
I tillegg til kapasitetene ved den indre delen nevnt over, ser en her på en redusert 
kapasitet grunnet interaksjon mellom skjær og splitting.     
Figur 4.4 illustrerer et snitt av en forbindelse med dybler (grå), slisseplater (sort), 
inner- og ytterfelt. Arealene markert i figuren er tilhørende likningene nevnt over for 
forbindelsens indre del. 

 
Figur 4.4: Illustrasjon over snitt av forbindelse med beskrivelse av arealene tilhørende kapasiteter for 

forbindelsens ytre del. 
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5.1) Svikt i hullkant  
- ytterligere beskrevet under punkt 4.1 i dette kapittelet. 
 
𝐹ℎ,𝑘 = 𝐴ℎ,𝑗 ∙ 𝑓ℎ,𝑘 = 0.5 ∙ 𝑑 ∙ 𝑡𝑓ℎ,𝑘        (4.15) 
 
5.2) Strekkbrudd  
- ytterligere beskrevet under punkt 4.2 i dette kapittelet.  

𝐹𝑡,𝑘 = 𝑘𝑡,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ (𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ 𝐴𝑡,𝑗 ∙ 𝑓𝑡,𝑘 = 𝑘𝑡,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ (𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ (𝑎4 −
𝑑
2
) ∙ 𝑡 ∙ 𝑓𝑡,0,𝑘  (4.16) 

 
5.3) Skjærbrudd  
- ytterligere beskrevet under punkt 4.3 i dette kapittelet. 
𝐹𝑣,𝑘 = 𝑘𝑣,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ (𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ 𝐴𝑣,𝑗 ∙ 𝑓𝑣,𝑘 = 𝑘𝑣,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ (𝑛𝑒𝑓/𝑛) ∙ ((𝑛 − 1) ∙ 𝑎1 + 𝑎3) ∙
             𝑡1,𝑟𝑒𝑑 ∙ 𝑓𝑣,𝑘          (4.17) 
5.4) Interaksjon mellom strekk og skjær - ytterligere beskrevet under punkt 4.4 i 
dette kapittelet. 
   

𝐹𝑣+𝑡,𝑗,𝑘 = {
𝐹𝑡,𝑗,𝑘 ∙ (1 − 𝐾𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑎𝑘𝑠𝑗𝑜𝑛 ∙

𝐹𝑡,𝑗,𝑘
𝐹𝑣,𝑗,𝑘

), 𝐹𝑡,𝑗,𝑘 ≤ 𝐹𝑣,𝑗,𝑘

𝐹𝑣,𝑗,𝑘∙(1 − 𝐾𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑎𝑘𝑠𝑗𝑜𝑛 ∙
𝐹𝑣,𝑗,𝑘
𝐹𝑡,𝑗,𝑘

, 𝐹𝑣,𝑗,𝑘 < 𝐹𝑡,𝑗,𝑘
     (4.18) 

 
5.5) Splittingsbrudd. 
Ved kontroll mot splitting av de ytre delene av forbindelsen, fig 4.4, ser 
beregningsmetoden på splitting ved enden av forbinderen (St,90,ende) og ved 
forbinderen nær enden (St90,hull) separat. Denne kontrollen baseres på Jorissen (1998) 
som utarbeidet en modell for spenningene vinkelrett på fiberretningen i et plan langs 
dybelraden, som tar utgangspunkt i bjelke på elastisk grunnlag. Jorissens metode ble 
ved denne beregningsmetoden brukt for å utarbeide et matematisk uttrykk mellom 
den største spenningen vinkelrett på fiberretningen og forbindelsens geometri. Ved 
videre å se på forholdet mellom maks og gjennomsnittlig spenning vinkelrett på 
fiberretningen i enden og mellom dyblene, dannet det bakgrunn for 
geometriparameterene:  
  
𝑆𝑡90,ℎ𝑢𝑙𝑙 = max (1,

0.65∙𝑎3
𝑎4

)        (4.19) 

𝑆𝑡90,𝑒𝑛𝑑𝑒 = max (2.7, cosh (𝑎3
𝑎4
− 1.4)      (4.20) 

 
Jorissen (1998) antok en kilingskraft på 10 prosent av størrelsen til aksialkraften 
overført fra dybelen, som gjorde det aktuelt med en spenningskonsentrasjonsfaktor 
kt,90,cnctr ved beregning av splittingskapasiteten. Beregning av splittingskapasiteten 
ved hullet (Fsplhull) og enden (Fsplende) er som følger: 
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𝐹𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘 = 𝑘𝑡,90,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ 𝑛𝑒𝑓 ∙ 10 ∙ 𝑓𝑡,90,𝑘 ∙ 𝑡1,𝑟𝑒𝑑 ∙ 𝑎3/𝑆𝑡90,ℎ𝑜𝑙𝑒   (4.21) 
𝐹𝑠𝑝𝑙𝑒𝑛𝑑𝑒,𝑘 = 𝑘𝑡,90,𝑐𝑛𝑐𝑡𝑟 ∙ 𝑛𝑒𝑓 ∙ 10 ∙ 𝑓𝑡,90,𝑘 ∙ 𝑡1,𝑟𝑒𝑑 ∙ 𝑎3/𝑆𝑡90,𝑒𝑛𝑑   (4.22) 
 
Hvor ft,90,k er den strekkapasiteten vinkelrett på fiberretning.  

 
5.6) Effekten av skjær og splitting.  
Splitting lokalisert ved enden av treelementet i forbindelsen anses å ikke ha 
interaksjon med skjærspenningene, siden det ikke er skjærspenninger i enden. 
  

𝐹𝑣+𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘 = {
𝐹𝑣,𝑘 ∙ (1 − 𝐾𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑎𝑘𝑠𝑗𝑜𝑛 ∙

𝐹𝑣,𝑘
𝐹𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘

), 𝐹𝑣,𝑘 ≤ 𝐹𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘

𝐹𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘 ∙ (1 − 𝐾𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑎𝑘𝑠𝑗𝑜𝑛 ∙
𝐹𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘
𝐹𝑣,𝑘

, 𝐹𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘 < 𝐹𝑡,𝑘
  (4.23) 

 
 
5.7) Kapasiteten til de ytre delene. 
  
𝐹𝑗,𝑘 = min (𝐹ℎ,𝑘, 𝐹𝑡+𝑣,𝑘, 𝐹𝑣+𝑠𝑝𝑙ℎ𝑢𝑙𝑙,𝑘, 𝐹𝑠𝑝𝑙𝑒𝑛𝑑𝑒,𝑘)     (4.24) 

 
Forbindelsens kapasitet blir ivaretatt ved å summere kapasiteten til de ulike delene.  

 
𝐹𝑇𝐹𝑀𝐾 = ∑ 𝐹𝑗,𝑘𝑗          (4.25) 
 
I tilfeller med to innslissede stålplater: 
 
𝐹𝑇𝐹𝑀𝐾
 4−𝑠𝑘𝑗æ𝑟 =  𝐹𝑇𝐹𝑀𝐾 𝑡𝑟𝑒−𝑠𝑡å𝑙−𝑡𝑟𝑒 + 𝐹𝑇𝐹𝑀𝐾 𝑠𝑡å𝑙−𝑡𝑟𝑒−𝑠𝑡å𝑙      (4.26) 
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4.2 Metode B  

Denne metoden baseres på det informative tillegget i EK5 og beregner kapasiteten til netto 
skjær - og strekkareal, hvorav den største av skjær- eller strekkapasiteten uttrykker 
forbindelsens evne til å motstå blokk- og pluggskjærbrudd.  
 
Beregningsmetoden går som følger:  
 

- Finner netto bredde og lengde. Hvor Lnet,t er avstanden på tredelen mellom dyblene 
vinkelrett på fiberretning og Lnet,v er avstanden mellom dyblene parallelt med 
fiberretning pluss a3 (lv,1 og lv,5), slik som figur 4.5 illustrerer.  
 
𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 = ∑ 𝑙𝑡,𝑖𝑖            (4.27) 
 
𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 = ∑ 𝑙𝑣,𝑖𝑖          (4.28) 

 

 
Figur 4.5: Avstander mellom dybler parallelt med fiberretning lv og normalt på fiberretning lt. 
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- Finner den effektive tykkelsen avhengig av forbindelsens bruddform. Den effektive 
tykkelsen i tversnittet (tef) bestemmes av hvor flyteleddet i dybelen oppstår. For at tef 
skal være gjeldende må dyblene oppnå en plastisk bøyning, og forbindes derfor kun 
med pluggutriving. I tilfeller med de øvrige bruddformene (c, f, j/l, k, m) som ved 
blokkutriving vil tverrsnittets totale tykkelse, t1, være gjeldende.  

 
  

𝑡𝑒𝑓 = {
0.4 ∙ 𝑡1              𝑓𝑜𝑟 𝑡𝑦𝑛𝑛𝑒 𝑠𝑡å𝑙𝑝𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑒𝑑 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑛𝑒 (𝑎)

1.4√
𝑀𝑦,𝑅𝑘

𝑓ℎ,𝑘∙𝑑
     𝑓𝑜𝑟 𝑡𝑦𝑛𝑛𝑒 𝑠𝑡å𝑙𝑝𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑒𝑑 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑛𝑒 (𝑏)    (4.29) 

           (4.30) 

𝑡𝑒𝑓 =

{
 

 2√
𝑀𝑦,𝑅𝑘

𝑓ℎ,𝑘∙𝑑
                              𝑓𝑜𝑟 𝑡𝑦𝑘𝑘𝑒 𝑝𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑒𝑑 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑛𝑒 (𝑒/ℎ)

𝑡1 [√2 +
𝑀𝑦,𝑅𝑘

𝑓ℎ,𝑘∙𝑑∙𝑡²1
− 1]      𝑓𝑜𝑟 𝑡𝑦𝑘𝑘𝑒 𝑝𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟 𝑚𝑒𝑑 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑛𝑒 (𝑑/𝑔) 

      
- Deretter beregnes nettoareal for strekk- og skjærkapasiteten til forbindelsen. Disse 

arealene er avhengig av likning 4.27 og 4.28: 
  
𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑡 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ 𝑡1         (4.31) 
 

𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑣 =  {
𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ 𝑡1                       𝑓𝑜𝑟 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑛𝑒 (𝑐, 𝑓, 𝑗/𝑙, 𝑘 ,𝑚)
𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣
2

∙ (𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 + 2 ∙ 𝑡𝑒𝑓)     𝑓𝑜𝑟 𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑎𝑛𝑑𝑟𝑒 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑟
   (4.32) 

 
- Avslutningsvis bestemmes karakteristiske blokk- eller pluggskjærkapasitet. Verdiene 

1.5 og 0.7 viser til en type “spenningskonsentrasjonsfaktor”. Siden 
strekkspenningene virker over et lite område, og av effekten fra den høye 
strekkfastheten vil dette i realiteten tillate en høyere strekkapasitet som begrunner 
en kapasitetsøkning på 50 prosent (multiplisert med 1.5). I motsetning til en økning 
av strekkapasiteten blir det tatt høyde for en ujevn fordeling av skjærspenningene, 
som forklarer verdien 0.7 (Stapf et al., 2012).  
 

𝐹𝑏𝑠,𝑅𝑘 = 𝑚𝑎𝑥 {
1.5 ∙ 𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ 𝑓𝑡,0,𝑘
0.7 ∙ 𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ 𝑓𝑣,𝑘

        (4.33) 
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4.3 Metode C  

Denne beregningsmetoden er utarbeidet i forbindelse med de store limtrekonstruksjonene 
til vinter OL i Lillehammer i 1994 for forbindelser bestående av stavdybler og innslissede 
stålplater, beskrevet under kapittel 3.3.2. Metoden benyttes av en større limtreprodusent i 
Norge som holdes anonym gjennom resten av oppgaven.  
For å sikre tilstrekkelig kapasitet og unngå sprø brudd i forbindelsen ble det utviklet en 
beregningsmetode. Denne metoden baseres på å beregne nødvendig netto treareal mellom 
dyblene i en forbindelse (figur 4.6) når avstanden mellom dybelrekkene i fiberretningen er 
kjent, og deretter finne kapasiteten mot strekk vinkelrett på fiberretning til dette 
nettoarealet. Figuren nedenfor illustrerer det mest belastede område i knutepunktet og er 
det gjeldende området for kontrollen.  

 
Figur 4.6: Illustrasjon av treareal mellom dybler og stålplater. 

Ved å finne den minste kapasiteten per skjærflate per forbinder ut ifra de ulike 
bruddformene, kan denne brukes videre til å finne nødvendig avstand mellom 
dybelrekkene vinkelrett på fiberretningen (a2).   

 
- Effektiv antall dybler.  
Metoden konverterer antall forbindere i raden til et effektivt antall for å sikre 
kapasiteten til forbindelsen. Metoden for beregning av nef er lik som ved EK5. 

𝑛𝑒𝑓 = 𝑛0.9 ∙ √ 𝑎1
13∙𝑑

4           (4.34) 

                 
Hvor n er antall dybler, d er diameter og a1 er avstanden mellom dyblene i 
fiberretning illustrert av figur 4.7. 

 
Figur 4.7: Illustrasjon av avstanden mellom dybler i fiberretning a1 og på tvers av fiberretning a2. 
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- Strekkapasitet nettoareal. 
Ved beregning av likning 4.35 får man en ukjent høyde (h) av arealet som videre 
benyttes for å beregne nødvendig a2. Benevningen ved følgende likning blir derfor 
h∙N/mm. 
𝐹𝑡,0,𝑅𝑑 =  

𝐹𝑡,0,𝑅𝑘
𝛾𝑚,𝑡𝑟𝑒

∙ 𝑘𝑚𝑜𝑑 ∙ 𝐴𝑛𝑒𝑡          (4.35) 

 
Hvor Anet er nettoarealet mellom dybelen og stålplatene, Kmod er modifikasjonsfaktor 
og ɣm er partialfaktoren for limtre.   

 
- Strekkraft i nettoareal.  

 𝐹𝑡90,𝐸𝑑 =  
2∙𝐹𝑣,𝑅𝑘
𝛾𝑚,𝑠𝑡å𝑙

∙ 𝑘𝑚𝑜𝑑 ∙ 𝑛𝑒𝑓         (4.36) 

 
Hvor Fv,rk er kapasitet til skjærflaten til den aktuelle bruddformen, og en søker en 
duktil bruddform. Denne kapsiteten er multiplisert med to siden det er to skjærflater. 

  
- Nødvendig høyde i netto strekkareal. 

𝐹𝑡90,𝑅𝑑 ≥  𝐹𝑡90,𝐸𝑑         (4.37) 
 
Av likning 4.35 så har man en ukjent høyde (h) som ved å løse opp likningen 4.37 gir 
en nødvendig høyde mellom dyblene lik: 
 
ℎ ≥  𝐹𝑡90,𝐸𝑑

𝐹𝑡90,𝑅𝑑
           (4.38) 

 
Metoden finner en nødvendig avstand (h) mellom slisseplatene slik at det sikrer 
tilstrekkelig kapasitet i treet og oppnår en duktil oppførsel i knutepunktet. Det er dog 
viktig å prøve å optimalisere forbindelsen etter ønsket tverrsnitt og størrelse på 
knutepunktet. Dette er basert på erfaring. 
Ut fra kraften som opptrer må det bestemmes hvor mange stålplater (to skjærflater 
per plate) og hvor mange dybler som er nødvendig. En søker å finne den optimale 
avstanden mellom slisser slik at antall dybler og treverket blir utnyttet optimalt.   
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4.4 Metode D  

Beregningsmetoden er utviklet til den Amerikanske trestandarden og er hentet fra American 
Wood Council (2012), (og beregningseksempel av Showalter (2016)). Metoden bruker derfor 
enkelte faktorer som varierer noe med det som brukes i EK5. Metoden tillater ingen form for 
økning av strekkapasiteten til knutepunktet, og sier at kapasiteten mot blokkskjærbrudd er 
avhengig av radskjær- og strekkapasiteten til forbindelsen, og tar derfor hensyn til skjær- og 
strekkapasiteten kombinert.  
  

- Kapasitet mot strekkbrudd. 
 
𝐹𝑡′ = 𝑓𝑡,0,𝑘 ∙ 𝐶𝑑 ∙ 𝐶𝑡 ∙ 𝐶𝑚        (4.39) 
 
𝐹𝑣′ = 𝑓𝑣 ∙ 𝐶𝑑 ∙ 𝐶𝑡 ∙ 𝐶𝑚 ∙ 𝐶𝑣𝑟         (4.40) 
 
hvor fv er skjærkapasitet, cd er lastvarighetsfaktor, ct er justeringsfaktor for 
temperatur, cm er justeringsfaktorer for våt overflate, ft,0,k er karakteristisk 
strekkapasitet og cvr er skjærreduksjonsfaktor 

 
- Beregner kapasiteten mot radskjærbrudd. Denne kapasiteten blir på grunn av en 

spenningskonsentrasjonsfaktor på 0.5 redusert, noe som tar høyde for ujevn 
fordeling av skjærspenningene. NDS tar høyde for at skjærkapasiteten virker på to 
skjærplan som gir likningen 4.42 som representerer kapasiteten mot radskjærbrudd.  
 

𝑍𝑅𝑇𝑖′ = 𝐹𝑣′∙𝑡
2
∙ 𝑛𝑑,0 ∙ 𝑠𝑘𝑟𝑖𝑡𝑖𝑠𝑘         (4.41) 

 
Multiplisert med to skjærplan gir: 
 
𝑍𝑅𝑇𝑖′ = 𝐹𝑣′ ∙ 𝑡 ∙ 𝑛𝑑,0 ∙ 𝑠𝑘𝑟𝑖𝑡𝑖𝑠𝑘         (4.42) 

 
Skritisk = minimumsavstand i raden, som er den minste verdien av avstand fra ende og 
avstand mellom dyblene i en rad (a1). 
ni = antall dybler i raden. 
F’vt = tilpasset skjærkapasitetsverdi parallelt til fibrene.   

     
  
  

http://www.awc.org/pdf/codes-standards/publications/nds/StructureMag-NDS2015-PracticalSolutions-1611.pdf
http://www.awc.org/pdf/codes-standards/publications/nds/StructureMag-NDS2015-PracticalSolutions-1611.pdf
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- Finner Anet, som representerer nettoareal for skjærkapasiteten til forbindelsen.  
 

𝐴𝑛𝑒𝑡 = 𝑡 ∙ [(𝑛𝑟𝑎𝑑 − 1) ∙ (𝑎2 − 𝑑ℎ)]       (4.43) 
 

Hvor t er tykkelsen på tredelen, nrad er antall dybler per rad, srad er avstanden mellom 
dybelradene og dh er diameteren til hullet. Som inkluderer en slakk rundt dybelen på 
1/16 – inch som omtrent tilsvarer 1.6 mm.  

 
 

- Beregner forbindelsens kapasitet mot blokkskjærbrudd. Likningen ser på 
skjærkapasiteten til den første og siste raden delt på to antall  

 

𝑍𝐺𝑇′ =  𝑍𝑅𝑇−1
′

2
+ 𝑍𝑅𝑇−𝑛

′

2
+ 𝐹𝑡′ ∙ 𝐴𝑛𝑒𝑡        (4.44) 

 
Hvor Zrt-1 er den tilpassede radutrivingskapasiteten til den første dybelraden, Zrt-n er 
den tilpassede radutrivingskapasiteten til den siste dybelraden n.  
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4.5 Metode E  

Beregningsmetode E baseres på forslag for videreutvikling av dagens kontroll i EK5 mot 
blokkskjærbrudd for å gjelde forbindelser med flere slisseplater (Statens Vegvesen, 2016). 
Metoden tar høyde for tykkelsen på de ulike tredelene via en effektiv bredde for både blokk- 
og pluggskjærbrudd, og på den måten implementerer effekten av flere slisseplater i 
forbindelsen.   

 
- Finner forbindelsens netto lengde i retningen hvor henholdsvis skjær- og 

strekkspenningene opptrer. Formlene tar høyde for avstander mellom dyblene samt 
avstandene til belastet ende (a3,t). Det blir også hensyntatt antall dybelrader i 
fiberretninger (nd,0) og vinkelrett på fiberretning (nd,90), og dyblenes diameter. Figur 
4.8 illustrerer nødvendige avstandsparametre.  

 
 

 
Figur 4.8: Illustrasjon av forbindelse med innbyrdes avstanser (a1 og a2) samt ende- og kantavstander (a3 og a4). 

  
 

𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 = ∑ 𝑙𝑡,𝑖𝑖 = 𝑛𝑑,90 ∙ (𝑎2 − 𝑑)       (4.45)
   
𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣
2

= ∑ 𝑙𝑣,𝑖
2𝑖
= 𝑎3𝑡 −

𝑑
2
+ 𝑛𝑑,0 ∙ (𝑎1 − 𝑑)      (4.46) 

 
Hvor nd,90 er antall dybler vinkelrett på fiberretning, nd,0 er antall dybler i fiberretning. 
Her ble det ved gjennomgang av metoden oppdaget en feil i den opprinnelige 
metoden, og etter samtale med Statens Vegdirektoratet ble det bestemt å bruke:  
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𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 = ∑ 𝑙𝑡,𝑖𝑖 = (𝑛𝑑,90 − 1) ∙ (𝑎2 − 𝑑)       (4.47) 
 
𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣
2

= ∑ 𝑙𝑣,𝑖
2𝑖
= 𝑎3𝑡 −

𝑑
2
+ (𝑛𝑑,0 − 1) ∙ (𝑎1 − 𝑑)     (4.48) 

 
Denne forskjellen vil bli nærmere beskrevet under kapittel 4.7.   

  
- Den effektive bredden bestemmes av tykkelsen på tresjiktene i forbindelsen. Hvis 

forbindelsen får en duktil oppførsel vil den dominerende bruddformen være 
pluggskjærbrudd, mens hvis dyblene ikke får noen plastisk deformasjon vil 
bruddformen tilsvare blokkskjærbrudd. Ved blokkskjærbrudd vil t1 være hele 
bredden av tverrsnittet, mens tef vil være tykkelsen til dyblen oppnår et flyteledd. 

Blokkskjærbrudd:  
𝐵𝑛𝑒𝑡,𝑏𝑠 = 2 ∙ 𝑡1 + (𝑛𝑝𝑙 − 1) ∙ 𝑡2     𝑓𝑜𝑟 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑛𝑒 (𝑐, 𝑓, 𝑗/𝑙, 𝑘,𝑚)  (4.49) 
 
Pluggskjærbrudd:  
 𝐵𝑛𝑒𝑡,𝑝𝑠 = 2 ∙ 𝑡𝑒𝑓 + (𝑛𝑝𝑙 − 1) ∙ 𝑡2     𝑓𝑜𝑟 𝑎𝑙𝑙𝑒 𝑎𝑛𝑑𝑟𝑒 𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑛𝑒  (4.50) 
  

- Nettoareal for strekkapasitet og skjærkapasitet. 

Effektive strekkbruddareal:  
Blokkskjærbrudd: 
 𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑡,𝑏𝑠 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ 𝐵𝑛𝑒𝑡,𝑏𝑠 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ (2 ∙ 𝑡1 + (𝑛𝑝𝑙 − 1) ∙ 𝑡2)   (4.51) 
 
Pluggskjærbrudd: 
 𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑡,𝑝𝑠 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ 𝐵𝑛𝑒𝑡,𝑝𝑠 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ (2 ∙ 𝑡𝑒𝑓 + (𝑛𝑝𝑙 − 1) ∙ 𝑡2)   (4.52) 
 
Effektive skjærbruddareal 
Blokkskjærbrudd: 
 𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑣,𝑏𝑠 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ 𝐵𝑛𝑒𝑡,𝑏𝑠 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ (2 ∙ 𝑡1 + (𝑛𝑝𝑙 − 1) ∙ 𝑡2)   (4.53) 
Pluggskjærbrudd: 
𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑣,𝑝𝑠 = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 + 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ 𝐵𝑛𝑒𝑡,𝑝𝑠 = 
                = 𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ (𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 + 2 ∙ 𝑡𝑒𝑓 + (𝑛𝑝𝑙 − 1) ∙ 𝑡2)    (4.54) 
Hvor npl er antall slisseplater 

 
- Karakteristiske blokk- eller pluggskjærkapasiteten.  

𝐹𝑏𝑠,𝑅𝑘 = 𝑚𝑎𝑥 {
1.5 ∙ 𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ 𝑓𝑡,0,𝑘
0.7 ∙ 𝐴𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ 𝑓𝑣,𝑘

       (4.55) 
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4.6 Sammenfatning av beregningsmetodene  

Før en kan danne seg et fullstendig bilde av de forskjellige metodene for kontroll av 
blokkutriving, må en se nærmere på hva hver metode bygger på og hva som skiller de fra 
hverandre. Av de valgte beregningsmetodene i denne oppgaven så er det hovedsakelig fire 
metoder som skiller seg fra hverandre, hvor den femte metoden (E) er en videreutvikling av 
metoden gitt i det informative tillegget i EK5. Disse modellene skiller seg fra hverandre på 
fremgangsmåte og bruk av diverse faktorer.     
 
Beregningsmetode A presentert av Hanhijärvi og Kevarinmäki (2007) er den eneste metoden 
av de oppgaven omhandler som ser på en fullstendig kontroll mot sprø bruddformer. 
Metoden baseres på en teoretisk forenklet fremgangsmåte hvor de beregnet 
strekkspenninger vinkelrett på fiberretning og rene mode Ⅰ bruddlaster etter en forenklet 
tilnærming til Jorissens “bjelke på elastisk grunnlag”-modell (Jorissen, 1998). Videre ble 
skjærspenninger og mode Ⅱ bruddlaster beregnet etter en ideell modifisert empirisk 
plastisk modell, og betraktet de blandede bruddformene i en empirisk likning som ga en 
interaksjon mellom rene mode Ⅰ og mode Ⅱ bruddlaster (Jensen et al., 2015).  
 
Beregningsmetode B gitt i tillegg A i EK5 og videreutviklingen av Statens Vegvesen (E) bygger 
begge på forslag utarbeidet av Racher (1995) og Ranta-Maunus and Kevarinmäki (2003), og 
baseres på EYM - modellen. Metodene tar for seg kontroll mot blokkutriving ved å se på 
knutepunktets maksimale kapasitet i henholdsvis netto skjær- og strekkareal. Disse to 
metodene skilles i fremgangsmåten for beregning av netto strekk- og skjæareal, samt 
implementering av antall slisseplater.  
 
Beregningsmetode C baseres på en kontroll av netto treareal (figur 4.6) mellom dyblene og 
slisseplatene. Dette arealet bestemmes etter det mest belastede området i forbindelsen, og 
metoden tilsier at dersom det er nok kapasitet i dette arealet - så vil kapasiteten til 
forbindelsen være tilstrekkelig. Ved å anta en duktil oppførsel av forbindelsen etter 
Johansens flyteleddteori (EYM-modellen) og si at den største opptredende kraften er den 
minste av den karakteristiske bæreevnen per skjærflate per forbinder. Metoden tar også 
utgangspunkt i at strekkapasiteten til forbindelsen er større enn skjærkapasiteten, som 
oftest forekommer. Det ble på bakgrunn av metode C valgt å implementere den nødvendige 
avstanden a2,nød for hvert knutepunkt inn i metode B ved EK5. Dette ble gjort for å tallfeste 
kapasiteten til forbindelsene og muliggjøre en sammenligning av de ulike metodene 
gjennom det empiriske studiet.  
 
Beregningsmetode D gitt i The North American Timber Design Codes for kontroll mot 
blokkutriving bygger på en kombinert kapasitet mot strekkbrudd og radskjærbrudd. 
Metoden for radskjærbrudd baseres på en geometrisk modell utarbeidet av J. Quenneville 
(1998) som antar at den minste avstanden mellom a3 eller a1 (Skritisk) er den utløsende 
faktoren for radutriving, som også er implementert i den Canadiske standarden.  
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4.7 Analyse av parametere i beregningsmetoder  

Ved gjennomgang av de ulike beregningsmodellene for blokkskjærbrudd har det blitt 
synliggjort ytterligere forskjeller av vesentlige betydning. Nedenfor følger en analyse av de 
mest relevante aspektene knyttet til de fem beregningsmetodene.  
 
Kapasiteter 
En av de mest utslagsgivende forskjellene mellom beregningsmetodene er måten de regner 
kapasiteten til forbindelsen. Metodene skilles fra hverandre ved betraktning av kapasitetene 
til de ulike planene. Metode B og E, henholdsvis EK5 (Standard Norge, 2010) og rapporten 
utarbeidet av Statens Vegvesen (2016), hevder at kapasiteten til forbindelsen mot 
blokkskjærbrudd er den største av kapasiteten til skjærplanene eller strekkplanet. I 
motsetning til metode A og D, hvor metode D (American Wood Council, 2012) tillater en 
summering av skjær- og strekkapasiteten til forbinderen. Mens metode A (Hanhijärvi & 
Kevarinmäki, 2007) betrakter forbindelsens kapasitet mot sprøtt brudd som summen av den 
minste av den indre og ytre delen, figur 4.1 under kapittel 4.1. Disse delene representeres av 
de innbyrdes avstandene a1 og a2, og ende/kantavstandene a3 og a4. Som nevnt tilbyr denne 
metoden en fullstendig kontroll mot sprø bruddmekanismer. 
 
Spenningskonsentrasjonsfaktor  
Alle beregningsmetodene utenom metode C bruker spenningskonsentrasjonsfaktorer som 
henholdsvis øker og reduserer kapasiteten til forbindelsen. EK5 tillater en økning av netto 
strekkapasiteten med en faktor, Kt = 1.5. Mens metode A hevder at denne faktoren er 
bestemt av materialet som benyttes og er derfor varierende. For limtre brukes en faktor, 
Kt,cnctr = 2. I motsetning til de nevnte metodene som tillater en økning av strekkapasiteten på 
henholdsvis 50 og 100 prosent, tillater ikke metode D noen form for økning av 
strekkapasiteten.   
Det fremmes i en rapport utarbeidet av Stapf et al. (2012) ved universitetet i Stuttgart at 
denne økningen av strekkapasitet kan forsvares av lengdeeffekten. Eksempelvis brukes en 
referanse verdi Lref = 2000 mm og en størrelsefaktor Ksize = 0.1, som resulterer i en økning av 
strekkapasiteten på 1.3, som utledet under.  
 

𝐾𝑡 =
𝑙𝑟𝑒𝑓
𝑙𝑛𝑒𝑡

𝑘𝑠𝑖𝑧𝑒
 = (2000

150
)
0.1
= 1.3        (4.56) 

 
Hvor lnet er nettolengden av forbindelsen. Dette er noe lavere enn hva som brukes av EK5, og 
vesentlig forskjellig fra ingen tillatt økning som ved NDS (Stapf et al., 2012).     
 
Ved reduksjon av skjærkapasiteten i forbindelse med blokkskjærbrudd bruker metode D en 
reduksjonsfaktor, Kred,bs,v = 0.5 grunnet en ujevn triangulær lastfordeling rundt forbinderen. 
Reduksjonsfaktoren for metode A og metode B er henholdsvis Kv,cnctr = 0.9 og Kv = 0.7.  
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Dette kan sammenlignes med arbeid utført av Colling F (1986) (Stapf et al., 2012) ved å se på 
fordeling av skjærspenning, kdis, for en triangulær lastfordeling.   
 

𝐾𝑟𝑒𝑑,𝑣 =  
𝐾𝑟𝑒𝑑,𝑡𝑟𝑒𝑘𝑎𝑛𝑡
𝐾𝑑𝑖𝑠,𝑡𝑟𝑒𝑘𝑎𝑛𝑡

= 0.5
0.7
= 0.7          (4.57) 

 
Hvor m representerer Weibulls konstant for skjær og har en verdi lik 5. Dette gjør at en ved 
en triangulær lastfordeling kan øke spenningskonsentrasjonsfaktoren for skjær som 
følgende:  

𝐾𝑑𝑖𝑠,𝑡𝑟𝑒𝑘𝑎𝑛𝑡 =  (
1

1+𝑚
)
1
𝑚 = 0.7        (4.58) 

 
Dette er i samsvar med faktoren brukt i EK5, men differensierer noe fra de to øvrige 
beregningsmetodene (Stapf et al., 2012).   
 
Arealer 
Enda en fremtredende forskjell er fremgangsmåten de ulike beregningsmetodene har for 
beregning av netto strekk- og skjærareal, som fremgår av tabell 4.2. Gjennom det empiriske 
studiet med beregning av de ulike knutepunktene for Bliksland bru, ble det synliggjort 
effekten av de forskjellige fremgangsmåtene for beregning av nettoarealene - som resulterte 
i store variasjoner, se kapittel 4.8.  
 
Metode A skiller seg fra de øvrige ved at denne metoden i tillegg til arealet ved 
forbindergruppene tar hensyn til arealet over øverste og under nederste dybelrad, ved å si at 
det finnes flere mulige bruddflater (se figur 3.26 under 3.3.6 blokkutriving). Hanhijärvi and 
Kevarinmäki (2007) så også en liten tendens til bøyning av dyblene under deres forsøk, og 
valgte derfor å redusere tykkelsene på tredelene (t1 og t2) for å hensynta dyblenes slankhet. 
Dette førte til at den effektive tykkelsen på tverrsnittet reduseres sammenlignet med den 
faktiske tykkelsen brukt i flere av de andre beregningsmetodene, som resulterer i et lavere 
nettoareal.  
 
Beregningsmetode B og E bruker i likhet med metode A en reduksjon av tykkelsen på det 
ytterste laget. Dette begrunnes med at vanligvis, i større forbindelser, vil den ytterste 
tredelen være vesentlig tykkere enn hva som er nødvendig for full utnyttelse av dybelen. 
Dette resulterer i at tykkelsen, t1, er så stor at bruddformene c og f (figur 3.8) i prinsippet 
ikke vil kunne oppstå og strider mot kravet om kinematisk avhengighet. Resonnementet for 
å finne den effetkive tykkelsen av ytterfeltet følger utledningen gjort av Bell (2017) og i 
rapporten Kontroll av fagverksbruer i tre av Statens Vegvesen (2016), og er beskrevet under 
kapittel 3.3.2 Forbindelser i trebruer. 
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Videre beregner metode B ved EK5 ut nettoarealene på en enkel måte ved å trekke fra 
dybeldiameteren fra de innbyrdes avstandene slik at en får en lengde, lv.i og lt.i (figur 4.5), og 
multipliserer med den effektive tykkelsen på tverrsnittet.  
 
Som nevnt under kapittel 4.5 ble det oppdaget en feil i metode E for beregning av netto 
lengde for henholdsvis skjær- og strekkareal. Den opprinnelige fremgangsmåten til metoden 
multipliserer de innbyrdes avstandene, a1 og a2, med antall dybler og ikke antall tredeler 
mellom dyblene. Dette resulterer i at forbindelsen blir større enn hva den egentlig er, og ville 
påvirket størrelsen på netto strekk- og skjærareal som følgelig gir høyere endelig kapasitet 
mot blokkutriving. Det ble gjennomført en analyse for å se hva denne feilen faktisk betydde 
på kapasiteten mot blokkutriving til de ulike knutepunktene i caset - Bliksland bru. 
Resultatene fra analysen viser en gjennomsnittlig reduksjon av kapasitet på 17 prosent (ca. 
228 kN) etter rettelsen av metode E. Siden det effektive arealet til forbindelsen også ble 
mindre ved rettelsen, påvirket dette rotasjonsstivheten til knutepunktene som ble redusert 
med 3 prosent sammenlignet med den opprinnelige metoden. Oppdagelsen av denne feilen 
ble derfor av stor betydning for den beregnede kapasiteten ved metode E. 
 
Metode C beregner kun netto strekkareal. Dette gjøres på bakgrunn av at strekkapasiteten 
til forbindelsen oftest er større enn skjærkapasiteten.  
Fremgangsmåten gitt i metode D ved NDS skiller seg fra de øvrige ved at denne metoden 
ikke trekker fra dybeldiameteren når en betrakter skjærarealet til forbindelsen. Igjen brukes 
en Skritiskl som er minsteverdien av avstandene a1 og a3. Dette vil ikke ha noen spesiell 
betydning dersom disse to avstandene er av tilnærmet lik størrelsesorden, men vil være 
utslagsgivende ved store differanser. Metoden tar også høyde for en mulig slakk i 
dybelhullene som kan forekomme ved montering.  
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Tabell 4.2: Fremgangsmåte for beregning av strekk- og skjærareal ved de ulike beregningsmetodene. 

Metode Strekkareal Skjærareal 
Metode A 𝐴𝑡,𝑖 = (𝑎2 − 𝑑) ∙ 𝑡2∙𝑛𝑖

(1 
𝐴𝑡,𝑦 = 2(𝑎2 − 𝑑) ∙ 𝑡1 

𝐴𝑣,𝑖 = 2[(𝑛(2 − 1) ∙ 𝑎1 + 𝑎3]𝑡2,𝑟𝑒𝑑 
𝐴𝑣,𝑦 = 2[(𝑛(2 − 1) ∙ 𝑎1 + 𝑎3]𝑡1,𝑟𝑒𝑑 

Metode B  𝐴𝑡 = 𝑡𝑡𝑜𝑡,𝑒𝑓
(3 ∑(𝑙𝑡,𝑖#4)

𝑖

 𝐴𝑣 = 2𝑡𝑡𝑜𝑡,𝑒𝑓#3 ∑(
𝑖

𝑙𝑣,𝑖#4) ,

𝑏𝑟𝑢𝑑𝑑𝑓𝑜𝑟𝑚 𝑐, 𝑓, 𝑗, 𝑙, 𝑘,𝑚 
 

𝐴𝑣 = 2𝑡𝑡𝑜𝑡,𝑒𝑓
(3 ∙

∑ (𝑖 𝑙𝑣,𝑖
(4 )
2

(∑(𝑙𝑡,𝑖
(4)

𝑖

+ 2𝑡𝑒𝑓) , 𝑓𝑜𝑟  𝑟𝑒𝑠𝑡𝑒𝑛  

Metode C  𝐴𝑡 = 𝑡𝑡𝑜𝑡,𝑒𝑓
(3 ∑(𝑎2,𝑛ø𝑑,𝑖 − 𝑑)

𝑖

 -  

Metode D  𝐴𝑡 = 𝑡[(𝑛𝑟𝑎𝑑 − 1) ∙ (𝑎2 − 𝑑ℎ)] 𝐴𝑣 = 𝑠𝑘𝑟𝑖𝑡𝑖𝑠𝑘
(5 ∙ 𝑡𝑡𝑜𝑡,𝑒𝑓

(3 ∙ 𝑛𝑑,90
(2  

Metode E – 
(opprinnelig) 

𝑙𝑛𝑒𝑡,𝑡 = 𝑛𝑑,90
(2 ∙ (𝑎2 − 𝑑)  

𝐴𝑣 = 𝑙𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ (2𝑡1 + (𝑛𝑝𝑙−1)𝑡2) 
𝑙𝑛𝑒𝑡,𝑣 = 𝑎3 −

𝑑
2
+ 𝑛𝑑,90

(2 (𝑎1 − 𝑑) 

𝐴𝑣 = 2𝑙𝑛𝑒𝑡,𝑣(2𝑡1 + (𝑛𝑝𝑙−1)𝑡2) 
Metode E-
(Etter 
korreskjon) 

𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑡 = (𝑛𝑑,90 − 1) ∙ (𝑎2 − 𝑑) 
𝐴𝑣 = 𝑙𝑛𝑒𝑡,𝑡 ∙ (2𝑡1 + (𝑛𝑝𝑙−1)𝑡2) 

𝐿𝑛𝑒𝑡,𝑣 = 𝑎3𝑡 −
𝑑
2
+ (𝑛𝑑,0 − 1) ∙ (𝑎1 − 𝑑) 

𝐴𝑣 = 2𝑙𝑛𝑒𝑡,𝑣 ∙ (2𝑡1 + (𝑛𝑝𝑙−1)𝑡2) 

(1 𝑛𝑖 𝑒𝑟 𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙 𝑡𝑟𝑒 𝑖𝑛𝑛𝑒𝑟𝑑𝑒𝑙𝑒𝑟  
(2 𝑛𝑑,90 , 𝑒𝑟 𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙 𝑑𝑦𝑏𝑙𝑒𝑟 𝑖 𝑒𝑛 𝑟𝑎𝑑 

(3 𝑡𝑡𝑜𝑡,𝑒𝑓
= 𝑏 − 𝑛𝑝𝑙 , ℎ𝑣𝑜𝑟 𝑏 𝑒𝑟 𝑡𝑣𝑒𝑟𝑟𝑠𝑛𝑖𝑡𝑡𝑠𝑏𝑟𝑒𝑑𝑑𝑒 𝑜𝑔 𝑛𝑝𝑙 𝑒𝑟 𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙 𝑖𝑛𝑛𝑠𝑙𝑖𝑠𝑠𝑒𝑑𝑒 𝑝𝑙𝑎𝑡𝑒𝑟  

(4 𝑙𝑣,𝑖 𝑒𝑟 𝑎𝑣𝑠𝑡𝑎𝑛𝑑 (𝑎1, 𝑎3) 𝑜𝑔 𝑙𝑡,𝑖 𝑒𝑟 𝑎𝑣𝑠𝑡𝑎𝑛𝑑 (𝑎2) 𝑢𝑡𝑒𝑛 𝑑𝑦𝑏𝑒𝑙. 
(5 𝑠𝑘𝑟𝑖𝑡𝑖𝑠𝑘 𝑒𝑟 minimumsavstand i raden,minste (𝑎3, 𝑎1). 
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Nef 

Reduksjonen av kapasitet i knutepunktet hensyntas ved et effektivt antall dybler, nef, og er 
utarbeidet fra flere numeriske modeller og/eller begrensede uavhengige eksperimentelle 
data. Dette resulterer i uenigheter for reduksjon av kapasitet mellom de gjeldende 
standardene (P. Quenneville, 2008). EK5 tar i bruk effektiv reduksjon utledet av Jorissen 
(1998). Ved å beregne med et lavt antall dybler vil forbindelsens kapasitet reduseres, og 
anses som en mer konservativ antagelse. Metode B, metode C og metode E benytter som 
tabell 4.3 viser en metode for beregning av nef som avhenger av antall forbindere, diameter 
og avstanden mellom dyblene langs fiberretningen, a1. Metode A forenklet utledningen av 
Jorissen (1998) til og kun gjelde antall dybler. I motsetning til de nevnte metodene blir ikke 
antallet dybler redusert i metode D, hvor det reelle antallet forbindere blir brukt.  
 
Det fremmes i rapporten utarbeidet av Statens Vegvesen kontroll av fagverksbruer i tre 
(2016) at EK5 er mer konservativ enn tidligere standard NS3470. Hvor NS3470 innførte en 
reduksjon ved et antall dybler på over seks stykker, mens EK5 allerede reduserer kapasiteten 
til dyblene ved to dybler eller flere. Gjennom sin doktorgradsavhandling, viser Siem (1999) at 
det ikke er noen betydelig reduksjon av kapasitet før en bruker over fire dybler i en rad. 
Denne påstanden styrkes også ved forsøkene gjort av Hanhijärvi and Kevarinmäki (2007). De 
fant i de fleste tilfellene at kapasitetene for splitting, radutriving og blokk-/pluggutriving ved 
likningene gitt i EK5 er svært like, selv om resultatene fra de eksperimentelle forsøkene tilsa 
noe annet. Dette indikerte at reduksjonen for antall effektive dybler er for konservativ for 
store dybelforbindelser, fordi den ikke hensyntar slankheten til dyblene.  
 
Tabellen nedenfor illustrer de hvordan de ulike beregningsmetodene benytter seg av antall 
dybler i forbindelsen. 
 
Tabell 4.3: Beregning av antall dybler i forbindelsen. 

Metode Nef 

Metode A  𝑛𝑒𝑓 = 𝑛0.9 
Metode B  

𝑛𝑒𝑓 = 𝑚𝑖𝑛 {
𝑛

𝑛0.9  ∙ √
𝑎1

13 ∙ 𝑑
4  

Metode C  
𝑛𝑒𝑓 = 𝑚𝑖𝑛 {

𝑛

𝑛0.9  ∙ √
𝑎1

13 ∙ 𝑑
4  

Metode D 𝑛𝑒𝑓 = 𝑛 
Metode E  

𝑛𝑒𝑓 = 𝑚𝑖𝑛 {
𝑛

𝑛0.9 ∙  √
𝑎1
13𝑑

4  
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4.8 Resultater fra beregningsmetoder anvendt på Bliksland bru  

Som nevnt innledningsvis i kapittelet ble det gjennomført en empirisk studie. Gjennom det 
empiriske studie av beregningsmetodene ble det utarbeidet et beregningsverktøy i Excel for 
å kunne tallfeste forskjellene og analysere hver beregningsmetode knyttet opp mot det 
reelle tilfellet ved casestudiet beskrevet under kapittel 2.2. 
  
Tabell 4.4 viser et utdrag av resultatene fra det empiriske studiet med oversikt over hver 
metode med tilhørende blokkutrivingskapasitet for hvert knutepunkt, fullstendig oversikt 
finner en i vedlegg C. Utdraget viser resultater fra knutepunkt 2/6 og element 6, samt 
knutepunkt 1/2 og element 1, se figur 4.9. 
Til venstre i tabell 4.4 i kolonne ”notasjon” presenteres gjeldende knutepunkt (KP) med 
tilhørende elementer (E) som beskriver plasseringen jamfør figur 4.9. I kolonnen med 
”Artikkel” fremkommer det hvilken informasjon som tallfestes i den aktuelle raden. Her 
finner en blant annet blokkutrivingskapasitet, differanse i nødvendig a2 for å oppnå 
tilsvarende kapasitet som den duktile kapasiteten fra dimensjoneringsgrunnlag av SWECO, 
samt rotasjon- og aksialstivhet til hvert enkelt knutepunkt. Alle disse utregningene er basert 
på beregningsmetodene fra kapittel 4 og likninger (3.27-3.31) i kapittel 3.3.4 Rotasjons- og 
aksialstivhet. Resultatene i tabellen vil bli videre brukt for analyse av brukkonstruksjonens 
oppførsel som presenteres i kapittel 6. 
 
For ytterligere beskrivelse av plasseringen til knutepunktene og elementene, se figur 4.9, 
hvor KP er en forkortelse for knutepunkt og E er en forkortelse for element.    

 
Figur 4.9: Bliksland bru med nummererte elementer og knutepunkter. 
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)
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Tabell 4.4: Utdrag av tabelliserte resultater fra beregningsm
etoder anvendt på Bliksland bru. 
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Som en kan lese ut av tabell 4.4 (fullstendig resultat i vedlegg C.3) ovenfor er det vesentlige 
forskjeller i kapasitetene mellom de ulike beregningsmetodene. Metode A og D er de som 
gjennom alle knutepunktene gir høyeste kapasiteter, hvor metode A er gjennomsnittlig 43 
prosent (556 kN) høyere og metode D 50 prosent (653 kN) høyere sammenlignet med den 
duktile kapasiteten til knutepunktene i dimensjoneringsgrunnlaget (kolonne 3 fra venstre i 
tabell 4.4).  
Metode B og E er de to metodene som oftest gir en lavere kapasitet mot blokkutriving enn 
knutepunktenes duktile kapasitet (dimensjoneringsgrunnlag). Hvor metode B gir lavere 
kapasitet i enkelte knutepunkt, eksempelvis knutepunktene tilhørende element 8 og 9 (se 
vedlegg C.3), men i gjennomsnitt har tilnærmet lik kapasitet mot blokkutriving som 
knutepunktenes duktile kapasitet (dimensjoneringsgrunnlag). Metode E gir derimot 
gjennomgående lavere kapasiteter mot blokkutriving med et gjennomsnitt som er 18 
prosent (-232 kN) lavere.   
I motsetning til de øvrige beregningsmetodene sier metode C at knutepunktets kapasitet 
nesten enerådig er for lavt med hensyn til blokkutriving (tabell 4.4 og vedlegg C.3). Denne 
metoden tar utgangspunkt i å finne en nødvendig a2 som unngår enhver form for sprø 
bruddformer og sikrer en duktil oppførsel av knutepunktet. Som det fremkommer av tabell 
4.4 og fremgangsmåten for beregningsmetoden (kapittel 4.3) er det ofte nødvendig å øke 
dybelavstanden a2 for å oppnå en tilstrekkelig kapasitet. Resultatene viser at det 
gjennomsnittlig er nødvendig med en økning av a2 på nesten 48 prosent for å unngå sprøtt 
brudd sammenlignet med de faktiske brukte avstandene i Bliksland bru.  
 
Tabell 4.4 viser også de reelle rotasjons- og aksialstivheten i de ulike knutepunktene i 
Bliksland bru og ved benyttelse av beregningsmetodene. For å synliggjøre innvirkningen de 
ulike parametrene knyttet til blokkutriving har på stivhetene i forbindelsene ble det endret 
på a1, a2, dybeldiameter og litmrekvalitet. Denne tabellen viser bare de opprinnelige 
stivhetene, men en fullstendig oversikt fremkommer i vedlegg C.4.  
 
Vedlegg C.4 illustrerer fullstendig resultater fra parameterendringene i det empiriske studiet. 
Disse resultatene viser at aksialstivheten i forbindelsen øker som følge av større 
dybeldiameter hvor en endring fra Ø12 til Ø20 gir en økning på 14 prosent. Den størst 
endringen skjer ved å bedre limtrekvaliteten fra Gl 32 c til Gl 32 h som gir høyere densitet på 
10 prosent og følgende en økning i aksialstivhet på 18 prosent.  
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4.9 Analyse av resultater fra beregningsmetoder   
Det fremkommer av studier gjort av Cabrero and Yurrita (2018) en usikkerhet rettet mot 
sprø bruddmekanismer og kontroll mot disse, hvor mer enn 30 prosent av deltakende 
(ingeniører, konstruktører, prosjekterende) i en undersøkelse ikke er klar over 
mekanismenes eksistens. Av disse hadde 24 prosent mer enn 10 års erfaring. Denne 
usikkerheten i kombinasjon med flere mulige alternative metoder for kontroll mot sprø 
bruddmekanismer, fremstår uheldig og kan lett føre til misforståelser rundt kontrollen. Som 
presentert tidligere i dette kapittelet eksisterer det en rekke metoder for blokkutriving. 
Enkelte av disse metodene er implementert i ulike standarder slik som metode B og D, mens 
de øvrige metodene er alternative fremgangsmåter presentert av ulike aktører (metode A, C 
og E).  
 
Som en ser av resultatene fra empiriske studiet i kapittel 4.8 og vedlegg C.3 fremkommer det 
merkbare forskjeller mellom de ulike beregningsmetodene og hvor detaljert de tar for seg 
utfordringen med blokkutriving. Disse resultatene er samsvarende med forventningene om 
at metode A og D som tillater summering av kapasitetsplanene gir en høyere kapasitet enn 
de metodene (B og E) som kun hensyntar kapasiteten til ett enkelt plan. Som beskrevet i 
kapittel 4.7 er det flere faktorer som spiller inn ved beregning av blokkutrivingskapasitet. 
Kapasitetene fra metode A styres i dette studiet av den reduserte kapasiteten ved 
interaksjon mellom spenningskomponentene, men grunnet en summasjon av kapasiteten til 
forbindelsens deler (indre og ytre figur 4.1) samt en høyere spenningskonsentrasjonsfaktor 
for strekk (likning 4.8 og 4.16) sammenlignet med de øvrige metodene - tillater denne 
metoden gjennomgående høyere kapasitet enn metode B, C og E. Siden denne metoden 
baseres på en kontroll av alle sprø bruddmekanismer, kan den predikere EYMs duktile 
bruddformer og litteraturen viser at den i 80 prosent av tilfellene anslår riktig bruddform 
(duktil og sprø) (Cabrero & Yurrita, 2018; Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007). Noe som gjør 
denne metoden til et godt alternativ.  
 
Metode B som er implementert i tillegg A i EK5 gir gjennomsnittlig like resultater som 
dimensjoneringsgrunnlaget for Bliksland bru (tabell 4.4, vedlegg C.3), men metoden fremstår 
likevel som forenklet. I motsetning til metode A, ser en av metodens fremgangsmåte 
(kapittel 4.2) at den baseres på opptredende bruddformer gitt av Johansens flyteleddteori. 
Som beskrevet i kapittel 3.3.2 og 3.3.6 viste studier gjort av Hanhijärvi and Kevarinmäki 
(2007) at denne teorien ikke er like gjeldende når forbinderne er grove og av høyere 
fastheter. Dette er fordi forholdet mellom kapasiteten til dyblene og hullkantfastheten til 
tredelen øker, noe som fører til at stålet ikke oppnår flyt og forbindelsen vil ikke oppføre seg 
duktilt.  
Dette så også Cabrero and Yurrita (2018) hvor de fant at metode B fremsto som den minst 
pålitelige metoden for blokkutriving. I prediksjonen av hvilken bruddform som vil oppstå 
forutså metode B 28.9 prosent korrekt (sprø og duktile bruddformer).   
Mye av det overnevnte gjelder også for metode E som baserer seg på og er en 
videreutvikling av metode B og som får gjennomgående lavere kapasiteter mot blokkutriving 
enn den duktile kapasitet i dimensjoneringsgrunnlag (gjennomsnittlig 18 prosent (-232 kN) 
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lavere), jamfør tabell 4.4 og vedlegg C.3.  Dette stemmer bra med forventningene, da de har 
en mer konservativ tilnærming til nef, lavere spenningskonsentrasjonsfaktor og ingen 
kombinering av strekk- og skjærkapasiteter som er nærmere beskrevet under analysen av de 
parametrene i kapittel 4.7. 
 
Metode C er den av metodene som fremstår som mest konservativ, hvor en kun ser på det 
mest belastede område mellom slisseplatene og dyblene i senter av forbindelsen (figur 4.6 
under kapittel 4.3) og finner forbindelsen blokkutrivingskapasitet ved å beregne en 
nødvendig avstand mellom dyblene vinkelrett på fiberretningen (a2). Denne nødvendige 
avstanden ble gjennom det empiriske studiet i enkelte tilfeller tilstrekkelig stor slik at 
kantavstanden (a4) ikke ble tilfredsstillende etter minstekravet gitt i EK5. I tillegg så metoden 
kun på strekkapasiteten til forbindelsen, noe som ved vanlige utformede forbindelser er et 
godt estimat siden denne kapasiteten bidrar mest til kapasiteten mot blokkutriving. Men ved 
lange forbindelser med færre dybelrader og mange dybler i hver rad, vil skjærkapasiteten bli 
styrende for forbindelsen. Dette gjør metoden ytterligere konservativ. Metoden forutsetter 
en viss grad av optimalisering av forbindelsen hvor ved endring av antall slisseplater og/eller 
dybler gir en annen nødvendig a2.  
 
Det er ingen generell gjennomgående tendens ved beregning av blokkutrivingkapasitet i det 
empiriske studiet. Men resultatene illustrerer at de beregningsmetodene som gir større 
blokkutrivingskapasitet enn hva den faktiske duktile kapasiteten i 
dimensjoneringsgrunnlaget er, impliserer at kapasiteten i den reelle forbindelsen er 
tilstrekkelig. Men de metodene hvor blokkutrivingskapasiteten er lavere enn den duktile 
kapasiteten i dimensjoneringsgrunnlaget, impliserer derimot at det er en faktisk risiko for at 
bruddmekanismen vil oppstå - og det blir av den grunn nødvendig med eventuelle 
utbedringer av de eksisterende knutepunktene. Selve risikoen for blokkutriving avhenger av 
forbindernes dimensjoner og fasthet, samt forbindelsens nettoareal (strekk og skjær). Dette 
arealet bestemmes av treelementenes tykkelse, avstanden mellom dyblene i fiberretning 
(a1) som sikrer skjærkapasitet og avstanden normalt på fiberretning (a2) som sikrer 
strekkkapasitet. Vanligvis er det strekkapasiteten til treet vinkelrett på fiberretning som har 
størst bidrag mot mekanismen.  
 
Det også verdt å nevne at det hovedsakelig er størst risiko for blokkutriving i stavelementene 
og gurtskjøtene. Dette er grunnet en mindre endeavstand ved disse knutepunktene enn ved 
knutepunktene i de kontinuerlige bjelkeelementene i gurtene. Det viktigste disse resultatene 
illustrerer er at de sprø bruddmekanismene burde belyses ytterligere og få en grundig 
gjennomgang som kan danne grunnlaget for en mer unison beregningsmetode for kontroll 
mot blokkutriving som kan implementeres i de ulike trestandardene. Dette er i tråd med 
Cabrero and Yurrita (2018) som hevder at kunnskapsmangelen vedrørende 
bruddmekanismene gir uttrykk for at standarden bør inneholde en fullstendig empirisk 
kontroll mot alle sprø bruddmekanismer.    
Diskusjon av stivhetene vil bli presentert i forbindelse med diskusjon av resultatene fra FEM-
modelleringen, i kapittel. 6.3. 
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5 Metode  
Dette kapittelet tar for seg fremgangsmåten og metodikken for å kunne besvare 
problemstillingen. Her belyses og beskrives modellene som danner grunnlaget for den 
dynamiske og statiske analysen. Det forklares også noe rundt beregningsmetodene 
gjennomgått i kapittel 4.  

5.1 Forskningsstrategi  

Forskningsstrategien har som formål å forklare oppgavens oppbygning og gi leseren en 
bedre oppfatning av hovedretningene til oppgaven, som illustreres av figur 5.1. Figuren viser 
overordnet rekkefølgen og stegene som blir gjort for å kunne besvare delspørsmålene, vist 
til høyre i figuren. Til venstre i figuren, ved casestudie, litteraturstudie, empirisk studie og 
parameterstudie, fremstår som hovedaspektene som var nødvendig å gjennomføre for å 
besvare oppgavens delspørsmål.  

 
Figur 5.1: Forskningsstrategi for oppgaven. 
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Denne oppgaven kan anses som to-delt, hvor en ser på caset fra et lokalt og globalt 
perspektiv. Den lokale delen av oppgaven baseres på en uvitenhet vedrørende sprø 
bruddmekanismer og uforsiktig bruk av metoder for kontroll mot disse bruddformene. Det 
fremmes i det informative tillegget i EK5 en mulig fremgangsmåte for kontroll mot slike 
bruddformer, men det fremkommer i senere studier at denne metoden ikke er komplett og 
tilstrekkelig for flersnittede forbindelser (Hanhijärvi & Kevarinmäki, 2007; Statens Vegvesen, 
2016). På bakgrunn av litteraturstudiet ble det fremmet flere beregningsmetoder for 
blokkutriving. For å kartlegge og analysere disse beregningsmetodene på en god måte, ble 
det utarbeidet en empirisk studie som ga tabelliserte kapasiteter for alle bruens 
knutepunkter. Dette studiet ga en enkel oversikt over knutepunktets dimensjonerende 
kapasitet og kapasitet for blokkutriving etter de ulike beregningsmetodene, og kan finnes i 
vedlegg C. 
 
Den globale delen av oppgaven tar utgangspunkt i lokale endringer av knutepunktet og 
innvirkningen dette har på bruens globale oppførsel. Altså en parameterstudie hvor de 
lokale endringene i knutepunktene baseres på parameterne av betydning med hensyn til 
blokkutriving. Dette omfattet endringer av innbyrdes avstander, dybeldiameter og 
limtrekvalitet som resulterte i forskjellige rotasjons- og aksialstivheter i knutepunktene. Alle 
disse parameterendringene representerer ulike modeller med forskjellig stivheter i 
knutepunktene. Videre ble alle modellene bygget opp i FEM-Design for å få frem 
påvirkningen endringer av knutepunktsstivheten hadde å si på lastfordelingen, 
deformasjoner, perioder og egenfrekvenser.  
 
Med bakgrunn i litteraturgjennomgangen ble de overnevnte studiene gjennomført for å 
komme frem til nødvendige resultater.  
Resultatene fra den empiriske studie og FEM-modelleringen ble grunnlaget for en analyse av 
den lokale og globale delen av oppgaven, som ga en konklusjon og besvarelse på 
problemstillingen.  
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5.2 Empirisk studie  

Som beskrevet i kapittel 4 fremkommer det store forskjeller for kontroll mot blokkutriving, 
som kan ha stor innvirkning på knutepunktets faktiske kapasitet. Hvor store disse 
forskjellene er og hvilke faktorer som er av betydning, var grunnlaget for en empirisk studie 
utarbeidet i beregningsverktøyet Excel.   
 
I dette studiet ble kapasiteten til hvert enkelt knutepunkt i Bliksland bru funnet etter EK5 og 
kontrollert opp mot resultatene i prosjekteringsgrunnlaget til SWECO. Videre ble det utviklet 
en beregningsmodell som følger beregningsmetodikken for hver av metodene presentert i 
kapittel 4. Siden beregningsverktøyet brukes som grunnlag for inputverdier ved FEM-
modellering senere i oppgaven var det prekært at verktøyet var utført riktig. For å sikre 
nettopp dette ble hver beregningsmetode kalibrert etter beregningseksempler gitt ved hver 
av metodene.  
  
Videre ble det empiriske studiet koblet opp mot en tabell som synliggjorde eventuelle 
forskjeller mellom kapasitetene mot blokkutriving og de dimensjonerende kapasitetene til 
knutepunktene etter SWECOs prosjektering.  
På bakgrunn av parameterne knyttet til blokkutriving av betydning for stivhetene i 
forbindelsene ble det utført endringer i knutepunktene. Dette betydde en endring av antall 
forbindere, forbinderdiameteren, limtrekvalitet og/eller knutepunktets geometri - som 
dannet grunnlaget for modellene presentert senere i kapittelet. Disse stivhetene ble 
beregnet etter EK5 som beskrevet i kapittel 3.3.3. Ved beregning av aksialstivhet (likning 
3.27-3.29) så er fremgangsmåten forholdsvis enkel, mens for rotasjonsstivheten (likning 
3.30-3.31) var det en litt mer omfattende beregningsprosess. Her var det behov for manuell 
utregning av 2. polarmoment på grunn av varierende avstander og antall dybler.  
For å danne et videre sammenligningsgrunnlag i FEM-Design ble det tatt utgangspunkt i 
stivhetene funnet ved bruk av metode B gitt av det informative tillegget i EK5 for kontroll 
mot blokkutriving. Det blir på bakgrunn av dette ikke sett videre på de øvrige 
beregningsmetodene.  
 
 

  



 92 
 

5.3 Oppbygning av modellene 

Det er valgt å videre analysere bruen i et finite element program for å redegjøre for det siste 
delspørsmålet i problemstillingen: Hvordan påvirker rotasjons- og aksialstivheten i 
forbindelsen lastfordelingen og de dynamiske egenskapene til brukonstruksjonen? 
Det er valgt å utarbeide en grunnmodell lik som Bliksland bru presentert i kapittel 2.2 med 
tilhørende dimensjoner og knutepunktsutforming.  
 
Analysene ble gjennomført i finite element programmet FEM-Design. Programmet tilbyr en 
rekke spesifikasjoner og egnes godt til å gjennomføre både statiske og dynamiske analyser, 
samt tilbyr det muligheten for å gjøre endringer i ulike parametere lokalt i knutepunkt. 
Bakgrunnen for valget av analyseprogram i tillegg til funksjonaliteten, var tilgangen til 
informasjon og veiledning fra personer med god erfaring innenfor bruk av dette 
analyseverktøyet. Det fremkommer også av dimensjoneringsgrunnlaget fra SWECO at 
Bliksland bru er modellert i FEM-Design som gjør verifiseringen av modellen enda enklere. 
 
Formålet med å gjennomføre modelleringen er å se virkningen av ulike stivheter i 
forbindelser og påvirkningen en eventuell endring har på bruens globale oppførsel. Det skal 
derfor gjennomføres en endring av stivheter innenfor et visst område slik at endringen av 
bruens statiske og dynamiske egenskaper kan kartlegges. Hvor de statiske egenskapene 
omfatter momentkrefter, aksialkrefter, og deformasjon, mens de dynamiske egenskapene i 
hovedsak består av moder med tilhørende perioder og egenfrekvenser.  
 
Som nevnt i kapittel 2.2 ble Bliksland bru først prosjektert i limtreklasse Gl 32 C, men ved 
bygging i 2017 ble de endret kvalitet til Gl 30 h. Denne endringen av limtrekvalitet ble 
presentert i en senere knutepunktskontroll av bruen, som ikke var tilgjengelig ved 
utarbeidelse av analyseverktøyene og rapporten. Det er derfor valgt å beholde arbeidet hvor 
Gl 32 C er brukt, men også gjennomføre en analyse av en modell med Gl 30 h. Bruen er 
følgelig modellert og kalibrert etter det opprinnelige dimensjoneringsgrunnlaget. 
 
Modellen bygges opp av under-/overgurt, skråstaver, brudekke og tverrbærere som 
representerer hovedelementene ved brukonstruksjonen. Tverrbærerne er de eneste 
elementene av de nevnte som utføres i stål. Fagverkskonstruksjonen er fastholdt mot 
forskyvning sideveis av avstivningsstag, som for enkelhetens skyld modelleres som 
fjærstivhet plassert i samme punkt hvor de avstivende stagene møter skråstavene (se 
beskrivelse i kapittel 2) Disse fjærstivhetene er av størrelsesorden 2000 - 2300 kN/m som 
representerer stagenes tilførsel av stivhet til bærekonstruksjonen, basert på 
prosjekteringsgrunnlaget til Bliksland bru. I modellen utføres undergurten som et rett 
horisontalt element, som er en forenkling av bruens reelle geometri. Effekten av 
undergurtens reelle krumning i vertikalplanet ble undersøkt av SWECO ved prosjekteringen, 
men ble vurdert som neglisjerbar. 
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Brudekkets anses å være svært stivt i plan sammenlignet med resten av konstruksjonen, og 
modelleres som en rett ortotropisk plate med meget høy stivhet og opplegg over 
tverrbærerne og i endene på landkar. Materialene er tilsvarende det brukt i den 
opprinnelige modellen fra SWECO. Det blir ikke gått i dybden på gjeldende krefter i 
brudekket i denne oppgaven og kontrolleres derfor ikke. Det forutsettes derfor at brudekket 
har tilstrekkelig stivhet til å overføre de påførte lastene til bæresystemet.  
 
Bliksland bru ble først modellert som en fagverksmodell, som tilsier ingen stivhet i 
knutepunktene og bare aksialstaver. For og senere kunne analysere innvirkningen en 
stivhetsendring i knutepunktene har på konstruksjonen, er det lagt inn egne fjærer i hvert 
knutepunkt som representerer knutepunktets aksial- og rotasjonsstivhet, samt modellert 
elementene som bjelkeelementer som kan ta momenter. Derfor blir utgangspunktet noe 
mer lik rammemodellen med modifikasjoner i forbindelsene. Det er her i disse fjærene at 
stivhetene fra det empiriske studiet benyttes.    
 
Nedenfor (figur 5.2) illustreres brukonstruksjonen slik den generelt er bygget opp i FEM-
Design med tilhørende lengder og høyder.   
 

 
Figur 5.2: Bliksland bru - modeller i FEM-Design sett i oppriss og sideriss. 
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Tabell 5.1 nedenfor illustrerer de benyttede elementene i brukonstruksjonen, med 
tilhørende plassering, materiale og dimensjoner. Plasseringen av elementene er beskrevet 
med henvisning til figur 5.2, jamfør tabell 5.1. Skåstagene er illustrert med en noe mørkere 
farge enn resterende elementer. Figur 5.2 over viser også det inntrukkede dekket. 
 
Tabell 5.1: Liste over konstruksjonsdeler med plassering, materiale og dimensjoner. 

Konstruksjons-
element 

Plassering Materiale Tverrsnittsdimensjoner 

Undergurt Strekker seg fra akse 1 til akse 5. 
Leddet i buttskjøten, se figur 5.2 

Gl 32 c  510 x 367 mm 

Overgurt Trekker seg fra første diagonal 
ved akse 1 til akse 5.  

Gl 32 c 510 x 400 mm 

Diagonal Mellom over og undergurt. Gl 32 c 420 x 333 mm 

Brudekke Inntrukket fra 
hovedbæresystemet slik at 
bredden er 5.8 m. Strekker seg 
fra 26.41 m. 

Gl 32 c 5800 x 333 mm 

Tverrbærer Ved akse 2, 3 og 4, se figur 5.2 S 355 HE 550 B 

Avstiver Ved akse 2 og 4, se figur 5.2 S 355 Ø 100 x 5 mm 

Utkraget rør 
fra tverrbærer 
(opplegg til 
avstiver) 

Ved akse 2 og 4, se figur 5.2 S 355 Ø 273.1 x 12 mm  
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5.3.1 Laster 

For å gjennomføre analysen har egenlaster og nyttelaster blitt påført modellen i 
lastkombinasjoner jamfør vedlegg A.  
 
Egenlaster 
 
Egenvekten til modellene beregnes automatisk i FEM-Design ved valg av de riktige 
tverrsnittsdimensjonene og materialer. De ulike materialegenskapene i programmet er 
kontrollert opp mot verdiene brukt i det empiriske studiet, samt bransjeverdier fra Moelven 
Limtre for å sikre at de samme parameterne ble brukt. Ved modellering er det kun 
egenvekten av selve bæresystemet som medregnes. Brudekket utføres som 
kreosotimpregnert med membran på oversiden for beskyttelse av treet. Dekket modelleres 
derfor med en densitet lik 550 kg/m3 etter håndbok N017. Dekket modelleres også med en 
jevnt fordelt last på 2.5 kN/m2 som representerer slitelag på 100 mm som inkluderer asfalt.      
 
Bruens horisontale avstivningssystem bestående av staver i akse 2 og 4 kobles til et utkraget 
rør og modelleres som nevnt som fjærstivheter. Det er dog tatt hensyn til deres egenvekt 
som virker på tverrbærerne i samme akse.  
 
Nyttelaster  
 
Nyttelaster for brukonstruksjoner gis i karakteristiske verdier etter NS-EN 1991-1-1 og NS-EN 
1991-2, og anvisninger fra Håndbok N400. Trafikklastene er påført i flere senarioer etter 
hvilken belastning som gir det største effekten på de ulike konstruksjonsdelene. 
Trafikklasten på brubanen plasseres skjevstilt i feltene slik at det gir maksimal belastning på 
fagverket, og sentrisk eller eksentrisk i feltet. De gjeldende lastmodellene for denne bruen er 
LM1 og LM2 - hvor LM3 og LM4 ikke er tilfellet for denne bruen.   
 
For bedre innsikt i de virkende nyttelastene, se vedlegg A.1. 
 
Påførte laster på modeller:  
 
Lastmodell 1, figur 3.5 i kapittel 3.2.2: 

- Flatelast: 5.4 kN/m2   
- Aksellast: 300 kN  
- Hjullast: 267.4 kN/m2  

 
Lastmodell 2, figur 3.6 i kapittel 3.2.2: 

- Aksellast: 400 kN  
- Hjullast: 278.0 kN/m2  
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Bremsekrefter og akselrasjonskrefter: 
  - 400.5 kN 
 
Sentrifugalkrefter og andre tverrkrefter:  
 Sentrifugalkrefter: er lik null, da brua er rett. 
 Tverrkrefter: 100 kN.   
 
Vindlaster, figur 3.7 i kapittel 3.2.3:  

- Overgurt: 0.9·0.4 = 0.36 kN/m  
- Undergurt: 0.9·0.4 = 0.36 kN/m  
- Staver: 0.9·0.33 = 0.30 kN/m  
- Dekke: 0.9·0.33 + 2.0·0.9 = 2.1 kN/m  

 
Lastkobinasjoner 
 
Lastkombinasjonene er utført i henhold til aktuelle standarder, se vedlegg A.2. 
Ved modellering i FEM-Design ble det opprettet ulike lastgrupper som representerte ulike 
lastsituasjoner. Eksempelvis ble det opprettet en lastgruppe for vertikal trafikklast som 
inneholdt ulike situasjoner av de aktuelle lastmodellene (LM1 og LM2), en lastgruppe med 
vindlaster, en lastgruppe med egenlast etc. 
Deretter ble FEM-Designs ”auto generate” av lastkombinasjoner benyttet, denne 
kombinerer ønskede lastgrupper i lastkombinasjonene bestående av alle mulige varianter 
med aktuelle faktorer. Som figur 5.3 illustrerer kan en huke av for hvilke lastgruppe en 
ønsker å kombinere og hvilke analyse en vil utføre.         
 

 
Figur 5.3: Eksempel på autogenerering av laskombinasjoner i FEM - Design. 
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5.3.2 Randbetingelser  

Opplager og fundamentering er valgt og ikke inkluderes i denne analysen, og bæresystemet 
modelleres som fastlager på den ene siden og glidelager på den andre. Brudekket er noe 
inntrukket i både lengden (0.685 m) og bredden (0.7 m), og har derfor egne opplager ved 
landkarene henholdsvis likt som fagverket. Fagverket knyttes sammen med fundamentene 
ved bolteledd som sørger for vertikale opplagerkrefter. Bolteleddet er festet til et blokklager 
som tilater små forskyvninger i lengderetning og vertikalt, som vil gi en motstand horisontalt 
når fagverket belastes. Denne kraften er funnet gjennom SWECOs prosjektering og tilsvarer 
en antatt fjærstivhet på 5700 kN/m i opplagerets lengderetning. Kraften virker sentrert i 
bolteleddet og gir derfor et eksentrisk moment i dybelgruppen. Dette momentet blir 
hensyntatt ved ekstra dybler i radene.   
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5.4 Teoretisk modeller 

For å danne en god analytisk forståelse av påvirkningen en stivhetsvariasjon i knutepunktene 
har på bruens globale oppførsel, ble de valgt å gjennomføre en analyse av noen teoretiske 
modeller. Disse teoretiske modellene vil også være med på å danne et bedre grunnlag for 
gjennomføring av de reelle modellene i kapittel 5.5, med virkelige stivheter. 
 
De to parameterne som har størst innvirkning på bruens dynamiske egenskaper er masse og 
stivhet. Siden massen på bruen holdes lik gjennom alle modellene, blir det variasjonen av 
stivhet som blir utslagsgivende for denne analysen.  
De teoretiske modellene bygger på de kjente ytterlighetene fagverk- og rammemodell, en 
blandet modell, og en variasjon av stivheter i knutepunktene (modell 3.1 - 3.11). Det vil også 
bli gjort enkeltendringer av rammemodellen, hvorav respektive knutepunkt settes 
rotasjonsfrie og/eller innspent. Dette danner grunnlaget for modellene 3.12 - 3.25. Alle disse 
modellene presenteres videre i kapittelet. 
Alle figurene i dette kapittelet blir fremstilt med enten en sirkel eller kvadrat i 
knutepunktene, som henholdsvis illustrerer ledd (ingen rotasjonsstivhet) eller innspent 
(fullstendig rotasjonsstivt). 

5.4.1 Modell 1 - Fagverksmodell 

Fagverksmodellen er den ene ytterligheten, og representeres av momentfrie ledd i alle 
knutepunkter som oppstår når en tillater en fri rotasjon i knutepunktets lokale 
koordinatsystem. Dette gjør at en betrakter alle elementene som aksialstaver som kun tar 
opp trykk og strekkrefter. Fagverksmodellen får grunnet ingen bøyemomenter all belastning 
aksialt i elementene som gir de største aksialkreftene sammenlignet med de øvrige 
modellene (Bell, 2017). Denne modellen blir videre henvist til som fagverksmodellen. 
 
Illustrert av figur 5.4 under ser en at alle elementene i bruen er modellert i FEM-Design som 
“stavelementer” med momentfrie ledd illustrert av sirkel i knutepunktene, som automatisk 
kun gir aksialkrefter. Disse ”stavelementene” vises som stiplede linjer i figuren.  

 
Figur 5.4: Fagverksmodell. 
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5.4.2 Modell 2 - Blandet modell 

Denne modellen er bygget opp med gurter modellert som bjelkelementer og diagonalstaver 
modellert som stavelementer. Dette gir gurter som har en viss bøyestivhet med 
rotasjonsstive forbindelser, og diagonaler som kun overfører aksialkrefter. En slik modell 
beregner de indre kreftene tilstrekkelig nøyaktig og anses å være den mest realistiske 
sammenlignet med de to ytterlighetene (Bell, 2017). Illustrert av figur 5.5 under ser en at alle 
elementene i bruen er modellert i FEM-Design med en blanding av “bjelkeelementer” 
(heltrukne linjer) og “stavelementer” (stiplede linje). Ved knutepunktene illustrerer sirkel 
momentfritt ledd og firkant en fullstendig innspenning. 

 
Figur 5.5: Blandet modell. 

5.4.3 Modell 3 - Rammemodell 

Rammemodellen er den andre ytterligheten, og i motsetning til fagverksmodellen regnes 
elementene å ha en bøyningstivhet og alle knutepunktene antas som fullstendig 
rotasjonsstive. Dette gjør at alle komponentene kan oppta både aksialkrefter og momenter, 
som resulterer i at modellen er den av modellene som har de laveste aksialkreftene, men de 
høyeste bøyemomentene (Bell, 2017). Denne modellen blir videre henvist til som 
rammemodellen. Illustrert av figur 5.6 under ser en at alle elementene i bruen er modellert i 
FEM-Design som “bjelkeelementer” og fullstendig innspenning markert med firkant i 
knutepunktene. Disse ”bjelkeelementene” vises som heltrukne linjer i figuren. 

 
Figur 5.6: Rammemodell. 

 
For å danne et bedre grunnlag for videre analyse av de semi-rigide modellene i kapittel 5.5, 
ble det utarbeidet flere modeller med varierende stivheter (tabell 5.2). Modellene baseres 
på rammemodellen og modelleres likt, men med varierende innspenningsgrad i 
knutepunktene. Tabellen (5.2) nedenfor viser illustrativt modellene 3.1-3.25 med tilhørende 
informasjon i venstre kolonnene. De første teoretiske modellene, 3.1-3.11, ble bestemt på 
bakgrunn av en analyse hvor en så på effekten en identisk rotasjonsendring i alle 
knutepunktene hadde på lastfordelingen og bruens dynamiske egenskaper. Denne 
endringen av rotasjonsstivhet ble beregnet i prosent av den gjennomsnittlige 
rotasjonsstivheten til knutepunktene i Bliksland bru fra casestudiet. Eksempelvis har modell 
3.1 en modellert rotasjonsstivhet som er 2.5 prosent av Bliksland brus gjennomsnittlige 
rotasjonsstivhet 
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De teoretiske modellene, 3.12-3.22, ble valgt etter ønske om å se virkningen av ulike 
rotasjonsstivheter i enkeltknutepunkt. De to første modellene av de nevnte er alle 
knutepunktene i henholdsvis under- og overgurt innspente. Modellene fra 3.14-3.17 settes 
de likt utformede knutepunktene fastinnspente med start ved bruens opplager (3.14) og 
systematisk innover mot senter av fagverket. Fra modellene 3.18 - 3.25 vil antallet innspente 
knutepunkt øke gradvis fra venstre mot høyre. 
 Tabell 5.2: Oversikt over de teoretiske modellene. 

Teoretiske modeller 

 Modell Krot  

Va
rie

re
nd

e 
st

iv
he

te
r 

3.1 2.5 % 

 

3.2 5 % 
3.3 12.5 % 
3.4 25 % 
3.5 50 % 
3.6 100 % 
3.7 125 % 
3.8 250 % 
3.9 500 % 

3.10 1250 % 
3.11 2500 % 

 
Va

rie
re

nd
e 

fa
st

lå
st

e 
kn

ut
ep

un
kt

 

3.12 KP1-
KP5 

 

3.13 KP6-
KP9 

 

3.14 KP1 og 
KP5 

 

3.15 

KP1, 
KP5, 
KP6, 
KP9 

 

3.16 

KP1, 
KP2, 
KP4, 
KP5, 
KP6, 
KP9  
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3.17 

KP1, 
KP2, 
KP4, 
KP5, 
KP6, 
KP7, 
KP8, 
KP9 

 

 

Va
rie

re
nd

e 
fa

st
lå

st
e 

kn
ut

ep
un

kt
 

3.18 KP1 

 

3.19 KP1, 
KP6 

 

3.20 
KP1, 
KP2, 
KP6 

 

3.21 

KP1, 
KP2, 
KP6, 
KP7  

3.22 

KP1- 
KP3, 
KP6, 
KP7  

3.23 

KP1- 
KP3, 
KP6- 
KP8 

 

3.24 

KP1- 
KP4, 
KP6- 
KP8 

 

3.25 

KP1- 
KP4, 
KP6- 
KP9 
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5.5 Modell 4 - Semi-rigide modeller 

De semi-rigide modellene befinner seg i teorien et sted i mellom de to ytterlighetene og er 
de mest realistiske av oppgavens modeller. Disse modellene er bygget opp som 
rammemodellen, men med en beregnet rotasjons- og aksialstivhet i knutepunktene slik at en 
viss forskyvning er tillatt. Dette gir som i likhet med rammemodellen en viss bøyestivhet i 
elementene og muligheten for momentoverføring mellom de tilkoblede elementene. 
Modellen er dypere beskrevet under kapittel 3.3.4 Rotasjons- og aksialstivhet. 
 
Fra det empiriske studiet ble stivhetene til knutepunktene i Bliksland bru beregnet etter de 
ulike beregningsmetodene for blokkutriving, som forklart i kapittel 4. Dette dannet 
grunnlaget for realistiske verdier for stivheter som videre benyttes i analysen av bruens 
globale oppførsel, og omfatter bruens statiske og dynamiske egenskaper. Gjennom det 
empiriske studiet ble de viktigste parametrene med hensyn til blokkutriving synliggjort. 
Dette resulterte i modeller basert på endringer i form av dybeldiameter, innbyrdes 
avstander og limtrekvaliteter. Det er dog viktig å vite at slike endringer ofte er 
erfaringsbaserte slik at de valgte endringene som gjennomføres her, er på bakgrunn av ofte 
brukte verdier (dybeldiameter). Minsteavstander beregnes etter EK5s tabell 8.5 - 
Minsteavstander mellom dybler innbyrdes og fra dybler til kant og ende. Maksimale 
avstander bestemmes etter hva som er mulig for tverrsnittene, med hensyn til godkjente 
ende- og kantavstander. En modell tar også utgangspunkt i beregningsmetode C, hvor en 
finner nødvendig a2. Endringen av limtrekvalitetene ble gjort etter tabellene for homogene 
limtretverrsnitt.        
 
Videre følger de ulike semi-rigide modellene. Her vil grunnmodellen være tilsvarende 
utformet som SWECOs dimensjonering, mens de øvrige modellene baseres på knutepunktets 
dimensjonerende kapasitet, enten i form av de duktile bruddformene ved johansen - teorien 
for stål mot tre forbindelser (punkt 8.2.3 i EK5) eller for blokkutriving gitt i det informative 
tillegget (Tillegg A) gitt i EK5.  
  



103 
 

5.5.1 Grunnmodellen 

Grunnmodellen har bakgrunn i de opprinnelige prosjekteringsdokumentene (2011/2012) 
utarbeidet av SWECO utført i Gl 32 C som danner utgangspunktet for modell 4. I disse 
modellene ble knutepunktene utført som i eksisterende Bliksland bru, med tilsvarende 
styrke og stivheter. Denne modellen blir videre henvist til som grunnmodellen.  
 
Figur 5.7 nedenfor viser den opprinnelige utformingen av knutepunkt 2 og 4 for Bliksland 
bru. Dette knutepunktet blir så brukt videre til å illustrere de ulike endringene gjort i 
modellene.   
 
 

 
Figur 5.7: Grunnmodellen. 

  



 104 
 

5.5.2 Endring av dybel  

Modellene baseres på grunnmodellene med de brukte avstandene, men varierer i 
dimensjonen i dybeldiameter. De valgte dybeldimensjonene Ø10 og Ø12 er tatt på bakgrunn 
av at de ofte forekommer i brukonstruksjoner, mens Ø20 er tatt med i analysen for å se et 
mer ekstremt tilfelle. Disse endringene førte til at det nødvendige antallet dybler enten har 
blitt redusert eller økt, på bakgrunn av nødvendig kapasitet i knutepunktene. Dette blir 
illustrert av figur 5.8, hvor en ser en variasjon i antall dybler ved de ulike modellene. 
 

  

Figur 5.8: Modeller basert på endring av dybeldiameter. 
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5.5.3 Endring av a2  

Disse modellene tar utgangspunkt i grunnmodellen med en dybeldiameter på Ø12. Endring 
av avstanden vinkelrett på fiberretning (a2) ble gjort for å finne nye knutepunktstivheter. 
Avstanden i fiberretning, a1, ble holdt identisk som de faktiske brukte avstandene i de 
forskjellige knutepunktene i grunnmodellen. Siden det finnes variasjoner i brukte verdier for 
a2, var det av interesse å se hvilken betydning eventuelle forskjeller i a2 utgjorde. Dette 
dannet grunnlaget for en analyse av minste tillatte a2 gitt i EK5 tabell 8.5, en nødvendige a2 
etter beregningsmetode C og maksimale tillatte a2 i tverrsnittet med hensyn til nødvendig 
avstand fra kanten (a4). Dette ga tre forskjellige innbyrdes avstander som hadde relativt stor 
påvirkning på det 2. polarmoment til knutepunktet.  
 
Dette ga forskjellene som er illustrert i figur 5.9. 
 

 
Figur 5.9: Modeller basert på endring av a2. 
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5.5.4 Endring av a1 

Som i likhet med endringene presentert over baseres også modellene for endring av a1 på 
grunnmodellen med en dybeldiameter på Ø12, og vil blant annet påvirke knutepunktets 
nødvendige antall dybler, kapasitet og stivhet. Avstanden vinkelrett på fiberretning, a2, ble 
holdt lik som de faktiske brukte avstandene i de forskjellige knutepunktene som i 
grunnmodellen. Dette dannet grunnlaget for en analyse av minste tillatt avstand i 
fiberretning (a1,min) gitt i EK5 tabell 8.5 og en antatt realistisk a1,maks. I motsetning til a2 er det 
vanskelig å finne en hensiktsmessig maksverdi for a1, så det ble derfor valgt å summere 
differansen mellom brukt a1 i Bliksland bru og minsteavstand, på den allerede brukte 
avstanden a1. Dette gir a1,maks = a1 + (a1-a1,min). Det er også lite hensiktsmessig dersom disse 
avstandene blir for lange. Dette vil gi en høy rotasjonsstivhet. Figur 5.10 Illustrer modellene 
basert på andring av a1.   
 

 
Figur 5.10: Modeller basert på endring av a1. 

 

5.5.5 Endring av limtrekvalitet 

Modellene baseres på grunnmodellen og har varierende limtrekvaliteter, og gjennomføres 
med ønske om å se innvirkningen varierende densitet har på stivhetene. Dette dannet 
grunnlaget modeller utført i Gl 28 h, Gl 30 h og Gl 32 h.  
 
Tabell 5.3 på neste side, illustrerer en oversikt av de ulike modellene. Her ser en hvilke 
endringer de ulike modellene baseres på og hvilken stivhet (rotasjons-/aksialstivhet) de ulike 
modellene er tilknyttet.   
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Tabell 5.3: Oversikt over de semi-rigide modellene. 

Modell Semi-rigide modeller 

Ro
ta

sj
on

ss
tiv

he
t 

4.1 
Endring av dybel 

Ø10 

 

4.2 Ø12 
4.3 Ø20 
4.4 

Endring av a2 
a2,min 

4.5 a2,forenklet norsk metode 
4.6 a2,maks 
4.7 

Endring av a1 
a1,min 

4.8 a1,maks 
4.9 

Endring av 
limtrekvalitet 

Gl 28 h 
4.10 Gl 30 h 
4.11 Gl 32 h 

Ak
si

al
st

iv
he

t 

4.12 
Endring av dybel 

Ø10 

 

4.13 Ø12 
4.14 Ø20 
4.15 

Endring av a2 
a2,min 

4.16 a2,forenklet norsk metode 
4.17 a2,maks 
4.18 Endring av a1 

 
a1,min 

4.19 a1,maks 
4.20 

Endring av 
limtrekvalitet 

Gl 28 h 
4.21 Gl 30 h 
4.22 Gl 32 h 

Ro
ta

sj
on

ss
tiv

he
t o

g 
ak

si
al

st
iv

he
t 

Endring av 
dybel 

 

Endring av a2 
 

 

Endring av a1 
 

 

Endring av 
limtrekvalitet 
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5.6 Kalibrering og validitet 

Det var essensielt at de ulike beregningsmetodene for blokkutriving og FEM-modellene 
kalibrertes for at resultatene skulle bli representative. Det var mange faktorer som spilte inn 
ved validiteten til de to delene av denne oppgaven, men den mest utslagsgivende var å 
bygge opp beregningsmetodene og modellene riktige.  

5.6.1 Beregningsmetoder 

For å sikre validitet av beregningsverktøyet benyttet i det empiriske studiet ble det kalibrert 
mot beregningseksempler for hver metode som eksisterer i litteraturen.  
Metode A ble kontrollert mot beregningseksempel utført av Hanhijärvi and Kevarinmäki 
(2007), som har utviklet metoden. Metode B ble kalibrert mot beregningseksempler utført 
av Bell (2017), men er også vurdert mot en knutepunktskontroll av Bliksland bru. Det samme 
gjelder for metode E. Metode C som er en forenklet norsk metode, er utført og kontrollert 
mot beregningseksempel som kan finnes i vedlegg C.1. Metode D er både kalibrert mot et 
beregningseksempel utført av Showalter (2016) og et i den amerikanske standarden 
(American Wood Council, 2012). 
 Alle beregningseksemplene som er benyttet til kalibrering anses å være valide, da de er 
utviklet av fagkyndige personer.   

5.6.2 FEM-modellering 

For å sikre validitet av modellene, var det kritisk at disse ble modellert korrekt. Det er mange 
faktorer som spiller inn ved modellering i et finite element program, og små ting kan utgjøre 
store forskjeller. Oppbygningen av modellen ble derfor gjort i samsvar med 
prosjekteringsdokumentene utarbeidet av SWECO. Ved modellering av bruen var det i 
tilfeller enkelte variasjoner fra prosjekteringsgrunnlaget når det kommer til virkende laster. 
Der hvor det ble modellert med alle lasttilfeller i denne oppgaven, ble det opprinnelig brukt 
kun vertikale krefter ved dimensjonering i FEM-Design og enkelte konstruksjonsdeler 
dimensjonert for hånd hvor horisontale lastvirkninger var gjeldende. Det ble der det var 
aktuelt kontrollert opp mot prosjekteringsdokumentenes resultater ved deres gjeldende 
lasttilfeller og kalibrert deretter.  
SWECO er en ledende aktør innen trekonstruksjoner i Norge, og har flere meritter på CVen - 
blant annet prosjektering av Mjøstårnet ved Brumunddal. Dette er med på å styrke 
troverdigheten til resultatene til grunnmodellen og de resterende modellene som bygges 
videre på det opprinnelige designet. 
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6 Resultat og analyse av FEM-modellering 
Dette kapittelet inneholder resultatene fra FEM-modelleringen av de 64 modellene beskrevet 
i kapittel 5.4 og 5.5. Siden FEM-analysen omfatter et slikt antall modeller er det kun valgt å 
presentere de mest relevante og utslagsgivende resultatene. Avslutningsvis blir disse 
resultatene analysert.  

Presentasjonen av modellene følger lik tilnærming som ved kapittel 5, hvor de teoretiske 
modellene presenteres i kapittel 6.1 og de semi-rigide modellene presenteres i kapittel 6.2, 
hvor de begge blir analysert i kapittel 6.3. Som nevnt innledningsvis er det valgt å kun gjengi 
de mest relevante modellene, hvor de teoretiske modellene i kapittel 6.1 baseres på 
fagverksmodell (kun aksialstaver sammenkoblet i momentfrie ledd), blandet modell 
(bøyestive gurter og diagonaler av aksialstaver) og rammemodell (kun bjelkeelementer 
sammenkoblet i rotasjonsstive forbindelser). Resultatene for de semi-rigide modellene blir 
alle parameterendringene (endring av dybeldiameter, a2, a1 og limtrekvalitet) presentert. For 
nærmere beskrivelse av modellene, se kapittel 5.4 og 5.5.  

For å kunne gjennomføre en sammenligning av modellene er det valgt å presentere 
momentkrefter, aksialkrefter, deformasjoner, samt perioder og egenfrekvenser ved hver 
modell ved parameterendring av kun rotasjonsstivhet, kun aksialstivhet og begge. Beregning 
av stivhetene er beskrevet i kapittel 4 og 5 og utarbeidet fra det empiriske studiet ved bruk 
av likningene 3.27 - 3.31 gitt i kapittel 3.3.4, for hvert knutepunkt i Bliksland bru. 
Utgangspunktet for sammenligningen er de statiske og dynamiske resultatene fra hver 
modell og deres differensiering fra nullpunktene. Disse nullpunktene er henholdsvis 
fagverksmodellen for de teoretiske modellene, og grunnmodellen 
(dimensjoneringsgrunnlaget, se kapittel 5.5) for de semi-rigide modellene. 

For å kartlegge forskjellene i lastfordelingen, er det tatt utgangspunkt i de største moment- 
og aksialkreftene som virker i de samme knutepunktene og elementene. Dette betyr at 
resultatene i undergurten stammer fra knutepunkt 2/4 med tilhørende elementer, for 
overgurten er det knutepunkt 7/8 med tilhørende elementer og for diagonalstavene er det 
knutepunkt 2/4. For nærmere beskrivelse av knutepunktenes plassering, se figur 6.1.

 
Figur 6.1: Beskrivelse av knutepunktenes og elementenes plassering. 
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Resultatene som presenteres videre i kapittelet oppgis i tabelliserte verdier for de teoretiske 
modellene og grafisk for de semi-rigide modellene. Fullstendig oversikt over alle resultater 
følger videre i vedlegg D. Illustrasjonene av de ulike modalformene er svært lik for de 
teoretiske - og semi-rigide modellene, og presenteres derfor kun i kapittel 6.2. 

6.1 Teoretiske modeller 

De teoretiske modellene er gjennomført for å danne et bedre grunnlag for analyse av de 
semi-rigide modellene. Det er valgt å bruke fagverksmodellen som nullpunkt ved 
presentasjonen av resultatene siden denne danner en av to ytterligheter som nevnt i kapittel 
5.4, samtidig som modellen er uten interne momenter.  

Nedenfor følger illustrasjoner av de mest påkjente teoretiske modellene med 
momentkrefter (figur 6.3), aksialkrefter (figur 6.4) og modellen med ingen opptredende 
momenter (figur 6.2). Det er valgt å kun presentere disse modellene for å illustrere 
ytterlighetene i de teoretiske modellene, samt at diagrammene ved de ulike modellene er 
tilnærmet like.  

 
Figur 6.2: Fagverksmodellen illustrert ovenfor med ingen opptredende interne momenter (kNm). 

 

 
Figur 6.3: Rammemodellen illustrert ovenfor med største opptredende interne momenter (kNm). 

 
Figur 6.4: Fagverksmodellen illustrert ovenfor med største opptredende interne aksialkrefter (kN). 
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6.1.1 Statiske resultater 

Tabell 6.1 nedenfor viser tabelliserte statiske verdier i kilonewton og prosentvis endring 
mellom fagverksmodellen, blandet modell og rammemodell, beskrevet i kapittel 5.4. 
Tabellen viser maks moment- og aksialkrefter i henholdsvis undergurt, overgurt og 
diagonalstavene. Helt til høyre i tabellen vises også maks deformasjon.  
 
Tabell 6.1: Oversikt over de statiske resultatene for fagverks-, blandet- og rammemodellen. 

 

Maks interne momentkrefter 
(kNm) 

Maks interne aksialkrefter kN 
(%) 

Deformasjon 
mm (%) 

 
Undergurt Overgurt Staver Undergurt Overgurt Stav 

 Fagverks- 
modell 

0 0 0 
1416 

(0.00%) 
-2131 

(0.00%) 
1126 

(0.00%) 
45.2 

(0.00%) 

Blandet 
modell 

16.9 24 11 
1396 

(-1.48 %) 
-2125 

(-0.30%) 
1119 

(-0.63%) 
45.16 

(-0.12%) 

Ramme- 
modell 

17.5 25 14 
1394 

(-1.56%) 
-2121 

(-0.47%) 
1113 

(-1.18%) 
44.97 

(-0.54%) 
 
Som en ser av tabellen gir fagverksmodellen ingen momenter, mens rammemodellen får de 
største momentene av de teoretiske modellene. Største forskjellen i aksialkraft ser en 
mellom fagversmodellen og rammemodellen hvor det er en prosentvis endring på -1.56 (22 
kN) prosent i stavelementet. Deformasjonen reduseres fra fagversmodellen til 
rammemodellen, hvor reduksjonen er på -0.54 prosent (0.23 mm), som en kan se av tabell 
6.1.  
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6.1.2 Dynamiske resultater  

Tabell 6.2 nedenfor viser tabelliserte statiske verdier i sekunder og hertz, samt prosentvis 
endring mellom ved de fire første modene. Som beskrevet innledningsvis i kapittelet blir 
disse modene presentert i kapittel 6.2, av figur 6.19 og 6.20. 
 
Tabell 6.2: Oversikt over de dynamiske resultatene ved prosentvis endring fra fagverksmodellen. 

 
Mode 1 Mode 2 Mode 3 Mode 4 

 

Endring i 
periode 

s (%) 

Endring i 
frekvens 
Hz (%) 

Endring i 
periode 

s (%) 

Endring i 
frekvens 

Hz (%) 

Endring i 
periode 

s (%) 

Endring i 
frekvens 
Hz (%) 

Endring i 
periode 

s (%) 

Endring i 
frekvens 

Hz (%) 

Fagverks- 
modell 

0.382 
(0.00%) 

2.617 
(0.00%) 

0.2 
(0.00%) 

4.99 
(0.00%) 

0.17 
(0.00%) 

5.84 
(0.00%) 

0.16 
(0.00%) 

6.26 
(0.00%) 

Blandet 
modell 

0.381 
(-0.26%) 

2.623 
(0.23%) 

0.199 
(0.5%) 

5.01 
(0.28%) 

0.17 
(0.00%) 

5.85 
(0.1%) 

0.159 
(-0.62%) 

6.27 
(0.14%) 

Ramme- 
modell 

0.381 
(-0.26%) 

2.624 
(0.27%) 

0.199 
(-0.5%) 

5.02 
(0.46%) 

0.17 
(0.00%) 

5.86 
(0.19%) 

0.159 
(-0.62%) 

6.29 
(0.42%) 

 
Tabellen illustrerer at det er små forskjeller i både periode og egenfrekvens. Den største 
forskjellen ser en i mode 4 mellom fagverksmodellen og rammemodellen, hvor det skjer en 
prosentvis endring på 0.62 prosent. Denne endringen i prosent tilsvarer en reduksjon av 
periode på 0.001 sekunder. Altså er resultatene tilnærmet like mellom de ulike modellene i 
denne analysen.  
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6.2 Semi-rigide modeller 

De semi-rigide modellene er gjennomført med bakgrunn i det empiriske studiet i kapittel 4 
og danner et antall på 34 modeller inkludert grunnmodellen – som beskrevet under kapittel 
5.5 ved tabell 5.3. Disse modellene baseres på parameterendringer av dybeldiameter, 
innbyrdes avstander (a1 og a2) og limtrekvalitet, hvor stivhetene benyttet for å utarbeide 
modellene beregnes etter kapittel 3.3.4. Det er valgt å bruke grunnmodellen, som tilsvarer 
knutepunktsutformingen til den opprinnelige Bliksland bru, som nullpunkt ved presentasjon 
av resultatene.   

Resultatene som presenteres i dette kapittelet har gjennomgående lik oppbygning hvor en 
først presenterer resultatene fra modellene med kun rotasjonsstivhet - Krot, deretter kun 
aksialstivhet - Kser og til slutt resultatene med en stivhetsendring av både rotasjonsstivhet - 
Krot og aksialstivhet - Kser. Fremstillingen av resultatene gjøres grafisk hvor en langs y-aksen 
ser den prosentvise endringen til hver enkelt modell fra grunnmodellen, og langs x-aksen ser 
parameterendringene nevnt over.  

Fremstillingen er som følger: 

- Rotasjonsstivhet (Krot): Grunnmodell – Ø10- Ø12- Ø20- a2.min- a2.forenklet norsk metode- 
a2.maks- a1.min- a1.maks- Gl 28 h- Gl 30 h- Gl 32 h 

- Aksialstivhet (Kser): Grunnmodell – Ø10- Ø12- Ø20- a2.min- a2.forenklet norsk metode- 
a2.maks- a1.min- a1.maks- Gl 28 h- Gl 30 h- Gl 32 h 

- Rotasjons- og aksialstivhet (Krot+Kser): Grunnmodell – Ø10- Ø12- Ø20- a2.min- 
a2.forenklet norsk metode- a2.maks- a1.min- a1.maks- Gl 28 h- Gl 30 h- Gl 32 h 

Notis:  
Rammemodellen inngår i fremstillingen av momenter. Ved fremstilling av resultatene for 
deformasjon og aksialkrefter inngår både fagverksmodellen og rammemodellen.   
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6.2.1 Stivheter 

De semi-rigide modellene fra fra tabell 5.3 med tilhørende stivheter presenteres i figurene 
nedenfor. Her representeres hver gruppe av parameterendringene (dybel, a1, a2 og 
limtrekvalitet), med en indikator av ulike geometriske figurer (- og farger). Hvor stående 
kvadrat (grønn) = grunnmodellen, trekant (rød) = endring av dybeldiamter, liggende kvadrat 
(oransje) = endring av a2, sirkel (gul) = endring av a1 og stående kvadrat (blå) = endring av 
limtrekvalitet.  

Vedlagt (vedlegg C.4) i oppgaven finner en fullstendig tabelliserte verdier for alle stivhetene. 
Siden grunnmodellen brukes som nullpunkt vil det være hensiktsmessig å gjengi modellens 
stivheter slik at en enklere får en oppfattelse av hvilken størrelsesorden den prosentvise 
endringen faktisk er. Rotasjonsstivheten til modellen er: 476944.37 kNm/rad, og 
aksialstivheten er: 19107509.68 kN/m. Disse stivhetene er beregnet etter likning 3.27 – 3.31. 

Grafene nedenfor illustrerer parameterer endringene langs x-aksen med tilhørende 
prosentvis endring av rotasjonsstivhet (figur 6.5) og aksialstivhet (figur 6.6) langs y-aksen. 

 
Figur 6.5: Parameterendring med rotasjonsstivhet som inputverdi. 

 
Figur 6.6: Parameterendring med aksialstivhet som inputverdi. 

Som den grafiske fremstillingen av stivhetene viser er det snakk om små variasjoner i stivhet 
mellom de ulike parameterendringene ved aksialstivhet, sammenlignet med 
rotasjonsstivhet. Den største forskjellen i rotasjonsstivhet (figur 6.5) finner en ved endringen 
av avstand parallelt med fiberretningen, hvorav a1,maks gir størst prosentvis økning mens 
a1,min gir den størst prosentvis reduksjon. Dette tilsvarer henholdsvis økning på om lag 90 
prosent (431242.23 kNm/rad) for a1,maks, og en reduksjon på om lag 52 prosent for a1,min 
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(228763.88 kNm/rad). Fremstillingen av aksialstivhet (figur 6.6) viser dog mer moderate 
forskjeller, hvor den største aksialstivheten finner en ved modellen med endring av 
limtrekvalitet til Gl 32 h. Denne økningen tilsvarer 18 prosent (3438353.12 kN/m).   
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6.2.2 Maks interne momentkrefter  

Effekten stivhetsendringer i forbindelsen har på momentfordelingen blir nedenfor grafisk 
presentert i rekkefølgen som beskrevet innledningsvis, med prosentvis endring fra 
grunnmodellen. Den mest utsatte modellen med hensyn til momentkrefter blir også 
fremstilt ved hjelp av figur 6.7. Fullstendige resultater kan finnes i vedlegg D.2. Nedenfor, 
hvor ved figur 6.7 følger illustrasjoner av maks interne momenter (kNm) hentet fra modell 
4.12 (se tabell 5.3) som baseres på en endring av dybeldiameter til Ø10 og benytter kun 
aksialstivhet. 

 
Figur 6.7: Maks interne momenter for Ø10. 

Grafene nedenfor illustrerer parametererendringene langs x-aksen med tilhørende 
prosentvis endring av interne momentkrefter fra grunnmodellen langs y-aksen ved 
inputverdier for kun rotasjonsstivhet (figur 6.8), kun aksialstivhet (figur 6.9) og begge (figur 
6.10). 

 
Figur 6.8: Maks moment hos modeller med inputverdi for rotasjonsstivhet. 

 
Figur 6.9: Maks moment hos modeller med inputverdi for aksialstivhet. 
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Figur 6.10: Maks momenter hos modeller med inputverdi for både rotasjons- og aksialstivhet. 

Som det fremkommer av resultatene i figurene over for maks interne momenter er det små 
forskjeller ved de ulike parameterendringene. Ved innføring av faktiske rotasjonsstivheter 
(figur 6.8) ligger momentene i undergurten omtrent i samme område som en kan se i 
rammemodellen. Disse resultatene er tilnærmet like store, hvor det gjennomsnittlig skiller 
mindre enn 1 prosent som tilsvarer ca. 0.2 kNm/rad mellom de ulike endringene. En kan 
derimot se at det er noe høyere momenter i overgurt og diagonal i rammemodellen 
sammenlignet med de øvrige parameterendringene, med en henholdsvis reduksjon fra 
rammemodellen på 3.82 prosent (0.92 kNm) i overgurten og 6.95 prosent (0.91 kNm) i 
staven. Dette er som forventet da trenden kan sammenlignes med resultatene fra innføring 
av rotasjonsstivhet i de teoretiske modellene. 

De største momenter ved parameterendringene oppstår ved kun aksialstivheter (figur 6.9) 
som input og rotasjonsstivheten som uendelig, hvor nullpunktet ved grunnmodellen får maks 
moment i overgurten på om lag 30 kNm. Av figur 6.9 ser man en tilsvarende trendlinje som 
ved figur 6.8, at den utslagsgivende forskjellen er mellom grunnmodellen og 
rammemodellen. Den største prosentvise reduksjonen fra grunnmodellen (23.3 kNm) til 
rammemodellen (17.5 kNm) tilsvarer 25 prosent (5.8 kNm) i undergurten.  

Når de virkelige beregnede rotasjonsstivhetene virker sammen med aksialstivhetene, figur 
6.10 ser man en liten reduksjon i momenter sammenlignet med figur 6.9, men likevel er de 
interne momentene fortsatt ca. 16 prosent gjennomsnittlig større i de semi-rigide modellene 
enn i rammemodellen. Denne endringen tilsvarer ca. 3.7 kNm/rad.  

Den største forskjellen innad mellom modellene med parameterendringer ser en av figur 6.9 
og figur 6.10, hvor endring av limtrekvalitet til Gl 32 h gir en reduksjon på 4 prosent (0.84 
kNm) sammenlignet med grunnmodellen. Denne reduksjonen er tilsvarende for bruk av 
aksialstivhet, og både rotasjons- og aksialstivhet.  
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6.2.3 Maks interne aksialkrefter 

Variasjon av stivheter i knutepunktene påvirker de interne aksialkreftene som presentert 
nedenfor. Den mest utsatte modellen med hensyn til aksialkrefter blir også fremstilt ved 
hjelp av figur 6.11. Fullstendige resultater kan finnes i vedlegg D.2. 

Nedenfor følger illustrasjoner maks interne aksialkrefter (kN) hentet fra modell 4.7 (se tabell 
5.3) som baseres på en endring av avstanden parallelt med fiberretning til a1,min (kun 
rotasjonsstivhet). 

 
Figur 6.11: Maks interne aksialkrefter i kN for a1,min. 

Grafene nedenfor illustrerer parametererendringene langs x-aksen med tilhørende 
prosentvis endring av interne aksialkrefter fra grunnmodellen langs y-aksen ved inputverdier 
for kun rotasjonsstivhet (figur 6.12), kun aksialstivhet (figur 6.13) og begge (figur 6.14). 

 
Figur 6.12: Maks aksialkrefter hos modeller med inputverdi for rotasjonsstivhet. 

 
Figur 6.13: Maks aksialkrefter hos modeller med inputverdi for aksialstivhet. 
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Figur 6.14: Maks aksialkrefter hos modeller med inputverdi for både rotasjons- og aksialstivhet. 

Ved introduksjon av rotasjonsstivheter ser en av figur 6.12 liten prosentvis endring mellom 
modellene, hvorav modellene med parameterendringer får en gjennomsnittlig reduksjon på 
overkant av 1 prosent (ca. 16 kN) sammenlignet med aksialkrefter i undergurten ved 
fagverksmodellen (1416 kN).  
 
De største prosentvise forskjellene er å finne ved bruk av kun aksialstivhet og både 
rotasjons- og aksialstivhet, figur 6.13 og 6.14, ved sammenligning av de to teoretiske 
modellene (fagverk- og rammemodellen) med de øvrige modellene med 
parameterendringer. Her ser en gjennomsnittlig økning av interne aksialkrefter i 
undergurten på om lag 12 prosent (147 kN) fra modellene med endring sammen med 
grunnmodellen, til fagverksmodellen.    
 
Internt mellom modellen med parameterendringer så ser en de største utslagene gjør seg 
gjeldende når en endrer limtrekvalitet til Gl 32 h, hvor en får en økning på 1.4 prosent i 
aksialkrefter. Den største reduksjonen skjer ved å endre dybelstørrelsen til Ø10, hvor 
reduksjon på 1.22 prosent. 
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6.2.4 Maks deformasjoner 

Variasjon av stivheter i knutepunktene påvirker den globale deformasjonen som er 
presentert nedenfor. Den mest utsatte modellen med hensyn til global deformasjon blir også 
fremstilt ved hjelp av figur 6.15. Fullstendige resultater kan finnes i vedlegg D.2. Nedenfor 
følger illustrasjoner av maks interne momenter (kNm) hentet fra modell 4.12 (se tabell 5.3) 
som baseres på en endring av dybeldiameter til Ø10 og benytter kun aksialstivhet. 

 
Figur 6.15: Maks global deformasjon gitt i millimeter (mm), hentet fra modell 4.12 (endring til Ø10) 

 
Grafene nedenfor illustrerer parametererendringene langs x-aksen med tilhørende 
deformasjoner i millimeter langs y-aksen ved inputverdier for kun rotasjonsstivhet (figur 
6.16), kun aksialstivhet (figur 6.17) og begge (figur 6.18).

 
Figur 6.16: Maks deformasjon hos modeller med inputverdi for rotasjonsstivhet. 

 
Figur 6.17: Maks deformasjon hos modeller med inputverdi for aksialstivhet. 

 
Figur 6.18: Maks deformasjon hos modeller med inputverdi for både rotasjons- og aksialstivhet. 
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Figur 6.18 illustrerer deformasjonene med både rotasjons- og aksialstivhet som input, og 
viser at det er vesentlig forskjell mellom rammemodellen og modellene med 
parameterendringer. Faktisk er det en gjennomsnittlig reduksjon i deformasjon på ca. 21 
prosent (11.66 mm) fra grunnmodellen til rammemodellen.  
Ved videre innføring av rotasjonsstivhet i forbindelsene er det liten endring av bruens 
globale deformasjoner figur 6.16. Dette underbygges også i de teoretiske forsøkene med 
varierende rotasjonsstivhet hvor deformasjonene varierer svært lite fra fagverksmodell til 
rammemodell. 
Som en kan se av figur 6.17 og figur 6.18 er de minste deformasjonene gjennomgående ved 
rammemodellen. 
 
De største utslagene blir tydelig når en innfører reelle aksialstivheter figur 6.17. Størst blir 
utslaget hos modell med endring av dybel til Ø10, hvor deformasjonen er nesten 30 prosent 
(13.5 mm) større enn hos rammemodellen, men likevel godt innenfor konstruksjonskravet 
på L/350 (76 mm) for vegbruer (N400, punkt 3.3 (3.6.1)). Når det også benyttes inputverdier 
for rotasjonsstivheten sammen med aksialstivheten reduseres deformasjonene noe, figur 
6.18. 
 
Variasjonen mellom grunnmodellen og parameterendringene er ved benyttelse av både 
rotasjons- og aksialstivhet liten, figur 6.18. I likhet med interne momenter og aksialkrefter 
blir det også her størst utslag ved å endre limtrekvalitet og dybeldiameter. Endring til 
limtrekvalitet Gl 32 h gir en deformasjonen som er 3.4 prosent (1.8 mm) lavere og en 
endring av dybelstørrelse til Ø10 øker deformasjonen med 2.6 prosent (1.5 mm), 
sammenlignet med grunnmodellen. Ut fra dette kan en se at de modellene med høy 
aksialstivhet i forbindelsen får lavere global deformasjon. 
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6.2.5 Dynamiske egenskaper 

Hvordan variasjon av stivheter i knutepunktene påvirker de dynamiske egenskapene til 
brukonstruksjonen er presentert nedenfor. Videre presenteres brukonstruksjonens 
svingeperioder og egenfrekvenser ved de fire første modene, figur 6.19 og figur 6.20 
Fullstendige resultater over disse egenskapene kan finnes i vedlegg D.2. Nedenfor illustreres 
de fire første modene til de semi-rigide modellene, figurene er hentet fra fagverksmodellen i 
FEM-Design. 

 
Figur 6.19: Illustrerer den modale svingeformen ved mode 1 (venstre) og 2 (høyre) 

 
Figur 6.20: Illustrerer den modale svingeformen ved mode 3 (venstre) og 4 (høyre). 

Grafene nedenfor illustrerer parametererendringene langs x-aksen med tilhørende 
prosentvis endring i periode og frekvens fra grunnmodellen langs y-aksen ved inputverdier 
for kun rotasjonsstivhet (figur 6.21), kun aksialstivhet (figur 6.22) og begge (figur 6.23). 

 
Figur 6.21: Illustrerer periode og egenfrekvens for brukostruksjonen med rotasjonsstivhet som inputverdi. 
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Figur 6.22: Illustrerer periode og egenfrekvens for brukostruksjonen med aksialstivhet som inputverdi. 

 
Figur 6.23: Illustrerer periode og egenfrekvens for brukostruksjonen med rotasjons- og aksialstivhet som 

inputverdi. 

Som en kan se av resultatene fra figur 6.21 ved benyttelse av inputverdier for 
rotasjonsstivhet skjer det nærmest ingen endringer sammenlignet med rammemodellen, 
noe som er som forventet jamfør analysene av de teoretiske modellene med varierende 
rotasjonsstivhet. Sammenlignet med trenden fra de statiske resultatene ser en også i de 
dynamiske resultatene at det er først når inputverdier for aksialstivheten figur 6.22 benyttes 
at det gir merkbare utslag. Resultatene viser at disse modellene (figur 6.22) i gjennomsnitt 
får en forskjell på ca.12 prosent (0.055 sekunder) i periode og ca 14 prosent (0.33 Hz) i 
frekvens i mode 1 sammenlignet med fagverksmodellen. Av figur 6.23 ser en at resultatene 
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ved bruk av både rotasjons- og aksialstivhet er tilsvarende ved bruk av bare aksialstivhet 
(figur 6.22). 
 
Hvis en ser på utslagene av parameterendringer ved benyttelse av rotasjons- og aksialstivhet 
og differensieringen fra grunnmodellen, er det en variasjon ved modellene baserte på 
endring av limtrekvalitet og dybelstørrelse. Ved Limtrekvalitet Gl 32 h får man en forskjell i 
mode 1 på -1.82 prosent (0.01 s) i periode og 1.70 prosent (0.04 Hz) i frekvens sammenlignet 
med grunnmodellen. Endring til dybelstørrelse Ø10 gir en forskjell i mode 1 på 1.15 prosent 
(0.005 s) i periode og -1.31 prosent (0.03 Hz) i frekvens sammenlignet med grunnmodellen. 
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6.3 Analyse av resultater fra FEM-Design 

Som det fremkommer under kapittel 6.1 og 6.2 ser en at det er generelt små forskjeller 
mellom resultatene ved de teoretiske modellene og de semi-rigide modellene. For de 
teoretiske modellene (tabell 5.2) er det en gjennomsnittlig endring i aksial 1.4 prosent (20 
kN) og deformasjon 0.32 prosent (0.15 mm). Det største opptredende momentet er på 25 
kNm. Det er ingen forskjeller i de dynamiske egenskapene til brukonstruksjonen i denne 
analysen. I lys av disse resultatene er det ingen forskjeller som er interessant å diskutere.    
 
Resultatene tilknyttet de semi-rigide modellene (tabell 5.3), altså modellene med reelle 
stivheter i knutepunktene illustrerer litt større forskjeller. Her skjer de mest merkbare 
forskjellene ved å endre parametrene dybeldiameter og limtrekvalitet. Dette er som 
forventet siden beregningen av aksialstivhet (kapittel 3.3.4 - likning 3.28) avhenger 
hovedsaklig av dybeldiameter, densitet og antall forbindere. Ved parameterendringen fra 
grunnmodellen til Ø10 trengs det flere forbinder i knutepunktet for å sikre tilstrekkelig 
kapasitet, følgelig gir dette en geometrisk forandring og derfor et større 2. polarmoment. 
Modellen differer fra grunnmodellen med 3 prosent større moment og 1 prosent reduksjon i 
aksialkrefter. Ved parameterendring fra grunnmodellen til Gl 32 h ser en ved økning av 
densitet (400 til 440 kg/m3). Denne bedringen av limtrekvalitet (høyere densitet) resulterer i 
en økning av interne aksialkrefter på 1 prosent og 4 prosent reduksjon i interne momenter 
fra grunnmodellen. 
 
Det som dog er interessant å diskutere er de merkbare forskjellene ved bruk av reelle 
stivheter og teoretiske modellene - altså fagverk-, blandet- og rammemodell. Det viser seg 
ved modellering i FEM-Design at de reelle aksialstivhetene i forbindelsene som er beregnet 
etter EK5, ligger under standardverdiene brukt i programmet. I FEM-Design går rotasjons- og 
aksialstivheten mot uendelig i forbindelsene. Dette betyr at det er stivheten i tilstøtende 
element som setter stivhetsbegrensninger ved modellering.  
 
De merkbare forskjellene mellom de semi-rigide og de teoretiske modellene fremkommer 
ved introduksjon av stivheter i knutepunktene. Hvor inputverdien til rotasjonsstivheten i 
forbindelsen er generelt høyere enn rotasjonsstivheten til bjelkeelementene, noe som kan 
bety at bruksonstruksjonens rotasjonsstivhet “styres” av bjelkeelementene. En ser derimot 
at inputveridene for aksialstivheten er lavere i forbindelsen enn aksialstivhetene til 
bjelkeelementene, som indikerer at brukonstruksjonens aksialstivhet styres av 
forbindelsene, se vedlegg E med eksempelutregning av EA/L (Utne, 2012).  
 
Dette gjør seg gjeldende når en ser på de statiske resultatene av momentkrefter, 
aksialkrefter og deformasjoner. Her fremkommer det en synlig tendens at innføring av 
aksialstivhet blir utslagsgivende. Det er tydelig at dette gjennomgående gir både større 
interne momenter (ca. 16 prosent - 3.7 kNm/rad) og større globale deformasjoner (ca. 21 
prosent - 11.66 mm) fra grunnmodellen til rammemodellen. Noe som er interessant med 
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hensyn til at teoretisk sett burde rammemodellen gitt de største momentene, mens 
fagverksmodellen burde gitt de største deformasjonene. Det resultatene kan indikere er at 
høye inputverdier for rotasjonsstivhet og lave inputverdier for aksialstivhet i forbindelsen gir 
en slags rammemodell med lav aksialkapasitet, som endrer lastfordelingen og følgelig gir en 
gjennomsnittlig økning av momenter og deformasjon.     
 
Når det gjelder de dynamiske egenskapene til brukonstruksjonen så er det også en 
nevneverdig forskjell ved innføring av aksialstivheter. Modeformene blir tilnærmet like for 
alle modeller, men gir generelt større perioder (ca. 12 prosent - 0.055 s) og lavere 
egenfrekvenser (ca.14 prosent - 0.33 Hz) ved de semi-rigide modellene sammenlignet med 
de teoretiske modellene (altså fagverks-, blandet- og rammemodell). Det bør dog nevnes at 
disse dynamiske egenskapene tilsier at dynamiske krefter ikke er et problem for Bliksland 
bru siden den ikke anses som en slank konstruksjon. Dette stemmer godt overens med Bell 
(2017) som hevder at vegbruer i tre som regel ikke har nevneverdig utfordringer knyttet til 
dynamisk påkjenninger, som også samsvarer med håndbok N400 (2015). En kan derimot 
vurdere om en endring på 12 prosent i periode ville vært mer utslagsgivende i en slank 
brukonstruksjon i tre, slik som gangbruer. I et slikt tilfelle er svingninger et større problem 
(bell 2017) og det kan ikke neglisjeres. Dette ville kunne medføre en endring i 
dimensjoneringen med hensyn til brukonstruksjonens stivhet og dempningsforhold.      
 
Det er viktig å bemerke seg at i henhold til EK5 skal beregningskapasitet for forbindelsen ikke 
overskride 70 % utnyttelse ved bruk av fagverskmodellen. Sett i lys av denne konservative 
tilnærmingen kan det stilles spørsmål om innvirkningen av reelle stivheter i forbindelsene 
(semi-rigide modeller) implisitt blir tatt hensyn til ved å følge dette punktet i EK5. En annen 
tilnærming til dette kan være Bells (2017) anbefaling om å bruke en blandet modell hvor en 
benytter 90 prosent av beregningsmessig verdi ved dimensjonering. Dersom en ser på 
resultatene i kapittel 6.2 utgjør forholdet mellom opptredende interne moment- og 
aksialkrefter omlag 1-2 prosent ved grunnmodellen. Dette viser at å dimensjonere for 70 
prosent utnyttelse (-som EK5 anbefaler) av kapasiteten i forbindelsen ved fagverksmodellen, 
vil være konservativt sammenlignet med de små momentene ved bruk av virkelige stivheter 
(figur 6.10). Det å faktisk benytte de semi-rigide modellene med reelle stivheter i 
forbindelsene er en svært omfattende og tidkrevende prosess. Dette gjør at det for en 
konstruktørs virkelige arbeidssituasjon kan være hensiktsmessig å benytte forenklede 
beregningsmodeller. Dersom en først skal benytte en forenklet beregningsmodell vil det 
være hensiktsmessig å bruke blandet modell hvor en faktisk får interne momenter og 
dimensjonere for 90 prosentvis utnyttelse av beregningsmessig kapasitet. Altså illustrerer 
resultatene i denne oppgaven at tilnærmingen til Bell (2017) er det mest nærliggende.  
  



127 
 

7 Konklusjon 
I dette kapittelet følger først en oppsummering hvor de fire delspørsmålene besvares og 
sammen med diskusjonene i kapittel 4.9 og 6.3, vil dette gi grunnlag for konklusjonen av 
oppgavens problemstilling. Deretter følger en diskusjon av konklusjonen. Avslutningsvis gis 
det en punktvis oversikt over forslag til videre arbeid.   

7.1 Oppsummering  

Nedenfor følger en oppsummering med bakgrunn i oppgavens problemsstilling: 
Målet med oppgaven er å undersøke hvordan ulike beregningsmetoder for blokkutriving 
påvirker store forbindelser i fagverksbruer i tre og hvilken innvirkning forbindelsen har på 
brukonstruksjonen. 
 
Hvilke beregningsmetoder for blokkutriving eksisterer og benyttes? 
 
Det eksisterer flere beregningsmetoder for blokkutriving. I denne oppgaven betraktes fem 
metoder for kontroll mot blokkutriving, hvor to av metodene er implementert i standarder 
henholdsvis EK5 og den amerikanske trestandarden. De resterende beregningsmetodene 
oppgaven omfatter er enten en videreutvikling av metoden i EK5, forslag til utbedring eller 
en forenklet norsk metode. Det er dog viktig å nevne at det finnes et fåtall flere 
beregningsmetoder enn de fremmet i oppgaven, men de mest relevante er betraktet 
(begrunnet i kapittel 4).  
 
Den informative beregningsmetoden som benyttes i dagens Ek5 fremstår som forenklet ved 
store flersnittede dybelforbindelser, og som gjennomgått i kapittel 4 er metoden av 
Hanhijärvi and Kevarinmäki (2007) den mest fullstendige. Dette fordi den tilbyr en kontroll 
mot alle sprø bruddmekanismer, samtidig som den tar hensyn til flere påvirkende faktorer 
sammenlignet med de øvrige metodene. Som en erstatning til den eksisterende metoden i 
EK5, vil metoden utviklet av Hanhijärvi and Kevarinmäki (2007) derfor være et godt 
alternativ.    
 
Hvordan påvirker knutepunktets utforming risikoen for blokkutriving? 
 
Selve risikoen for blokkutriving avhenger av forbindernes dimensjoner og fasthet, samt 
forbindelsens nettoareal (strekk og skjær). Dette arealet bestemmes av treelementenes 
tykkelse, avstanden mellom dyblene i fiberretning (a1) som sikrer skjærkapasitet og 
avstanden normalt på fiberretning (a2) som sikrer strekkkapasitet. Vanligvis er det 
strekkapasiteten til treet vinkelrett på fiberretning som har størst bidrag mot blokkutriving.  
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Hvilke parametere er avgjørende for knutepunktets styrke og stivhet? 
 
Det er hovedsakelig tre sammensatte parametere som påvirker knutepunktets styrke og 
stivhet; geometrisk utforming, materialfastheter og dimensjoner. Den geometriske 
utformingen baseres på de innbyrdes avstandene, ende-/kantavstander, samt antall 
forbindere og slisseplater og deres plassering. Materialfasthetene påvirkes av stål- og 
trekvaliteter. Resultatene i denne oppgaven illustrerte at endring av disse har stor påvirkning 
på knutepunktets kapasitet og stivhet, hvor endring av densiteten og dybeldiameteren er 
det som gir størst utslag ved beregning av stivheter i knutepunktene. Ved eksempelvis å 
redusere dybeldiameteren vil dette resultere i et behov for flere forbindere, som gir en 
geometrisk større forbindelse og følgelig større 2. polarmoment. Dette påvirker rotasjons- og 
aksialstivheten. Økende densitet gir økende stivhet i forbindelsen.  
 
Hvordan påvirker rotasjons- og aksialstivheten i forbindelsen lastfordelingen og de 
dynamiske egenskapene til brukonstruksjonen? 
 
Stivhetene i forbindelsen har betydelig innvirkning på lastfordelingen i brukonstruksjonen. 
Statisk gir en økning av rotasjonsstivhet større innspenningsgrad og dermed økt moment, og 
en reduksjon i aksialkrefter. Derimot forårsaker økt aksialstivhet større aksialkrefter og 
mindre momenter. Generelt sett gir en stivere konstruksjon mindre deformasjoner. 
Forsøkene fra den dynamiske analysen i oppgaven viser også at høyere stivhet i 
forbindelsene resulterer i lavere perioder og høyere frekvenser. Resultatene fra modellering 
i FEM-Design viser at aksialstivheten i forbindelsen er det som gir størst utslag både på 
lastfordelingen og de dynamiske egenskapene.  

7.2 Konklusjon 
Resultatene ved bruk av de ulike beregningsmetodene for blokkutriving illustrerer store 
forskjeller ved både fremgangsmåte og beregnede kapasiteter som påvirker forbindelsen. I 
de tilfellene hvor det etter beregningsmetodene er en risiko for blokkutriving er det 
nødvendig med en geometrisk endring av forbindelsen for å sikre blokkutrivingskapasiteten. 
Kunnskapsmangelen som fremkommer vedrørende de sprø bruddmekanismene viser at det i 
dimensjoneringssammenheng er et behov for at standarden inneholder en fullstendig 
empirisk kontroll mot alle sprø bruddmekanismer for å sikre en duktil oppførsel i 
forbindelsene. Et alternativ er metoden utviklet av Hanhijärvi and Kevarinmäki (2007). 
 
Forbindelsen er akilleshælen til brukonstruksjoner. Resultatene viser at reelle stivheter i 
forbindelsene generelt gir en forverret situasjon med større momenter og deformasjoner, i 
tillegg blir periodene høyere og frekvensene lavere. I dimensjoneringssammenheng kan det 
derfor være hensiktsmessig å først vurdere de sprø bruddmekanismene i forbindelsen og 
virkningene i et lokalt perspektiv, før en ser på brukonstruksjonen som en global helhet. Ved 
bruk av en forenklet beregningsmodell kan en benytte blandet modell hvor en 
dimensjonerer for 90 prosent utnyttelse av beregningsmessig kapasitet. 
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7.3 Diskusjon av konklusjon 

Ut fra konklusjonen hva gjelder blokkutriving gir denne oppgaven et bidrag først og fremst 
når det kommer til å fremme de sprø bruddmekanismene og uvitenhet rundt deres 
eksistens, spesielt tilknyttet flersnittede forbindelser. I tillegg er det gjort en grundig analyse 
av flere relevante beregningsmetoder, som gir et inntrykk av hvilken metode som faktisk er 
mest egnet til beregning av kapasitet mot blokkutriving og hvor grundig fremgangsmåten 
deres er. Det er også synliggjort at det informative tillegget i EK5 er konservativ og 
predikerer opptredende bruddform i lite tilfredsstillende grad (28.9 prosent)(Cabrero & 
Yurrita, 2018). 
 
Når det gjelder stivhetsendringer i knutepunktene og deres innvirkning på 
brukonstruksjonens oppførsel, ser en av oppgaven at det er en variasjon mellom de 
forenklede beregningsmodellene og modellene med reelle stivheter i knutepunktene. Hvilke 
beregningsmodeller som skal anvendes dersom en benytter adekvate dataverktøy er 
vanskelig å gi klart svar på siden standarden ikke har en tydelig anvisning. Men resultatene 
belyser at beregningsmodeller med reelle stivheter i knutepunktene generelt gir en forverret 
situasjon og at dette bør hensyntas ved dimensjonering.    
 
Selv om resultatene knyttet til det empiriske studiet i denne oppgaven skal være troverdige 
er det viktig å redegjøre for noen påvirkende aspekter med hensyn til validitet. 
For eksempel tar denne oppgaven for seg fem beregningsmetoder for blokkutriving. Det er 
dog viktig å nevne at det finnes ytterligere beregningsmetoder fra andre aktører som kan 
være relevante i en slik analyse. Eksempelvis er det gjennom litteraturstudie belyst en mulig 
beregningsmetode utarbeidet av Quenneville som en revisjon til New Zealand standard 
(Cabrero & Yurrita, 2018), som kunne vært av interesse for denne oppgaven. Denne 
metoden var en av de aktuelle metodene ved studiet utført av Cabrero and Yurrita (2018), 
og fremmet som en av de mer pålitelige metodene for håndtering av sprø 
bruddmekanismer. Denne beregningsmetoden var ikke tilgjengelig da den var under 
revisjon.        
 
Et annet aspekt er at de empiriske uttrykk (likning 3.27-3.31) fra EK5 som er benyttet for 
beregning av stivhet fremstår som forenklet da det bare hensyntas aksialstivhet med 
tilhørende parametere, densitet og dybeldiameter, samt forbindelsen 2. polarmoment. 
Denne densiteten er i tillegg eksponensiell. Representasjonene av stivhetverdiene en får ved 
å anvende disse modellene kan derfor stilles spørsmålstegn ved (Utne, 2012). Sannsynligvis 
er det også andre faktorer enn de som inngår i beregningsmodellene som er med på å 
påvirke den faktiske stivheten i forbindelsen. Eksempelvis bør likningene ta hensyn til øvrige 
materialparametere som forbinderens bøyefasthet og slankhet. Det vil som nevnt under 
kapittel 2.2 også være en mulig påvirkning ved bruk av kombinert limtre hvor 
limtrekvaliteten er lavere i den mest utsatte delen av forbindelsen. 
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Ved utarbeidelse av de ulike modellene tilknyttet FEM-Design ble det som beskrevet i 
kapittel 5 gjort enkelte parameterendringer. Disse endringene baseres på variasjon i 
dybeldiameter, innbyrdes avstander og limtrekvalitet. Endringen av dybeldiameteren (Ø10 
og Ø12) og limtrekvalitet (Gl 32 c og Gl 30 h) er valgt på bakgrunn av hva som vanligvis 
brukes i brukonstruksjoner.  
 
Mens endring av a2 (avstand mellom dybler på tvers av fiberretning) etter beregningsmetode 
C (forenklet norsk metode, kapittel 4.3) mot sprø brudd benytter i realiteten en større grad 
av optimalisering av forbindelsen enn hva oppgaven tar for seg. Siden denne metoden søker 
en nødvendig a2 for å opprettholde duktilitet i forbindelsen, vil det i noen tilfeller medføre 
en uhensiktsmessig stor a2. For å unngå dette ville forbindelsen i realiteten blitt optimalisert 
i større grad og knutepunktets geometriske utforming ville derfor blitt påvirket. Altså ville 
det blitt endret eksempelvis antall dybler, dybelstørrelser, fastheter, slisseplater etc for å få 
en mer optimalisert tilnærming enn hva som faktisk ble gjort i denne oppgaven. Følgelig ville 
det oppstått en endring av stivhet som igjen har innvirkning på resultatene.  
 
Endring av a1,maks (avstand mellom dybler parallelt med fiberretning) er basert på antagelser 
av hva som kan være innenfor rimelighetens grenser. Det eksisteres i realiteten ikke noen 
maksverdi for a1, selv om en ikke ønsker en for lang forbindelse med hensyn til blokkutriving. 
Dette resulterer i at parameterendringen av a1,maks har en mer teoretisk tilnærming. I 
modellene hvor limtrekvaliteten endres, holdes tverrsnittsdimensjonene konstante. Dette vil 
fremstå som forenkling siden det i realiteten vil påvirke nødvendige dimensjoner og derav 
behov for en ytterligere dimensjonering av elementene.   
 
Når det gjelder modellering av brukonstruksjonen i FEM-Design er det flere potensielle 
feilkilder. Selv om modellen er kalibrert, kan små endringer av inputverdiene gi forholdsvis 
store utslag. Derfor bør det nevnes at resultatene i denne oppgaven baseres på forsøkene 
som er gjort i tilknytning til denne modellen. Eksempelvis er det gjort en forenkling ved å 
benytte stivhetsfjærer for sideveis avstiving i modelleringen, som er ment å representere 
avstivingsstagenes tilførsel av stivhet til bærekonstruksjonen. Dette er gjort med bakgrunn i 
dimensjoneringsgrunnlaget til brukonstruksjonen. Hvilken effekt dette har kunne kanskje 
vært analysert nærmere.  
Effekten av demping er heller ikke nevneverdig vurdert i oppgaven. Ut fra resultatene har 
ikke brukonstruksjonen store problemer med svingninger. En kan derfor stille spørsmålstegn 
ved hvorvidt dempingseffekten hadde vært interessant å analysere eller ikke. 
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7.4 Videre arbeid 

Da oppgaven kan anses som to-delt vil forslagene for videre arbeid presenteres hver for seg.  
 
Forhold knyttet blokkutriving: 

x For å få et bedre grunnlag til å utvikle en god beregningsmetode mot blokkutriving 
burde det gjennomføres fysiske forsøk med dybler og flere innslissede stålplater, 
hvor også laster i vinkel på fiberretningen blir hensyntatt. Ulike parametre som f.eks 
dybelstørrelse og innbyrdes avstander bør utforskes for å kunne gi en god korrelasjon 
mellom målte verdier og beregnede verdier tilknyttet én unison beregningsmetode.   

x Som det fremkommer innledningsvis er det uvitenhet vedrørende blokkutriving. Det 
er derfor viktig å synliggjøre utfordringene ved sprø bruddmekanismer og skape et 
større fokus overfor problematikken innad i bransjen. Det bør eksempelvis være 
tydeligere krav mot blokkutriving og noen retningslinjer for sikkerhet mot dette 
implementert i EK5 og N400.  

x Siden minimumsavstandene i EK5 kan være uheldige med hensyn til blokkutriving bør 
det vurderes en annen veiledning for å oppnå en større grad av duktilitet i 
forbindelsene.  

x Kombinerte limtre bygges ofte opp med bedre kvalitet i ytterdelene i forhold til 
innerdelene. I dimensjoneringssammenheng benyttes da gjerne en 
gjennomsnittsverdi som ikke er representativ for konsentrerte forbindelser. Derfor er 
det behov for tydeligere retningslinjer i håndbøkene. 

x Ved beregning av flersnittede forbindelser rår det usikkerhet vedrørende 
dimensjonerende kapasitet. Hvorvidt det skal benyttes krav om kinematisk 
kompatibilitet av forbindelsens bruddform eller minste beregnet verdi i hvert enkelt 
snitt uavhengig av bruddform, bør tydeliggjøres i standarden. Eventuelt bør det 
utarbeides en unison fremgangsmåte for beregning av flersnittede forbindelser.  

 
Forhold knyttet til finite element modellering: 

x Gjennomføre en tilsvarende analyse med reelle stivheter i forbindelse ved en slank 
trebru. Dette for å undersøke hvilken innvirkning stivhetsendringer i knutepunktene 
har på denne type brukonstruksjon hvor dynamiske påkjenninger gir større utslag.    

x Flere forsøk med reelle stivheter i knutepunkt og innvirkningen dette har på global 
oppførsel i andre konstruksjoner. Hvis det er store forskjeller mellom 
standardverdiene for rotasjons- og aksialstivhet i dataverktøyet og de beregnede 
stivhetene til det aktuelle knutepunktet, bør det gjøres en nærmere analyse.  

x Analyse av beregningsmodellene som er benyttet til beregning av aksialstivhet og 
rotasjonsstivhet for å kartlegge om de gir virkelighetsnære verdier til et faktisk 
knutepunkt. Eventuelt om det er andre faktorer som spiller inn. 
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Vedlegg	A	-	Laster	og	lastkombinasjoner	

Vedlegg	A.1	-	Laster	

 
Permanente	laster:	
	

Armert	betong:	 	 	 	 	 	 25.0	kN/m3		
	 Stål:	 	 	 	 	 	 	 	 78.5	kN/m3	
	 Slitelag:	

iht.	HB	185	pkt.2.3.2.2		 	 	 	 	 2.5	kN/m2	
Trevirke	med	membran	på	overside:	
Kreosotimpregnert,	klasse	AB		 	 	 	 5.5	kN/m3	
Trevirke	uten	dekning,	dekkeplank:	 	 	 	 6.0	kN/m3	

	
Variable	laster:	
	
Trafikklast	-	Bruen	belastes	med	trafikklast	i	henhold	til	NS-EN	1991-2:2003+NA:2010,	
Eurokode	1:	Laster	på	konstruksjoner.	Del	2:	Trafikklast	på	bruer.	 	

Inndeling	av	kjørebaner	i	lastfelt	(iht.	NA.4.3.2(3),	NS-EN	1991-2):	
- Føringsbredde,	w	=	5.36	m			
- Antall	lastfelt,	n	=	1		
- Lastfeltbredde,	wl	=	3	m		
- Resterende	bredde,	wrest.	=	w	-	wl	·	n	=	5.36	–	3	=	2.36	m		

	
Lastmodell	1	(iht.	NA.4.3.3(3),	NS-EN	1991-2):	

Lastfelt	1:		
-	Flatelast:	q1k_Flate	=	qk1	·	q1	=	9	kN/m2	·	0.6	=	5.4	kN/m2			
Bredde,	w1	=	3000	mm		
-	Aksellast:	Q1k	=	Qk1	·	Q1	=	300	kN	·	1,0	=	300	kN		

-	Spredning	i	lengde,	l	=	0.85	m,	bredde,	b	=	0.66	m,	Areal	hjul,	A	=	0.561	m2			
-	Hjullast,	PHjul	=	150	kN	/	0.561	m2	=	267.4	kN/m2		

	
	 	



	

Lastmodell	2	(iht.	NA.4.3.2(3),	NS-EN	1991-2):		
-	Aksellast:	Qaxle	=	Qak	·	Q	=	400	kN	·	1,0	=	400	kN		

-	Spredning	i	lengde,	l	=	0.8	m,	bredde,	b	=	0.9	m,	Areal	hjul,	A	=	0.72	m2			
-	Hjullast,	PHjul	=	200	kN	/	0.72	m2	=	278.0	kN/m2		

		
Lastmodell	3	(spesialkjøretøyer)	(NA.4.3.4(1)):		

-	Ikke	aktuell		
Lastmodell	4	(Menneskemengde):		
		 	 -	Ikke	aktuell		
Bremsekrefter	og	akselrasjonskrefter	(iht.	NA.4.4.1,	NS-EN	1991-2):		

- Belastning	på	kjørebane	1,	w1:	Qlk	=	0.6·αQ1(2Q1k)	+	0.1·αq1·q1k·w1	·L			

=	0.6·1·2·300	+	0.1·0.6·9·3·L	=	360	+	1.62·L	=	360	+	1.62	·	25m	=	400.5	kN	
Sentrifugalkrefter	og	andre	tverrkrefter	(iht.	NA.4.4.2,	NS-EN	1991-2):		
	 Sentrifugalkrefter:	er	lik	null,	da	brua	er	rett.	
	 Tverrkrefter:	

- Qtrk	=	0.25	·	400	kN	=	100	kN.			
- Opptrer	samtidig	med	bremse-	og	akselerasjonskreftene.			

Vindlast	-	Beregnes	iht.	NS-EN	1991-1-4:2005+NA:2009,	Eurokode	1:	Laster	på	
konstruksjoner.	Del	1-4:	Allmenne	laster.	Vindlaster.		

- Basisvindhastighet	(4.2):	vb	=	cdir	·	cseason	·	vb,o	=	1.0	·	1.0	·	22	=	22	m/s	
- Vindlastfaktor,	C	=	ce(z)	·	cf,x	=	2.4	·	1.2	=	2.9	
- Referanseareal,	Aref,x	

- Lastkombinasjon	uten	trafikklast,	Aref,x_uten	=	66.2	m2	
- Lastkombinasjon	med	trafikklast,	Aref,x_med	=	66.2	+	50	=	116.2	m2	

- Kraft	i	x-retning,	Fw:	
- Uten	trafikklast:	Fw_uten	=0.5·ρ·vb2·C·	Aref,x_uten=	0.5	·	1.25	·	222	·	2.9	·	66.2	·	

10-3	=	58.0	kN	
- Med	trafikklast:	Fw_med	=	0.5·ρ·v*b,02·C	·	Aref,x_med	=		

0.5	·	1.25	·	23.32	·	2.93	·	116.2	·	10-3	=	115.5	k	

	
- Vindhastighetstrykk	(4.5):	

- Uten	trafikklast:	qp(z)_uten	=	C	·	qb	=	2.9	·	302.5	·	10-3	=	0.9	kN/m2		
- Med	trafikklast:	qp(z)_med		=	C	·	qb	=	2.9	·	302.5	·	10-3	=	0.9	kN/m2		

Snølast	-	Beregnes	iht.	NS-EN	1991-1-1-3,	NS-EN	1991-1-4:2005+NA:2009,	Eurokode	1:	Laster	
på	konstruksjoner.	Del	1-4:	Allmenne	laster.	Vindlaster.		

- Dimensjonerende	snølast,	s	=	µ1·Ce·Ct·sk	=	0.8	·	1.0	·	1.0	·	3.5	=	2.8	kN/m2		

Snølast	er	ikke	dimensjonerende	da	brua	påregnes	ryddet	for	snø,	og	skal	ikke	benyttes	som	
lagringsplass	for	snø.	Snøen	regnes	ikke	å	virke	samtidig	med	trafikklast.		 	



	

Vedlegg	A.2	-	Lastkombinasjoner	

 
Lastkombinering	i	bruddgrensetilstanden	iht.:		

I. NS-EN1990:2002+NA:2008		
II. NS-EN1990:2002/A,	med	Annex	A2	Application	for	bridges			
III. NS-EN	1991-2:2003+NA:2010		
IV. NS-EN1990:2002/A1:2005/NA:2010,	Nasjonalt	tillegg	for	bruer		

	

	
Vedvaren
de	og	

forbigåen
de	

situasjon
er	

Permanent	last	 Forspenni
ng	

Dominerende	
variabel	last,	se	
tabell	NA.A2.1	

Øvrige	variable	
laster,	se	tabell	

NA.A2.1	U	gunstig	 Gunstig	

6.10a	 γGj,supGkj,sup	 γGj,infGkj,in

f	

	

γpP	 γQ,1ψ0,1Qk,1	 γQ,i	ψ	o,i	Qk,i	

6.10a_I	 1.35·Egenlast	 	 	 1.35·0.74)·Qk,1_Traf

ikk	vertikal	
1.6·0.7·Qk,1_Vind_med	

trafikk
6)	

6.10a_II	 1.35·Egenlast	 	 	 1.6·0.74)·Qk,1_Vind_

uten	trafikk
	7)	

Iht.	7)	

	

6.10b	 ξ	·γGj,supGkj,sup	 γGj,infGkj,in

f	
γpP	 γQ,1·Qk,1	 γQ,i	ψ	o,i	Qk,i	

6.10b_I	 0.891)·1.35·Ege
nlast	

	 	 1.35·Qk,1_Trafikk_hor

isontal	og	vertikal	

5)	Vindlast	utgår	

6.10b_II_
a	

0.891)·1,35·Ege
nlast	

	 	 1.35·Qk,1_Trafikk_ver

tikal	

1.62)·0.73)·Qk,1_Vind_m

ed	trafikk
6)	

6.10b_II_
b	

0.891)·1.35·Ege
nlast	

	 	 1.62)·Qk,1_Vind_med	

trafikk
6)	

1.35·0.74)·Qk,1_Trafikk_

vertikal	

6.10b_III	 0.891)·1.35·Ege
nlast	

8)	 	 1.62)·Qk,1_Vind_uten	

trafikk
7)	

Iht.	7)	



	

	 	 	 	 	 	

	 1)	ξ	=	0.89	
iht.[IV]	tabell	
NA.A2.4(B)	

8)γGj,inf	=	
1.0	Der	
dette	gir	
den	

ugunstig
ste	

situasjon
en	

	 	 2)1.6	for	vind	iht.	
[IV]	tabell	NA.A2	

3)	ψo,i	=	0.7	iht.	[IV]	
tabell	NA.A2.1	

4)	ψo,i	=	0.7(BL)	og	
0.7(JFL)	iht.	[IV]	
tabell	NA.A2.1	
5)	Horisontal	
trafikklast	
overstyrer	

vindlasten	iht.[I]		
A2.2.2(3)	

6)	iht.NS-EN	1991-1-
4	8.3.1(5)	

7)	iht.	[IV]	tabell	
NA.A2.1	3)	utgår	
trafikklast	når	vind	
er	dominerende.	

	
	
	
	
	
	 	



	

Lastkombinering	i	bruksgrensetilstanden	iht.:		
I. NS-EN1990:2002+NA:2008		
II. II.	NS-EN1990:2002/A,	med	Annex	A2	Application	for	bridges		
III. III.	NS-EN	1991-2:2003+NA:2010		
IV. IV.	NS-EN	1995-1-1:2004+A1:2008+NA:2009		
V. V.	NS-EN	1995-2:2004+NA:2010		
VI. VI.	Håndbok	185/	N400		
VII. VII.	NS-EN1990:2002/A1:2005/NA:2010,	Nasjonalt	tillegg	for	bruer	

	

Kombinasjon	 Permanent	last	Gd	 Forspenning	 Øvrige	variable	laster	Qd,	
se	tabell	NA.A2.6	

Ugunstig	 Gunstig	 Dominerende	
last	

Øvrige	
laster	

Kombinasjon	 Gkj,sup	 Gkj,inf	 P	 ψ	1.1	Qk,1	 ψ	2,i	Qk,i	

Ofte	forekommende	
(Nedbøyningskontro

ll)	

2)	 -	 -	 0.71)·	
Qk,1_Trafikk	vertikal	

-	

Nedbøyning	pga.	
egenvekt	

1.0·Gkj,sup	 -	 -	 	 -	

For	andre	
kontroller,	se	

håndbok	185	pkt.	5,	
[1].	

	 	 	 	 	

	 iht.	Håndbok	
185	pkt.	

5.1.2.1	skal	
egenlast	
settes	til	
null.	

	 	 7)	iht.	[VII]	
tabell	NA.A2.1	

	

		

	 	



	

Vedlegg	B	-	Jorissens	8	bruddformer	for	flersnittede	forbindelser		

Videre	følger	Jorissen	(1998)	åtte	bruddformer	for	flersnittede	forbindelser,	basert	på	

johansens	tre	bruddformer.	Hvorav	seks	er	bruddformer	(de	seks	første	bruddformene)	for	

de	ytterste	stålplatene	mens	de	øvrige	to	(de	to	siste	burfformene)	gjelder	for	de	resterende	

interne	stålplatene.		

	

	



	



	



	

	
	 	



	

Vedlegg	C	-	Resultater	fra	empirisk	studie	

Vedlegg	C.1	-	Beregningseksempel	for	metode	C	–	forenklet	norsk	metode	

Nedenfor	følger	et	beregningseksempel	gitt	ved	den	forenklede	norske	metoden	(metode	C).		

	



	

	 	



	

Vedlegg	C.2	-	Eksempelknutepunkt	for	beregning	

Nedenfor	følger	beregninger	gjort	i	Excel	av	et	eksempelknutepunkt,	se	figuren,	etter	hver	
beregningsmetode.	Beregningsmetodene	presenteres	i	alfabetisk	rekkefølge,	hvor	det	til	
slutt	presenteres	stivhetsutregningene.		
Beregningene	av	aksialstivhet	er	relativt	enkelt,	men	hvorav	beregning	av	rotasjonsstivheten	
var	noe	mer	utfordrende.	Siden	det	i	enkelte	tilfeller	ble	forskjeller	i	
blokkutrivingskapasiteten	mellom	de	semi-rigide	modellene	og	grunnmodellen	(Bliksland	
bru),	ble	det	beregnet	en	nødvendig	a2	som	skulle	tilsvare	denne	kapasitetsdifferansen.	Det	
forekom	i	enkelte	tilfeller	en	reduksjon	eller	økning	av	antall	dybler.	Denne	endringen	av	
antall	dybler	var	ikke	mulig	å	ta	høyde	for	i	Excel,	siden	det	kunne	resultere	i	flere	eller	færre	
dybelrader/kolonner.	Det	var	derfor	nødvendig	å	beregne	Ip	manuelt	ved	alle	de	semi-rigide	
modellene.	

	

	
	
	
	
	

	 	



	

	

Metode	A	-	VTT	
	 	 	 	

Generelt	 	 	 	
Limtrekvalitet	 	 GL32c	 	

	 ft,0,k	 19,5	 N/mm^2	
	 ft,90,k	 0,5	 N/mm^2	
	 fc,0,k	 24,5	 N/mm^2	
	 fc,90,k	 2,5	 N/mm^2	
	 fv,k	 3,5	 N/mm^2	
	 pk	 400	 kg/m^3	
	 	 	 	

Materialfastheter	 	 	 	
	 	 	 Treivrket	karakteristiske	densitet		

fu,k=	 800	 	 er	den	karakteristiske	strekkfastheten	[N/mm2]		
My,rk=	 153490,8466	 Nmm	 Karakteristisk	flytemoment	
fh,k=	 28,864	 	 Karakteristisk	hullkantfasthet	

	 	 	 	
	 	 	 	

Kv,cnctr	 1	 	 Spenningskonsentrasjonsfaktor	for	limtre.	Hentet	fra	
P677	-VTT	

Kt,cnctr	 2	 	 Spenningskonsentrasjonsfaktor	for	limtre.	Hentet	fra	
P677	-VTT	

Kt,90,cnctr	 0,7	 	 Spenningskonsentrasjonsfaktor	for	limtre.	Hentet	fra	
P677	-VTT	

	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	

Forklaringer	 	 	 	
	 	 	 	

dgr,1:	 I	hvilken	grad	dybelen	er	stiv	i	følge	Johansen	
dgr,2:	 I	hvilken	grad	dybelen	er	stiv	i	følge	Johansen	
fh,m:	 "Mean"	

Hullkantfasthet	
	 	

fy,m	 Nominell	
flytespenning	

	 	

t1,red:	 Redusert	tykkelse	for	ytre	
tredel		

	

t2,red:	 Redusert	tykkelse	for	indre	
tredel	

	

	 	 	 	
	
	
	

	 	 	



	

Geometri	 	 	 	
	 Tykkelse	ytterdel,	t1	 53	 mm	
	 Tykkelse	innerdel,	t2	 86	 mm	
	 Forbinderdiameter,	

d	
12	 mm	

	 	 	 	
	 Antall	dybler	totalt,	

n	
25,00	 stk	

	 Antall	effektive	
dybler	totalt,	nef		

13,98	 stk	

	 Antall	innbyrdes	
tredeler	mellom	

dybelrad,	ni	

4	 stk	

	 Antall	innerfelt	ni	 3	 stk	
	 	 	 	
	 Antall	dybler	i	en	

rad,	n,ri	
5	 stk	

	 Antall	rader	 5	 stk	
	 	 	 	

Avstander	 	 	 	

Innbyrdes	avstand	og	
kant-/endeavstander	

Vinkel	alfa	 Brukte	verdier	(mm)	

	 	 	 	
	 	 	 	

a1	(i	fiberretning)	 0	≤	alfa	≤	360	 100	 	
a2	(vinkelrett	på	
fiberretning)	

0	≤	alfa	≤	260	 60	 	

a3,t	(belastet	ende)	 -90	≤	alfa	≤	90	 100	 	
a3,c	(ubelastet	ende)	 90	≤	alfa	≤	150	 0	 	

	 	150	≤	alfa	≤	210		 0	 	
	 210	≤	alfa	≤	270	 0	 	

a4,t	(belastet	kant)	 0	≤	alfa	≤	180	 40	 	
a4,c	(ubelastet	kant)	 180	≤	alfa	≤	360	 46,5	 	

	 	 	 	
Metodens	egne	
parametere	

	 	 	

Kint	 0,3	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	

	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	



	

	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	

Forbindelsen	fordeles	i	ulike	deler	etter	de	mulige	bruddflatene.	

Indre	forbindelsesfelt	(t2)	

	 	 	 	
Effektiv	antall	dybler	

	 	 	 	
nef=	n^0.9	 4,256699613	 stk	 Effektiv	antall	dybler	i	en	rad	

	 	 	 	
Effekt	av	dybeldeformasjon	(slankhet)	

	 	 	 	
fh,m	 43,296	 	 fh,m	=	1.5fh,k	
fy,m	 640	 	 fy,m=	0.8fu,k	
	 	 	 	
dgr,1	 33,77348327	 mm	 dgr,1=2.45(sqrt(fh,m/fy,m)*t1)	

dgr,2	 27,51296927	 mm	 dgr,2=1.23sqrt(fh,m/fy,m)*t2	

	 	 	 	
t1,red	 31,38556931	 mm	 t1,red=	min	(1,	d/(0.6dgr,1)*t1	

t2,red	 225,057497	 mm	 t2,red=	min(1,	d/(0.5dgr,1)*t2	

	 	 	 	
	 	 	 	

Kapasitetsberegnigner	for	INDRE	DEL	
	 	 	 	
Areal	tilknyttet	
hullkantsvikt	
(embedement	failure),	
Ah,j	

15480	 mm^2	 	Ah,j	=	n*d*t2	

Areal	tilknyttet	
strekkbrudd,	At,j	

12384	 mm^2	 At,j	=(a2-d)t2	

Areal	tilknyttet	
skjærbrudd,	Av,j	

225057,497	 mm^2	 Av,j=	2[(n-1)a1+a3]t2,red	

	 	 	 	
Hullkantkapasitet	

Fh,j,k	 446814,72	 N	 Fh,j,k=	Ah,j*fh,k	
	 	 	 	

Strekkapasitet	
Ft,j,k	 411176,7504	 N	 Ft,j,k=	Kt,cnctr(nef/n)*At,i*ft,0,k	

	 	 	 	
Skjærkapasitet	

Fv,j,k	 670601,5122	 N	 Fv,j,k=	Kv,cnctr(nef/n)*Av,i*fv,k	

	 	 	 	



	

	 	 	 	
Interaksjon	mellom	strekk	og	skjær	

	 	 	 	
	 	 	 	
F(t+v)	=Ft(1-Kint*Ft/Fv)	 335543,3152	 N	 Hvis	Ft	er	mindre	eller	lik	Fv	
	 1	 	 	
	 	 	 	
F(t+v)	=Fv(1-Kint*Fv/Ft)	 342489,7785	 N	 Hvis	Fv	er	mindre	enn	Ft	
	 0	 	 	
	 	 	 	
F(t+v)	 335543,3152	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	

Kapasitet	i	indre	del	
	 	 	 	
Fj,k	=	min(Fh,j,k	;	F(t+v))	 335543,3152	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	

	 	 	 	
Kapasitetsberegninger	for	YTRE	DEL	

Kt,outer=	1/(1+At,j/Av,j)	 0,915033409	 	 	
	 	 	 	
Hullkantsvikt	areal,	Ah,j		 7740	 mm	 Ah,j	=	n0.5dt1	
Strekkbrudd	areal,	At,j	 10449	 mm	 At,j	=(a4-d/2)t1	
Skjærbrudd	areal,	Av,j	 112528,7485	 mm	 Av,j=	[(n-1)a1+a3]t,red	
	 	 	 	

Hullkantkapasitet	
Fh,j,k	 223407,36	 N	 Fh,j,k=	Ah,j*fhk	
	 	 	 	

Strekkapasitet	
Ft,j,k	 317452,8914	 N	 Ft,j,k=	Kt,cnctr*Kt,outer(nef/n)*At,i*ft,0,k	

	 	 	 	

Skjærkapasitet	

Fv,j,k	 335300,7561	 N	 Fv,j,k=	Kv,cnctr(nef/n)*Av,i*fv,k	

	 	 	 	

Interaksjon	mellom	strekk	og	skjær	
	 	 	 	
Kint	 0,3	 	 	
F(t+v)	=Ft(1-Kint*Ft/Fv)	 227286,3739	 N	 Hvis	Ft	er	mindre	eller	lik	Fv	
	 1	 	 	
	 	 	 	
F(t+v)	=Fv(1-Kint*Fv/Ft)	 229055,1366	 N	 Hvis	Fv	er	mindre	enn	Ft	
	 0	 	 	
	 	 	 	
F(t+v)	 227286,3739	 	 	



	

	
Splittingskapasitet	

	 	 	 	
St,90,hole	 1,625	 	 St,90,hole	=	max	(1	;	0.65a3/a4)	

	 	 	 	
St,90,end	 1,618201964	 	 St,90,end	=	2.7	/	(Cosh(a3/a4		-	1.4)	

	 	 	 	
Splittingskapasitet	ved	
hullet	,Fsplhole,j,k	

206338,9268	 N	 Fsplhole,j,k=	
Kt90,cnctr*nef*10*ft,90,k*t2,red*a3/St,90,hole	

	 	 	 	
Splittingskapasitet	ved	
enden	,Fsplend,j,k	

207205,7528	 N	 Fsplend,j,k=	
Kt90,cnctr*nef*10*ft,90,k*t2,red*a3/St,90,end	

	 	 	 	
Interaksjon	mellom	skjær	og	splitting	ved	dybelhullet	

	 	 	 	
F(v+splhole)	 168245,5865	 N	 F(v+splhole)	=	Fsplhole,j,k(1-Kint*(Fsplhole/Fv))	

	 	 	 	
	 	 	 	
Kapasitet	i	ytre	del	 	 	 	
	 	 	 	
Fj,k	 168245,5865	 N	 Fj,k=	min(	Fh,j,k	;	F(t+v)	;	F(v+splhole)	;	Fsplend,j,k)	

	 	 	 	
	 	 	 	

Knutepunktets	kapasitet	mot	brudd	i	treet	(Innerfelt)	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
Ftfmk	=	sum(Fj,k)	 1678664,434	 N	 For	en	forbinder	med	to	skjærplan	

	 	 	 	

	 	



	

Ytre	forbindelsefelt	(t1)	

		
	 	 			
	 	 	Effektiv	antall	dybler	

		
	 	 	

nef=	n^0.9	 4,256699613	 stk	 Effektiv	antall	dybler	i	en	rad	
		
	 	 	Effekt	av	dybeldeformasjon	(slankhet)	

		
	 	 	fh,m	 43,296	

	
fh,m	=	1.5fh,k	

fy,m	 640	
	

fy,m=	0.8fu,k	
		
	 	 	

dgr,1	 33,77348327	 mm	 dgr,1=2.45(sqrt(fh,m/fy,m)*t1)	

dgr,2	 27,51296927	 mm	 dgr,2=1.23sqrt(fh,m/fy,m)*t2	
		
	 	 	

t1,red	 62,77113862	 mm	 t1,red=	min	(1,	d/(0.6dgr,1)*t1	

t2,red	 225,057497	 mm	 t2,red=	min(1,	d/(0.5dgr,1)*t2	
		
	 	 			
	 	 	Kapasitets	beregnigner	for	INDRE	DEL	

		
	 	 	Areal	tilknyttet	hullkantsvikt	

(embedement	failure),	Ah,j	
6360	 mm^2	 	Ah,j	=	n*d*t2	

Areal	tilknyttet	strekkbrudd,	At,j	 5088	 mm^2	 At,j	=(a2-d)t2	
Areal	tilknyttet	skjærbrudd,	Av,j	 62771,13862	 mm^2	 Av,j=	2[(n-1)a1+a3]t1,red	
		

	 	 	Hullkantkapasitet	
Fh,j,k	 183575,04	 N	 Fh,j,k=	Ah,j*fh,k	

		
	 	 	Strekkapasitet	

Ft,j,k	 168933,0835	 N	 Ft,j,k=	Kt,cnctr(nef/n)*At,i*ft,0,k	
		

	 	 	Skjærkapasitet	

Fv,j,k	 187038,517	 N	 Fv,j,k=	Kv,cnctr(nef/n)*Av,i*fv,k	
		

	 	 	Interaksjon	mellom	strekk	og	skjær	
		

	 	 			
	 	 	F(t+v)	=Ft(1-Kint*Ft/Fv)	 123159,0037	 N	 Hvis	Ft	er	mindre	eller	lik	Fv	

		 1	
	

	
		
	 	 	



	

F(t+v)	=Fv(1-Kint*Fv/Ft)	 124913,1959	 N	 Hvis	Fv	er	mindre	enn	Ft	
		 0	

	
	

		
	 	 	F(t+v)	 123159,0037	

	 			
	 	 			
	 	 	Kapasitet	i	indre	del	

		
	 	 	Fj,k	=	min(Fh,j,k	;	F(t+v))	 123159,0037	

	 			
	 	 	

	 	 	 	
	 	 	 	Kapasitets	beregninger	for	YTRE	DEL	
		

	 	 	Kt,outer=	1/(1+At,j/Av,j)	 0,879675669	
	 			 		
	 			

	 	 	Hullkantsvikt	areal,	Ah,j		 3180	 mm	 Ah,j	=	n0.5dt1	
Strekkbrudd	areal,	At,j	 4293	 mm	 At,j	=(a4-d/2)t1	
Skjærbrudd	areal,	Av,j	 31385,56931	 mm	 Av,j=	[(n-1)a1+a3]t,red	

		
	 	 	Hullkantkapasitet	

Fh,j,k	 91787,52	 N	 Fh,j,k=	Ah,j*fhk	

		
	 	 	Strekkapasitet	

Ft,j,k	 125386,5852	 N	 Ft,j,k=	Kt,cnctr*Kt,outer(nef/n)*At,i*ft,0,k	

		
	 	 	Skjærkapasitet	

Fv,j,k	 93519,25851	 N	 Fv,j,k=	Kv,cnctr(nef/n)*Av,i*fv,k	
		

	 	 	Interaksjon	mellom	strekk	og	skjær	
		

	 	 	Kint	 0,3	
	 	F(t+v)	=Ft(1-Kint*Ft/Fv)	 74952,7088	 N	 Hvis	Ft	er	mindre	eller	lik	Fv	

		 0	
	

	
		
	 	 	F(t+v)	=Fv(1-Kint*Fv/Ft)	 72593,92977	 N	 Hvis	Fv	er	mindre	enn	Ft	

		 1	
	

	
		
	 	 	F(t+v)	 72593,92977	

	 		 	 	 	
	 	 	 	
		

	 	 	



	

Splittingskapasitet	

		
	 	 	

St,90,hole	 1,625	
	

St,90,hole	=	max	(1	;	0.65a3/a4)	
		
	 	 	

St,90,end	 1,618201964	
	

St,90,end	=	2.7	/	(Cosh(a3/a4		-	1.4)	
		
	 	 	

Splittingskapasitet	ved	hullet	
,Fsplhole,j,k	

57550,31293	 N	
Fsplhole,j,k=	
Kt90,cnctr*nef*10*ft,90,k*t1,red*a3/St,90,hole	

		
	 	 	

Splittingskapasitet	ved	enden	
,Fsplend,j,k	 57792,08073	 N	

Fsplend,j,k=	
Kt90,cnctr*nef*10*ft,90,k*t1,red*a3/St,90,end	

		
	 	 	Interaksjon	mellom	skjær	og	splitting	ved	dybelhullet	

		
	 	 	

F(v+splhole)	 46925,63977	 N	 F(v+splhole)	=	Fsplhole,j,k(1-Kint*(Fsplhole/Fv))	
		

	 	 			
	 	 	Kapasitet	i	ytre	del	

		
	 	 	

Fj,k	 46925,63977	 N	 Fj,k=	min(	Fh,j,k	;	F(t+v)	;	F(v+splhole)	;	Fsplend,j,k)	
		

	 	 			
	 	 	Knutepunktets	totale	kapasitet	

	 	 	 	Ftfmk	=	sum(Fj,k)	 2265151,728	 N	 Totale	kapasitet	mot	sprø	brudd	

	 	



	

Metode	B	-	Eurokode	5	(NS-EN	1995-1-1)	
	 	 	 	 	

Generelt	 	 	 	 	
Limtrekvalitet	 	 GL32c	 	 	

	 ft,0,k	 19,5	 N/mm^2	 	
	 ft,90,k	 0,5	 N/mm^2	 	
	 fc,0,k	 24,5	 N/mm^2	 	
	 fc,90,k	 2,5	 N/mm^2	 	
	 fv,k	 3,5	 N/mm^2	 	
	 pk	 400	 kg/m^3	 	
	 	 	 	 	

Materialfastheter	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

	 	 	 	 	
fu,k=	 800	 	 Er	den	karakteristiske	

strekkfastheten	[N/mm2]		
My,rk=	 153490,8466	 Nmm	

	
Karakteristisk	
flytemoment	

fh,k=	 28,864	 	
	

Karakteristisk	
hullkantfasthet	

	 	 	 	 	
Geometri	 	 	 	 	

	 Tykkelse	ytterdel,	t1	 35,10935298	 mm	 	
	 Tykkelse	innerdel,	t2	 86	 mm	 	
	 Forbinderdiameter,	d	 12	 mm	 	
	 Tykkelse	stålplate,	t,pl	 14	 mm	 	
	 Tverrsnittsbredde,	b,tot	 420	 mm	 	
	 Tverrsnittshøyde,	h,tot	 333	 mm	 	
	 Tversnittsbredde,effektiv	 364	 mm	 	
	 	 	 	 	
	 Antall	plater,npl	 4	 	 	
	 Antall	dybler,	n	 25,00	 stk	 	
	 Antall	effektive	dybler,	

nef		
13,98	 stk	 	

	 Antall	tredeler(innerfelt),	
ni	

3	 stk	 	

	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	



	

	 	 	 	 	
Avstander	 	 	 	 	

	 Innbyrdes	avstand	og	
kant-/endeavstander	

Vinkel	alfa	 Brukte	verdier	
(mm)	

	

	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 a1	(i	fiberretning)	 0	≤	alfa	≤	360	 100	 	

	 a2	(vinkelrett	på	
fiberretning	

0	≤	alfa	≤	260	 60	 	

	 a3,t	(belastet	ende)	 -90	≤	alfa	≤	
90	

100	 	

	 a3,c	(ubelastet	ende)	 90	≤	alfa	≤	
150	

0	 	

	 	 	150	≤	alfa	≤	
210		

0	 	

	 	 210	≤	alfa	≤	
270	

0	 	

	 a4,t	(belastet	kant)	 0	≤	alfa	≤	180	 40	 	

	 a4,c	(ubelastet	kant)	 180	≤	alfa	≤	
360	

46,5	 	

	 	 	 	 	

Blokk-	/	pluggskjærbrudd	
	 	 	 	 	

Finner	netto	bredde	og	lengde:	
	 	 	 	 	

a1:	 100	 mm	 	 	
Antall	rader	 5	 stk	 	 	

a2:	 60	 mm	 	 	
Antall	dybler	per	rad	 5	 stk	 	 	

a3,t:	 100	 mm	 	 	
a3,c:	 	 mm	 	 	

	 	 	 	 	
Lnet,t=	sum(a2)	 192	 mm	 	 	

Lnet,v=sum(a1,i+a3,i)	 892	 mm	 	 	
	 	 	 	 	

Opptredende	bruddformer	
	 	 	 	 	

Bruddform	(a)	 0	 	 	 	
Bruddform	(b)	 0	 	 	 	

Bruddform	(d	og	g)	 0	 	 	 	
Bruddform	(c,	f,	j/l)	 1	 	 	 	
Bruddform	(k,	m)	 0	 	 	 	

Bruddform	(e	og	h)	 0	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	



	

Finner	den	effektive	tykkelsen	
	 	 	 	 	

Sjekk,	tynn	eller	tykk	plate	 1	 Tykk	 	 	
	 	 	 	 	

Tynne	stålplater:	 	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tynne	stålplater	med	

bruddform	(a)	
	 	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tynne	stålplater	med	

bruddform	(b)	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

tef,tynn	 0	 mm	 	 	
	 	 	 	 	

Tykke	stålplater:	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tykke	stålplater	med	

bruddformene	(e&h)	
	 	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tykke	stålplater	med	

bruddformene(d&g)	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

tef,tykk	 0	 mm	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
Finner	netto	areal	for	strekk-	og	skjærkapasitet	
	 	 	 	 	

Anet,t=	Lnet,t*t	 69888	 mm^2	 	 	
	 	 	 	 	

Anet,v=	Lnet,v*tt	 324688	 mm^2	 For	
bruddformene	(c,	
f,	j/l,k,m)	

	

Anet,v=(Lnet,v/2)(Lnet,t+2tef)	 0	 mm^2	 For	alle	andre	
bruddformer	

	

	 	 	 	 	
Anet,v	 324688	 mm^2	 	 	

Karakteristisk	blokk-	eller	pluggskjærkapasitet	
Fb,s	=	max(	1.5Anet,t*ft,0,k	;	

0.7Anet,v*fv,k))	
2044224	 N	 Blokkskjærbrudd	 	

	 	 	 	 	
Dimensjonerende	kapasitet	

	 1599827,478	 N	 Blokkskjærbrudd	 	

	 	



	

Metode	C		
Generelt	 	 	 	 	

Limtrekvalitet	 	 GL32c	 	 	
	 ft,0,k	 19,5	 N/mm^2	 	
	 ft,90,k	 0,5	 N/mm^2	 	
	 fc,0,k	 24,5	 N/mm^2	 	
	 fc,90,k	 2,5	 N/mm^2	 	
	 fv,k	 3,5	 N/mm^2	 	
	 pk	 400	 kg/m^3	 	
	 Lastvarighetsklasse	 2	 korttidslast		 	

	 Kmod	 0,9	 Tabell	3.1		 	
	 	 	 	 	
	 Klimaklasse	 2	 	 	
	 	 	 	 	
	 Pålitelighetsklasse		 3	 	 	
	 	 	 	 	

Materialfastheter	 	 	 	 	
	 fu,k=	 800	 	 	
	 My,rk=	 153490,8466	 Nmm	 	
	 fh,k=	 28,864	 	 	

Parametre	 	 	 	 	
	 K90	 1,35	 Avhengig	av	tretype	og	

forbinderdiameter	
	 alfa	 0	 Vinkel	mellom	last	og	fiberretning	

	 	 	 	 	
	 Ym,s	 1,3	 stål	 	
	 Ym,t	 1,15	 tre	 	

Geometri	 	 	 	 	
	 Tykkelse	ytterdel,	t1	 35,10935298	 mm	 	
	 Tykkelse	innerdel,	t2	 86	 mm	 	
	 Forbinderdiameter,	d	 12	 mm	 	
	 Tykkelse	stålplate,	t,pl	 14	 mm	 	
	 Tverrsnittsbredde,	b,tot	 420	 mm	 	
	 Tverrsnittshøyde,	h,tot	 333	 mm	 	
	 Tversnittsbredde,effekti

v	
364	 mm	 	

	 	 	 	 	
	 Antal	rader	 5	 	 	
	 Antall	plater,npl	 4	 	 	
	 Antall	dybler,	n	 25,00	 stk	 	
	 Antall	effektive	dybler,	

nef		
13,98	 stk	 	

	 Antall	tredeler	
(innerfelt),	ni	

3	 stk	 	

	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	



	

Avstander	 	 	 	 	
Innbyrdes	avstand	og	kant-

/endeavstander	
Vinkel	alfa	 Min	

avstander	
Brukte	verdier	 	

	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

a1	(i	fiberretning)	 0	≤	alfa	≤	360	 60	 100	 	
a2	(vinkelrett	på	fiberretning	 0	≤	alfa	≤	260	 36	 60	 	
a3,t	(belastet	ende)	 -90	≤	alfa	≤	90	 84	 100	 	

a3,c	(ubelastet	ende)	 90	≤	alfa	≤	150	 36	 0	 	
	 	150	≤	alfa	≤	210		 36	 0	 	

	 210	≤	alfa	≤	270	 36	 0	 	
a4,t	(belastet	kant)	 0	≤	alfa	≤	180	 36	 40	 	
a4,c	(ubelastet	kant)	 180	≤	alfa	≤	360	 36	 46,5	 	

	 	 	 	 	

Blokk-	/	pluggskjærbrudd	
	 	 	 	 	

Effektiv	antall	dybler	i	rekke	
	 	 	 	 	
	 nef	pr,	rekke	 3,886	 stk		 	
	 	 	 	 	

Strekkapasitet	til	nettoareal	mellom	dybler	
	 	 	 	 	
	 Anet	=	t2	*	h	 	 Hvor	t2	er	tykkelsen	på	innerdelene	og	

h	er	innbyrdes	avstand	mellom	dyblene	
(a2,ny).	

	 	 	 	 	
	 Ft,0,R,d=	 1312,434783	 h*N/mm	 Ft,0,R,d	=	

(Ft,0,Rk*Kmod*Anet)	
/	Ym	

	 	 	 	 	
Opptredende	bruddform	

Innerfelt	 	 	 	 	
	 Bruddform	 	 	 	
	 (f)	 False	 	 	
	 (h)	 False	 	 	
	 (l)	 True	 	 	
	 (j)	 True	 	 	
	 (m)	 False	 	 	
	 	 	 	 	
	 Fv,rk,i	 14893,824	 N	 	
	 	 	 	 	

Ytterfelt	 	 	 	 	
	 Bruddform	 	 	 	
	 (c)	 True	 	 	
	 (d)	 False	 	 	
	 (e)	 False	 	 	
	 Fv,rk,y	 12160,75637	 N	 	



	

	 	 	 	 	
Opptredende	strekkraft	i	nettoareal	i	innerfelt	

	 	 	 	 	
	 Ft,90,Ed	 80134,1715	 N	 Ft,90,Rd	=	

(2Fv,Rk*Kmod*nef)	/	
Ym,s	

	 	 	 	 	
Nødvendig	høyde	i	netto	
arealet	

	 	 	 	

	 	 	 	 	
	 Ft,0,	Rd	≥	Ft,90,Ed	 	 	 	
	 h	(2)	 62	 mm	 h	≥	Ft,90,Ed	/	

Ft,90,Rd	
	 	 	 	 	

Kontroll	mot	EK5	
	 Diff	fra	EK5	(a2)	 3,33	%	 	 	
	 	 	 	 	
	 Nødvendig	høyde,	h,		

med	ny	a2	
248	 	 	

	 minimum	kantavstand	
totalt	

72	 	 	

	 minimumsavastand	a2	
totalt	

144	 	 	

	 Minimumshøyde	
tversnitt	

320	 	 	

	 Tversnittshøyde	 333	 	 	
	 	 	 	 	
	 Kontroll	 62	 mm	 	

Finner	netto	bredde	og	lengde:	
	 	 	 	 	

a1:	 100	 mm	 	 	
Antall	rader	 5	 stk	 	 	

a2:	 74	 mm	 	 	
Antall	dybler	per	rad	 5	 stk	 	 	

a3,t:	 100	 mm	 	 	
a3,c:	 0	 mm	 	 	

	 	 	 	 	
Lnet,t=	sum(a2)	 248	 mm	 	 	

Lnet,v=sum(a1,i+a3,i)	 892	 mm	 	 	
	 	 	 	 	

Opptredende	bruddformer	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

Bruddform	(a)	 0	 	 	 	
Bruddform	(b)	 0	 	 	 	

Bruddform	(d	og	g)	 0	 	 	 	
Bruddform	(c,	f,	j/l)	 1	 	 	 	
Bruddform	(k,	m)	 0	 	 	 	

Bruddform	(e	og	h)	 0	 	 	 	
	 	 	 	 	



	

Finner	den	effektive	tykkelsen	
	 	 	 	 	

Sjekk,	tynn	eller	tykk	plate	 1	 Tykk	 	 	
	 	 	 	 	

Tynne	stålplater:	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tynne	stålplater	med	bruddform	(a)	

	 	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tynne	stålplater	med	bruddform	(b)	

	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

tef,tynn	 0	 mm	 	 	
	 	 	 	 	

Tykke	stålplater:	 	 	 	 	
	 	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tykke	stålplater	med	bruddformene		

(e	og	h)	
	 	 	 	 	
	 USANN	 mm	 For	tykke	stålplater	med	bruddformene	

(d	og	g)	
	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

tef,tykk	 0	 mm	 	 	
	 	 	 	 	

Finner	netto	areal	for	strekk-	og	skjærkapasitet	

	 	 	 	 	
Anet,t=	Lnet,t*t	 90272	 mm^2	 	 	

	 	 	 	 	
Anet,v=	Lnet,v*tt	 324688	 mm^2	 For	bruddformene	(c,	f,	j/l,k,m)	

Anet,v=(Lnet,v/2)(Lnet,t+2tef
)	

0	 mm^2	 For	alle	andre	
bruddformer	

	

	 	 	 	 	
Anet,v	 324688	 mm^2	 	 	

	 	 	 	 	

Karakteristisk	blokk-	eller	pluggskjærkapasitet	

	 	 	 	 	
	 	 	 	 	

Fb,s	=	max(	1.5Anet,t*ft,0,k	;	
0.7Anet,v*fv,k))	

2640456	 N	 Blokkskjærbrudd	 	



	

	

Metode	D	-	The	North	American	Timber	Design	Code	
Generelt	

	 	 	 	Limtrekvalitet	
	

GL32c	
	 	

	
ft,0,k	 19,5	 N/mm^2	

	

	
ft,90,k	 0,5	 N/mm^2	

	

	
fc,0,k	 24,5	 N/mm^2	

	

	
fc,90,k	 2,5	 N/mm^2	

	

	
fv,k	 3,5	 N/mm^2	

	

	
pk	 400	 kg/m^3	

	

	 	 	 	 	

	
Lastvarighetsklasse,	Cd	

	 	

	
Permanent	 0,9	

	 	

	
Normal	 1	

	 	

	
Two	months	 1,15	

	 	
	

Seven	days	 1,25	
	 	

	
Ten	minutes	 1,6	

	 	
	

impact	 2	
	 	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	Materialfastheter	
	 	 	 	fu,k=	 800	

	 	 	My,rk=	 153490,8466	 Nmm	
	 	fh,k=	 28,864	

	 	 	

	 	 	 	 	
	 	 	 	 	Lastfaktorer	
	 	 	 	

Cd=	 1,25	
lastvarighet	på	7	dager,	fra	tabell	2.3.2	i	NDS.	
Tilsvarer	korttidslast	etter	NS-EN	1955-1-1	tabell	3.1	

Cvr=	 0,72	 Skjær	reduksjonsfaktor.	Tabell	5.3.10	i	NDS.	

Ct=	 1	
	 	 	Cm=	 1	
	 	 	

	 	 	 	 	Forklaring	
	 	 	 	

	 Cd=		

Lastvarighetsfaktoren,	Cd,	tar	høyde	for	treets	unike	
evne	til	å	bære	en	vesentlig	større	last	over	en	
kortere	periode	enn	over	en	lenger.	Basers	på	dead	
and	construction	live	load	combinations	

	

	

	 	 	 	 	
	

Scritical=	
Minimumsavstand	i	raden,	som	er	den	minste	
verdien	av	avstand	fra	ende	og	avstand	mellom	
dyblene	i	en	rad.	

	 	
	 	
	 	

	 	 	 	 	



	

	 	 	 	 	Geometri	
	 	 	 	

	
Tykkelse	ytterdel,	t1	 53	 mm	

	
	

Tykkelse	innerdel,	t2	 86	 mm	
	

	
Forbinderdiameter,	d	 12	 mm	

	

	
Tykkelse	stålplate,	t,pl	 14	 mm	

	

	
Tverrsnittsbredde,	b,tot	 420	 mm	

	
	

Tverrsnittshøyde,	h,tot	 333	 mm	
	

	

Tversnittsbredde,effekt
iv	 364	 mm	

	

	 	 	 	 	
	

Antall	plater,npl	 4	
	 	

	
Antall	dybler,	nd	 25,00	 stk	

	

	

Antall	effektive	dybler,	
nef		 13,98	 stk	

	

	
Antall	tredeler,	ni	 3	 stk	

	

	
Antall	dybler	i	rad.	nr	 5	 stk	

	

	
Antall	dybelrader,	nrow	 5	

	 	

	
Scritical=	 100	 mm	

	Avstander	
	 	 	 	

	 Innbyrdes	avstand	og	
kant-/endeavstander	

Vinkel	alfa	
Brukte	verdier	
(mm)	

	

	 	

	 	

	
a1	(i	fiberretning)	 0	≤	alfa	≤	360	 100	

	

	

a2	(vinkelrett	på	
fiberretning	

0	≤	alfa	≤	260	
60	

	

	
a3,t	(belastet	ende)	 -90	≤	alfa	≤	90	 100	

	

	
a3,c	(ubelastet	ende)	

90	≤	alfa	≤	
150	 0	

	

	

	150	≤	alfa	≤	
210		 0	

	

	

210	≤	alfa	≤	
270	 0	

	

	
a4,t	(belastet	kant)	 0	≤	alfa	≤	180	 40	

	

	
a4,c	(ubelastet	kant)	

180	≤	alfa	≤	
360	 46,5	

	Justeringsfaktorer	
	 	 	 		

	
	

	 	 	 	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 		 	 	 	 	

	 	 	 	 	



	

	 	 	 	 	Justerte	dimensjonerende	laster	

	 	 	 	 	

F`t	 24,375	 N/mm^2	

Justert	dimensjonerende	strekklast	i	
fiberretning,	ASD	=	Allowable	Stress	
Design	

	 	 	 	 	

F`v	 3,15	 N/mm^2	

Justert	dimensjonerende	skjærlast	i	
fiberretning,	ASD	=	Allowable	Stress	
Design	

	 	 	 	 	Radutriving	

	 	 	 	 	Kapasitet	pr.	Skjærplan	
	 	 	 	Z`rti	=	 286650	 N	 Z'rti	=	(F`v*t	/	2)*	nr*Scritical	

	 	 	 	 	Kapasitet	for	to	skjærplan	
	 	 	 	Z`rti	=	 573300	 N	 Z'rti	=	F`v*t	*	nr*Scritical	

	 	 	 	 	Notis:	
In	the	National	Design	Code	for	wood	constructions	of	the	USA	(NDS	2005)	[5],	
shear	strength	fv	has	to	be	reduced	in	case	of	block	shear	failure	by	the	factor	
kred,bs,v	=	0.5.	This	significant	reduction	has	been	ascribed	to	the	uneven	
load	distribution	by	the	dowels,	i.	e.	an	uneven/triangular	load	distribution	
between	two	dowels	along	the	grain.	

	

	

	

	

	 	 	 	 	Blokk-	/	pluggskjærbrudd	

	 	 	 	 	Finner	netto	areal	for	skjærkapasiteten		
	 	 	dh=	 1,6	 mm	 Representerer	slakk	rundt	dybelen	

d,net	 13,6	 mm	 Dybeldiameter	inkludert	slakk	

t*Agroup_net	 67558,4	 mm^2	
t*Agroup_net	=	t	[(nrow	-	1)(a2	-	
d,net)]	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	Kapasitet	mot	blokkskjærbrudd	
	 	 	

Z`gt=	 2220036	 N	
Z`gt	=	(Z`rt-1)	/	2	+	(Z`rt-n)	/	2	+	
F`tAgroup_net	

	 	 	 	 	Notis:		 NDS	2005	does	not	allow	for	any	enlargement	of	the	tension	strength	parallel	
to	grain	

		
	
	
	
	



	

Metode	E	–	Statens	vegvesen	

Generelt	 	 	 	
Limtrekvalitet	 	 GL32c	 	

	 ft,0,k	 19,5	 N/mm^2	
	 ft,90,k	 0,5	 N/mm^2	
	 fc,0,k	 24,5	 N/mm^2	
	 fc,90,k	 2,5	 N/mm^2	
	 fv,k	 3,5	 N/mm^2	
	 pk	 400	 kg/m^3	
	 	 	 	
	 Lastvarighetsklasse	 2	 korttidslast		
	 Kmod	 0,9	 Tabell	3.1		
	 	 	 	
	 Klimaklasse	 2	 	
	 	 	 	
	 Pålitelighetsklasse		 3	 	

Materialfastheter	 	 	 	
	 	 	 	

	 	 	 	
	 fu,k=	 800	 N/mm2	

	 My,rk=	 153490,8466	 Nmm	
	 fh,k=	 28,864	 	
	 	 	 	

Parametre	 	 	 	
	 K90	 1,35	 Avhengig	av	tretype	og	

forbinder	diameter	
	 alfa	 0	 Vinkel	mellom	last	og	

fiberretning	
	 	 	 	
	 Ym,s	 1,3	 stål	
	 Ym,t	 1,15	 tre	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	



	

Geometri	 	 	 	
	 Tykkelse	ytterdel,	t1	 35,10935298	 mm	
	 Tykkelse	innerdel,	t2	 86	 mm	
	 Forbinderdiameter,	d	 12	 mm	
	 Tykkelse	stålplate,	t,pl	 14	 mm	
	 Tverrsnittsbredde,	b,tot	 420	 mm	
	 Tverrsnittshøyde,	h,tot	 333	 mm	
	 Tversnittsbredde,effektiv	 364	 mm	
	 	 	 	
	 Antall	plater,npl	 4	 	
	 Antall	dybler,	nd	 25,00	 stk	
	 Antall	effektive	dybler,	nef		 13,98	 stk	
	 Antall	tredeler,	ni	 3	 stk	
	 	 	 	
	 Antall	dybler	vinkelrett	på	

fiberretning,	nd,90	
5	 stk	

	 Antall	dybler	i	
fiberretning,	nd,0	

5	 stk	

	 	 	 	
	 	 	 	

Avstander	 	 	 	
Innbyrdes	avstand	og	kant-
/endeavstander	

Vinkel	alfa	 Brukte	verdier	 	

	 	 	 	
	 	 	 	
a1	(i	fiberretning)	 0	≤	alfa	≤	360	 100	 	

a2	(vinkelrett	på	fiberretning	 0	≤	alfa	≤	260	 62	 	

a3,t	(belastet	ende)	 -90	≤	alfa	≤	90	 100	 	

a3,c	(ubelastet	ende)	 90	≤	alfa	≤	150	 0	 	
	 	150	≤	alfa	≤	210		 0	 	

	 210	≤	alfa	≤	270	 0	 	
a4,t	(belastet	kant)	 0	≤	alfa	≤	180	 40	 	
a4,c	(ubelastet	kant)	 180	≤	alfa	≤	360	 46,5	 	

	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	
	 	 	 	



	

Blokk-	/	pluggskjærbrudd	
Finner	netto	bredde	og	lengde:	

	 	 	 	
a1:	 100	 mm	 	

Antall	rader	 5	 stk	 	
a2:	 62	 mm	 	

Antall	dybler	per	rad	 5	 stk	 	
a3,t:	 100	 mm	 	
a3,c:	 	 mm	 	

	 	 	 	
Lnet,t=	sum(a2)	 200	 mm	 	

Lnet,v=sum(a1,i+a3,i)	 892	 mm	 	
	 	 	 	

Lnet,t	=	(nd,90-1)(a2-d))	 200	 mm	 	
Lnet,v=	a3,t-d/2+(nd,0-1)(a1-d)	 892,000	 mm	 	

	 	 	 	
Opptredende	bruddformer	

	 	 	 	
Bruddform	(a)	 0	 	 	
Bruddform	(b)	 0	 	 	

Bruddform	(d	og	g)	 0	 	 	
Bruddform	(c,	f,	j/l)	 1	 	 	
Bruddform	(k,	m)	 0	 	 	

Bruddform	(e	og	h)	 0	 	 	
	 	 	 	

Finner	den	effektive	tykkelsen	
	 	 	 	

Sjekk,	tynn	eller	tykk	plate	 1	 Tykk	 	
	 	 	 	

Tynne	stålplater:	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tynne	stålplater	med	

bruddform	(a)	
	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tynne	stålplater	med	

bruddform	(b)	
	 	 	 	

tef,tynn	 0	 mm	 	
	 	 	 	

Tykke	stålplater:	 	 	 	
	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tykke	stålplater	med	

bruddformene		(e	og	h)	
	 	 	 	
	 0	 mm	 For	tykke	stålplater	med	

bruddformene	(d	og	g)	
	 	 	 	

tef,tykk	 0	 mm	 	



	

	 	 	 	
Finner	effektiv	bredde	

	 	 	 	
Bnet,bs=	2t1	+	(npl-1)t2	 328,218706	 	 Netto	bredde	for	

blokkskjærbrudd.	Gjelder	
for	bruddform	(c,	f,	j/l,	k,m)	

	 	 	 	
Bnet,ps=	2tef	+	(npl-1)t2	 0	 	 Netto	bredde	for	

pluggskjærbrudd.	Gjelder	
for	alle	andre	bruddformer	

Finner	netto	areal	for	strekk-	og	skjærkapasitet	
	 	 	 	

Effektiv	strekkbrudd	kapasitet	 	 	 	
Blokkskjærbrudd:	 Anet,t,bs	=	Lnet,tBnet,bs	=	Lnet,t(2t1	+	

(npl	-	1)t2)	
	

Anet,t,bs	=	 65643,74119	 mm^2	 	
	 	 	 	

Pluggskjærbrudd	 Anet,t,ps	=	Lnet,tBnet,ps	=	Lnet,t(2tef	+	
(npl	-	1)t2)	

	

Anet,t,ps	=	 0	 mm^2	 	
	 	 	 	

Effektiv	skjærbrudd	kapasitet	 	 	 	
Blokkskjærbrudd:	 Anet,v,bs	=	Lnet,vBnet,bs	=	Lnet,v(2t1	+	

(npl	-	1)t2)	
	

Anet,v,bs	=		 292771,0857	 mm^2	 	
	 	 	 	

Pluggskjærbrudd	 Anet,v,ps	=	Lnet,vLnet,t	+	Lnet,vBnet,ps	=	Lnet,v(Lnet,t	+	2tef	+	(npl	-	
1)t2)	

Anet,v,ps	=		 178400	 mm^2	 	
	 	 	 	

Karakteristisk	blokk-	eller	pluggskjærkapasitet	
Blokkskjærbrudd	 	 	 	

Fb,s	=	max(	1.5Anet,t,bs*ft,0,k	;	
0.7Anet,v,bs*fv,k))	

1920079,43	 N	 	

	 	 	 	
Pluggskjærbrudd	 	 	 	

Fb,s	=	max(	1.5Anet,t,ps*ft,0,k	;	
0.7Anet,v,ps*fv,k))	

437080	 N	 	

	 	 	 	
Dimensjonerende	kapasitet	 	 	 	

	 1502670,858	 N	 	
	 	 	 	
	 342062,6087	 N	 	

Forbindelsens	kapasitet	 	 	 	
	 	 	 	

Fd	 1502670,858	 N	 Blokkskjærbrudd	

	



	

Beregning	av	aksial-	og	rotasjonsstivhet	(Gjelder	alle	metodene)	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	
Generelt	

	 	 	 	 	 	

	

Limtrekvalit
et	

	
GL32c	

	 	 	 	

	 	
ft,0,k	 19,5	 N/mm^2	

	 	 	

	 	
ft,90,k	 0,5	 N/mm^2	

	 	 	

	 	
fc,0,k	 24,5	 N/mm^2	

	 	 	

	 	
fc,90,k	 2,5	 N/mm^2	

	 	 	

	 	
fv,k	 3,5	 N/mm^2	

	 	 	

	 	
pk	 400	 kg/m^3	

	 	 	

	 	
pm	 440	 kg/m^3	

	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	
Geometri	

	 	 	 	 	 	

	 	

Tykkelse	
ytterdel,	t1	 53	 mm	

	 	 	

	 	

Tykkelse	
innerdel,	t2	 86	 mm	

	 	 	

	 	

Forbinderdiam
eter,	d	 12	 mm	

	 	 	

	 	

Tykkelse	
stålplate,	t,pl	 14	 mm	

	 	 	

	 	

Tverrsnittsbred
de,	b,tot	 420	 mm	

	 	 	

	 	

Tverrsnittshøy
de,	h,tot	 333	 mm	

	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	

Antall	
plater,npl	 4	

	 	 	 	

	 	

Antall	dybler,	
nd	 25,00	 stk	

	 	 	

	 	

Antall	effektive	
dybler,	nef		 13,98	 stk	

	 	 	

	 	

Antall	
skjærplan,	s	 8	 stk	

	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	

Antall	dybler	i	
rad	 5	 stk	

	 	 	

	 	

Antall	dybler	i	
fiberretning,	

nd,0	 5	 stk	
	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 		 	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	



	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	
Avstander	

	 	 	 	 	 	

	 	

Innbyrdes	
avstand	og	
kant-
/endeavstande
r	

Vinkel	alfa	
Brukte	
verdier	
(mm)	

	 	

	 	 	 	

	 	 	 	

	 	

a1	(i	
fiberretning)	 0	≤	alfa	≤	360	 100	

	 	

	 	

a2	(vinkelrett	
på	fiberretning	

0	≤	alfa	≤	260	
60	

	 	

	 	

a3,t	(belastet	
ende)	 -90	≤	alfa	≤	90	 100	

	 	

	 	 a3,c	(ubelastet	
ende)	

90	≤	alfa	≤	150	 0	
	 	

	 	
	150	≤	alfa	≤	210		 0	

	 	

	 	
210	≤	alfa	≤	270	 0	

	 	

	 	

a4,t	(belastet	
kant)	 0	≤	alfa	≤	180	 40	

	 	

	 	

a4,c	(ubelastet	
kant)	 180	≤	alfa	≤	360	 46,5	

	 	

	 	

alfa	stav	
(grader)	

		

42,2	
	 	

	 	

alfa	stav	
(radianer)	

0,73652894
4	

	 	

	 	
X	 		

66,1707806
5	

	 		 	 	 	 	 	 	

Aksialstivhet	

	 	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	 	

	

Kser,dtb
el	 77046,41	 N/mm	

Ʃ(s,	
i=1)Ʃ(n,j=1)*P
m^1.5*(d/23)	

	 	 	
	 	 	 	 	 	 	 	

	

Kser,forb
indelse	 1926160	 N/mm	 Kser,dybel	*	nd	

	 	
	 	 	 	 	 	 	 	

	
Notis:	

	I	forbindelser	med	tre	mot	stål	eller	betong	baseres	Kser	på	Pm	for	tredelen	og	kan	
multipliseres	med	2,0.		

	 	 	 	 	 	 	 		



	

Rotasjonsstivhet	
Grunnmodellen	

	
	 	 	

	
Kolonne	 1	 2	 3	 4	 5	

	
Rad	

	 	 	 	 	 	

	
1	

	
124850,91	 68382,601	 31914,288	 15445,976	 18977,664	

	
2	

	
74446,884	 31212,728	 7978,5722	 4744,4160	 21510,259	

	
3	

	
40000	 10000	 0	 10000	 40000	

	
4	

	
21510,26	 4744,4160	 7978,5722	 31212,728	 74446,884	

	
5	

	
18977,664	 15445,976	 31914,288	 68382,601	 124850,91	

	
		

	 	 	 	 	 	Ip	 898928,6106	
	 	 	 	 	 	

	
		

	 	 	 	 	 	Ip	 898928,6106	 	Ip	=	Ʃ	Xi^2	+	Ʃ	Zi^2	
	 	 	 	

	
		

	 	 	 	 	 	Krot	 69259222290	 Krot,connection	=	Kser	fastener	*	Ip	
	 	 	

	 	
kser,fastener	-	stivheten	til	en	dybel	

	 	 	
	 	

		 		
	 	 	 	

	

Xi	og	Zi	er	avstanden	fra	senter	av	forbindelsen	til	dybel	i,	i	henholdsvis	x	og	z	
retning		

			 		 		 		 		 		 		 		
Metode	A	

	
Kolonne	 1	 2	 3	 4	 5	

	
Rad	

	 	 	 	 	 	

	
1	

	
124850,91	 68382,601	 31914,288	 15445,976	 18977,66	

	
2	

	
74446,884	 31212,728	 7978,5722	 4744,4160	 21510,25	

	
3	

	
40000	 10000	 0	 10000	 40000	

	
4	

	
21510,26	 4744,4160	 7978,5722	 31212,728	 74446,88	

	
5	

	
18977,664	 15445,976	 31914,288	 68382,601	 124850,9	

	
		 		 		 		 		 		

	Ip	 898928,6106	
	 	 	 	 	 	Krot	 69259222290	
	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	

Nødvendig	
differanse	i	a2	 0	 mm	

	 	 	 	
	 	

Perfekt	
	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	
	

Ny	a2:	 60	 mm	 	Lik	som	nåværende	
	 	

	 	 	 	 	 	 	 		 	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	 	



	

	 	 	 	 	 	 	 	
Metode	B	

	 	
Kolonne	 1	 2	 3	 4	 5	

	
Rad	

	 	 	 	 	 	

	
1	

	
124850,91	 68382,601	 31914,288	 15445,976	 18977,664	

	
2	

	
74446,884	 31212,728	 7978,5722	 4744,4160	 21510,259	

	
3	

	
40000	 10000	 0	 10000	 40000	

	
4	

	
21510,26	 4744,4160	 7978,5722	 31212,728	 74446,884	

	
5	

	
18977,664	 15445,976	 31914,288	 68382,601	 124850,91	

	
		 		 		 		 		 		

	Ip	 898928,6106	 		 		 		 		 		
	Krot	 69259222290	 		 		 		 		 		
	

	 	 	 	 	 	 	 	

	

Nødvendig	
differanse	i	a2	 0	 mm	

	 	 	 	
	 	

Perfekt	
	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	
	

Ny	a2:	 60	 mm	 	Lik	som	nåværende	
	 	

	 	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	 			 		 		 		 		 		 		

	Metode	C	

	 	
Kolonne	 1	 2	 3	 4	 5	

	
Rad	

	 	 	 	 	 	

	
1	

	
132354,91	 75886,601	 39418,288	 22949,976	 26481,664	

	
2	

	
76322,884	 33088,728	 9854,5722	 6620,4160	 23386,259	

	
3	

	
40000	 10000	 0	 10000	 40000	

	
4	

	
23386,26	 6620,4160	 9854,5722	 33088,728	 76322,884	

	
5	

	
26481,664	 22949,976	 39418,288	 75886,601	 132354,91	

	
		 		 		 		 		

	 	Ip	 992728,6106	 		 		 		 		
	 	Krot	 76486175547	 		 		 		 		
	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	

Nødvendig	
differanse	i	a2	 14	 mm	

	 	 	 	

	 	

Må	
endres	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	
Ny	a2:	 74	 mm	 Nødvendig	med	en	økning	av	a2	

	

	 	 	 	 	 	 	 		
	



	

Metode	D	

	 	
Kolonne	 1	 2	 3	 4	 5	

	
Rad	

	 	 	 	 	 	

	
1	

	
124850,91	 68382,601	 31914,2	 15445,99	 18977,664	

	
2	

	
74446,884	 31212,728	 7978,5722	 4744,4160	 21510,259	

	
3	

	
40000	 10000	 0	 10000	 40000	

	
4	

	
21510,26	 4744,4160	 7978,5722	 31212,728	 74446,884	

	
5	

	
18977,664	 15445,976	 31914,288	 68382,601	 124850,91	

	
		 		 		 		 		

	 	Ip	 898928,6106	 		 		 		 		
	 	Krot	 69259222290	 		 		 		 		
	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	

Nødvendig	
differanse	i	a2	 0	 mm	

	 	 	 	

	 	
Perfekt	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	
Ny	a2:	 60	 mm	 	Lik	som	nåverende	

	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	Metode	E	

	 	
Kolonne	 1	 2	 3	 4	 5	

	
Rad	

	 	 	 	 	 	

	
1	

	
125826,91	 69358,601	 32890,288	 16421,976	 19953,66	

	
2	

	
74690,884	 31456,728	 8222,5722	 4988,4160	 21754,25	

	
3	

	
40000	 10000	 0	 10000	 40000	

	
4	

	
21754,26	 4988,4160	 8222,5722	 31456,728	 74690,88	

	
5	

	
19953,664	 16421,976	 32890,288	 69358,601	 125826,9	

	
		 		 		 		 		

	 	Ip	 911128,6106	 		 		 		 		
	 	Krot	 70199188491	 		 		 		 		
	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	

Nødvendig	
differanse	i	a2	 2	 mm	

	 	 	 	

	 	

Må	
endres	

	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	 	

	
Ny	a2:	 62	 mm	 Nødvendig	med	en	økning	av	a2	

		 	



	

	

Fremgangsmåte	–	beregning	av	dybelforbindelse	stål-mot-tre	
		 		 		 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
Limtrekvaliteter		 GL28h	 GL30h	 GL32h	 GL28c	 GL30c	 GL32c	
ft,0,k	 22,3	 24	 25,6	 19,5	 19,5	 19,5	
ft,90,k	 0,5	 0,5	 0,5	 0,5	 0,5	 0,5	
fc,0,k	 28	 30	 32	 24	 24,5	 24,5	
fc,90,k	 2,5	 2,5	 2,5	 2,5	 2,5	 2,5	
fv,k	 3,5	 3,5	 3,5	 3,5	 3,5	 3,5	
Pk	 425	 430	 440	 390	 390	 400	
Pm	 460	 480	 490	 420	 430	 440	
		 		 		 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		

Input:	 		 		 		 		 		 		
Generelt	 		 		 		 		 		 		
		 Limtrekvalitet	 GL32c	 		 		 		 		
		 ft,0,k	 19,5	 		 		 		 		
		 ft,90,k	 0,5	 		 		 		 		
		 fc,0,k	 24,5	 		 		 		 		
		 fc,90,k	 2,5	 		 		 		 		
		 fv,k	 3,5	 		 		 		 		
		 Pk	 400	 		 		 		 		
		 Pm	 440	 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 Forbindelse	 		 		 		 		 		
		 Kvalitet	 8,8	 		 		 		 		
		 fu,k	 800	 N/mm^2	 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 Lastvarighetsklasse	 2	 korttidslast		 		 		 		
		 Kmod	 0,9	 Tabell	3.1		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 Klimaklasse	 2	 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 Pålitelighetsklasse		 3	 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 Bruddgrenselast,	Fd	 1100000	 kN	 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
Geometri	 		 		 		 		 		 		
		 Tykkelse	stålplate,	tsp	 14	 mm	 		 		 		
		 Forbinderdiameter,	d	 12	 mm	 		 		 		
		 Antallplater,	npl	 4	 stk	 		 		 		
		 Tverrsnittsbredde	 420	 mm	 		 		 		
		 Tverrsnittshøyde	 333	 mm	 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
	
	 	 	 	 	 	 	



	

Parametre	 		 		 		 		 		 		
		 K90	 1,53	 avhengig	av	tretype	og	forbinder	diameter	
		 alfa,	grader	 0	 		 		 		 		
		 alfa,radianer	 0	 vinkel	mellom	last	og	fiberretning	 		
		 Ym,s	 1,3	 stål	 		 		 		
		 Ym,t	 1,15	 tre	 		 		 		
Materialfastheter	 		 		 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 fh,0,k	 28,864	 		 0.082(1-0.01*d)*Pk	 EK5.		 		
		 fh,a,k	 28,864	 		 fh,0,k/(K90*(sin(alfa))^2+(cos(alfa))^2)	
		 		 		 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		

		 My,rk	
153490,8

5	 Nmm	 0.3*fu,k*d^2.6	 		

Innerfelt	

		 Vinkel	mellom	kraft	og	fiberretning	 		 		 		
		 Alfa	 0	 radianer	 		 		 		
		 Antall	innerfelt:	 3	 stk	 		 		 		
		 Tykkelse	tredel,	t2	 86	 mm	 NB	-	Må	fylles	inn	manuelt	

		 		 		 		 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		
		 Karakteristisk	kapasitet	per	skjærsnitt	per	forbinder		 		 		
		 bruddform	 		 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		

		 f	
29787,64

8	 N	 Fv,rk=	fh,k*t1*d	 		

		 g	
14791,10

5	 N	
Fv,rk=	fh,k*t1*d*[	(2+	(4My,rk/	

(fh,1,k*d*t1^2))^0.5-1]	

		 h	
16770,18

9	 N	 Fv,rk=	2.3*(My,rk*fh,1,k*d)^0.5	

		 j	
14893,82

4	 N	 Fv,rk=	0.5*fh.2.k*t2*d	 		

		 k	
11858,31

4	 N	 Fv,rk=	1.15*(2My,rk*fh,2,k*d)^0.5	

		 l	
14893,82

4	 N	 Fv.rk=	0.5*fh,2,k*t2*d	 		

		 m	
16770,18

9	 N	

Fv,rk=	
2.3*(My,rk*fh,2,k*d)^0.
5	 		 		

		 		 		 		 		 		 		
		 Dimensjonerende	bruddform	 		 		 		 		

		 Fv,Rk	
14893,82

4	 N	 		 		 		

		 Fv,Rd	
10311,10

9	 N	 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		
		 notis:	 		 		 		 		 		
		 Fa,x	(taueffekten)	er	lik	0	for	dybelforbindere.	 		 		 		



	

		
Grunnet	kontinuitet	over	slisseplaten	(kinematisk	kompabilitet)	er	bruddform	g	
og	k	ikke	mulige	bruddformer.	 		

	 	 	

	 	 	

	 	 	
Ytterfelt	

		 Vinkel	mellom	kraft	og	fiberretning	 		 		 		
		 Alfa	 0	 grader	 		 		 		
		 Tykkelse	tredel,	t1	 53	 mm	 		 		 		

		 Effektiv	tykkelse,	te	
35,10935

3	 mm	 te	=	0.4*t2	(Bell.K	(2017))	

		 		 		 		 		 		 		
		 Karakteristisk	kapasitet	per	skjærsnitt	per	forbinder		 		 		
		 bruddform	 		 		 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		

		 a	
4864,302

5	 N	 Fv,rk=	0.4*fh,k*t1*d	 		

		 b	
11858,31

4	 N	 Fv,rk=	1.15*sqrt(2My,rk*fh,k*d)	

		 c	
12160,75

6	 N	 Fv,rk=	fh,k*t1*d	 		

		 d	
10387,53

1	 N	
Fv,rk=	fh,k*t1*d*[	(2+	(4My,rk/	
(fh,k*d*t1^2))^0.5-1]	

		 e	
16770,18

9	 N	 Fv,rk=	2.3*(My,rk*fh,k*d)^0.5	

		 		 		 		 		 		 		
		 Dimensjonerende	bruddform	 		 		 		 		

		 Fv,Rk	
12160,75

6	 N	 		 		 		

		 Fv,Rd	
8418,985

2	 N	 		 		 		

Notis:	
På	grunn	av	kontinutiet	over	slisseplaten	vil	ikke	bruddform	a	og	b	være	mulig	for	
flersnittede	forbindelser	

		

te	følger	resinnementet	til	Kolbein	Bell	og	rapporten	fra	Statens	Vegvesen.	Det	antas	at	
dybelen	i	ytterfeltet	er	påkjent	av	et	jevnt	fordelt	hullkanttrykk.	Man	kan	så	finne	den	
effektive	tykkelsen	til	ytterfeltet	ved	at	dybelens	innspenningsmoment	i	stålplaten	er	like	
stort	som	momentet	dybelen	i	innerfeltet	har	ved	samme	stålplate.	Det	sikrer	
momentlikevekt	ved	stålplaten.	te	er	defor	den	minste	av:	te=	0.4*t2	og	t1	

		 		 		 		 		 		 		
	



	

Kapasitet	pr.dybel	
		 Fdybel	=	2*Fy	+	2*ni*Fi	 		 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		
		 Karakteristisk	 		 		 		 		 		

		 Fdybel,k	
113684,4

6	 N	 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		
		 Dimensjonerende	 		 		 		 		

		 Fdybel,d	
78704,62

4	 N	 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		

	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	

	 	 	 	 	 	 	
Nødvendig	antall	dybler	

		 		 		 		 		 		 		
		 nef	=	Fd	/	Fdybel,d	 		 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		

		 nef,	rekke	
3,808832

3	 stk	 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		
		 nef=	 13,98	 stk	 		 		 		

		 		 		 		 		 		 		

		 n,nød	 21,20	 stk	
e^(ln(nef	/	fjerderot(a1/13d))	/	
0.9)	

		 		 		 		 		 		 		
		 Antall	benyttede	dybler	 25,00	 stk	 NB	-	Skriv	inn	antall	manuelt	

		 90%	utnyttelse	
23,55382

7	 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		
		 Antall	dybelrekker	 5	 antall	rader	 NB	-	Skriv	inn	antall	manuelt	

		 		 		 		 		 		 		

		
Benyttede	antall	dybler	i	

en	rad	 5	 stk	 		 		 		

		
Beregnede	dybler	i	en	

rad	
4,710765

3	 stk	 		 		 		
		 		 		 		 		 		 		

		
Notis:	Grunnet	momenter	som	kan	oppstå	i	forbindelsen(små	momenter)	-	
beregnes	kapsiteten	til	90	%	utnyttelse.	 		

		 		 		 		
	

		 		
		 		 		 		

	
		 		

	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	
	 	 	 	 	 	 	



	

Kontroll	
Minsteavstander	mellom	dybler	innbyrdes	og	fra	dybler	til	kant	og	ende	

		 		 		 		 		 		 		

Innbyrdes	
avstand	og	kant-
/endeavstander	 		 		

Minste	
innbyrdes	
avstand	og	

kant-
/endeavstand	 		

Brukte	
verdier	

Kontroll	

		 Vinkel		 		 		 		 		
		 alfa	 		 		 		 		

a1	(i	fiberretning)	 0	≤	alfa	≤	360	 0	
(3	+	
2*cos(alfa))d	 60	 100	 SANN	

a2	(vinkelrett	på	
fiberretning	

0	≤	alfa	≤	260	
		 3d	 36	 60	 SANN	

a3,t	(belastet	
ende)	 -90	≤	alfa	≤	90	 		

max[	7d	;	
80mm]	 84	 100	 SANN	

a3,c	(ubelastet	
ende)	 90	≤	alfa	≤	150	 		

max[sin(alfa)*d
;	3d]	 36	 		 	

		 	150	≤	alfa	≤	210		 		 3d	 36	 		 	

		
210	≤	alfa	≤	270	 		

max	
[sin(alfa)*d	;3d]	 36	 		 	

a4,t	(belastet	
kant)	 0	≤	alfa	≤	180	 0	

max	[(2	
+2sin(alfa))d	;	
3d]	 36	 40	 SANN	

a4,c	(ubelastet	
kant)	 180	≤	alfa	≤	360	 		 3d	 36	 46,5	 SANN	

		 		 		 		 		 		 		
		 		 		 		 		 		

Kontroll	mot	blokkskjærbrudd	

		 		 		 		 		 		 		

Metode	
Dim.	

forbindelse	
Metode	A	 Metode	B	 Metode	C	 Metode	D	 Metode	E	

Bruddkapasitet	 1498,86357	
	 	 	 	 	

Blokkutriving	
	

2265,1517	 1599,8275	 2640,456	 2220,036	 1502,670	
Differanse	i	a2	

(mm)	 	
0	 0	 14	 0	 2	

Aksialstivhet	
(N/mm)	

1926160,25	 1926160,2	 1926160,2	 1926160,2	 1926160,2	 1926160,25	

Rotasjonsstivhet	
(Nmm/rad)	

6,926E+10	 6,926E+10	 6,926E+10	 7,649E+10	 6,926E+10	 7,019E+10	

	
	 	



	

Vedlegg	C.3	-	Beregningsmetoder	

Nedenfor	følger	fullstendig	tabell	med	hver	beregningsmetode	benyttet	på	hvert	enkelt	knutepunkt	i	
Bliksland	bru.	Kolonnen	med	”Notasjonen”	på	venstre	side	henviser	til	knutepunktsnummer	(KP)	og	
elementnummer	(E),	se	figur	4.9.	I	kolonnen	med	”Artikkel”	fremkommer	hvilken	informasjon	som	
tallfestes	i	den	aktuelle	raden.	De	resterende	kolonnene	representerer	de	ulike	beregningsmetodene	
som	er	benyttet.		
	

	
	
	
	 	

Dimensjonerings	-
grunnlag	av	
SWECO Metode	A		 Metode	B	 Metode	C	 Metode	D	 Metode	E	

	Notasjon Artikkel
Bruddlast	(kN) 686
Dimensjonerende	
eksentrisitetsmoment	(kNm) 20
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1445,77
Blokkskjærkapasitet	(kN) 1849,4 1205,6 - 2102,9 876,4
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - 8 34 - 25
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 1849,41 1459,46 2918,92 2102,91 1453,05
Aksialstivhet	(kN/m) 1,8E+06 1,8E+06 1,8E+06 1,8E+06 1,8E+06 1,8E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 59711 59711 61708 70242 59711 66934
Bruddlast	(kN) 1149
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1498,86
Blokkskjærkapasitet	(kN) 2243,96 1579,68 - 2326,29 1142,03
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - - 24 - 62
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 2243,96 1579,68 3293,316 2326,29 1502,67
Aksialstivhet	(kN/m) 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 4,8E+04 4,8E+04 4,8E+04 6,0E+04 4,8E+04 5,3E+04

Bruddlast	(kN) 1149
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1498,86
Blokkskjærkapasitet	(kN) 2243,96 1579,68 - 2326,29 1142,03
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - - 24 - 62
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 2243,96 1579,68 3293,316 2326,29 1502,67
Aksialstivhet	(kN/m) 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 4,8E+04 4,8E+04 4,8E+04 6,0E+04 4,8E+04 5,3E+04
Bruddlast	(kN) 277
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 537,06
Blokkskjærkapasitet	(kN) 1055,31 789,84 - 1148,85 571,02
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - - - - -
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 1055,31 789,84 982,68 1148,85 571,02
Aksialstivhet	(kN/m) 6,9E+05 6,9E+05 6,9E+05 6,9E+05 6,9E+05 6,9E+05
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 4,1E+03 4,1E+03 4,1E+03 4,1E+03 4,1E+03 4,1E+03

Bruddlast	(kN) 993
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1254,66
Blokkskjærkapasitet	(kN) 1980,6 1607,51 - 2221,76 1168,59
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - - 12 - 3
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 1980,6 1607,51 2702,7 2221,76 1260,85
Aksialstivhet	(kN/m) 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 3,3E+04 3,3E+04 3,3E+04 3,7E+04 3,3E+04 3,4E+04

KP3	-	E2

KP2	-	E2

KP1	-	E1

KP1/KP6	-	
E5

KP2	-	E1



	

	
	
 	

Dimensjonerings	-
grunnlag	av	
SWECO Metode	A		 Metode	B	 Metode	C	 Metode	D	 Metode	E	

	Notasjon Artikkel
Bruddlast	(kN) 1100
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1498,86
Blokkskjærkapasitet	(kN) 2265,15 1599,83 - 2220,04 1442,56
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - - 14 - 2
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 2265,15 1599,83 2640,456 2220,04 1502,67
Aksialstivhet	(kN/m) 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06 1,9E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 6,9E+04 6,9E+04 6,9E+04 7,6E+04 6,9E+04 7,0E+04

Bruddlast	(kN) 565
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 968,46
Blokkskjærkapasitet	(kN) 1406,42 933,23 - 1280,916 841,5
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - 1 11 - 4
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 1406,42 966,56 1660,932 1280,916 961,7
Aksialstivhet	(kN/m) 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 1,6E+04 1,6E+04 1,6E+04 1,9E+04 1,6E+04 1,7E+04

Bruddlast	(kN) 548
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 946,45
Blokkskjærkapasitet	(kN) 1406,42 933,23 - 1280,916 841,5
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - 1 11 - 4
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 1406,42 1660,932 1280,916 961,7
Aksialstivhet	(kN/m) 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06 1,2E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 1,6E+04 1,6E+04 1,6E+04 1,9E+04 1,6E+04 1,7E+04

Bruddlast	(kN) 1477
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1807,21
Blokkskjærkapasitet	(kN) 2592,41 2030,55 - 2954,53 1476,11
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - - 24 - 11
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 2592,41 2030,55 3891,89 2954,53 1814,39
Aksialstivhet	(kN/m) 2,3E+06 2,3E+06 2,3E+06 2,3E+06 2,3E+06 2,3E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 8,4E+04 8,4E+04 8,4E+04 1,0E+05 8,4E+04 9,1E+04
Bruddlast	(kN) 884
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1226,97
Blokkskjærkapasitet	(kN) 1531,86 967,33 - 1619,54 876,44
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - 2 24 - 16
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 1531,86 1269,09 2513,51 1619,54 1245,47
Aksialstivhet	(kN/m) 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 3,6E+04 3,4E+04 3,6E+04 4,1E+04 3,4E+04 3,9E+04

Bruddlast	(kN) 884 0 0 0 0
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1226,97 0 0 0 0
Blokkskjærkapasitet	(kN) 1531,86 967,33 1619,54 876,44
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - 2 24 - 16
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 1531,86 967,33 2513,51 1619,54 1245,47
Aksialstivhet	(kN/m) 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 3,6E+04 3,4E+04 3,6E+04 4,1E+04 3,4E+04 3,9E+04

Bruddlast	(kN) 1100
Dimensjonerende	kapasitet	(kN) 1614,1
Blokkskjærkapasitet	(kN) 2093,35 1635,35 - 2260,23 1480,38
Nødvendig	differanse	i	a2	(mm) - - 11 - -
Blokkskjærkapasitet	med	a2,nød	(kN) 2093,35 1635,35 2694,51 2260,23 1480,38
Aksialstivhet	(kN/m) 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06 1,5E+06
Rotasjonsstivhet	(kNm/rad) 2,7E+04 2,7E+04 2,7E+04 3,1E+04 2,7E+04 2,7E+04

KP6	-	E13

KP3/KP7	-	
E8

Buttskjøt	-	
E1

KP7	-	E13

KP7/KP8	-	
E14

KP2	/KP6	-	
E6	

KP2/KP7	-
E7



	

Vedlegg	C.4	-	Stivhetstabell		
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0
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m
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E1/E4

B
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ponent
G
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KP1/KP5
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KP2/KP4 

a2,m
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M
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1849114
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48154
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KP3
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32871
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577848
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D
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Prosjekteringgrunnlag
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2568214
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m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

KP1/KP5
2106912

1849114
1849114

2058971
1926160

1926160
1926160

64335
131114

26156
73355

70242

2194700
1926160

1926160
1926160

KP2/KP4 

51474
97094

23499
56731

54868
51474

97094
23499

56731
59619

1540928
1540928

4688
11557

2820
11699

78915
74035

117413
44604

69516
85276

2194700
2058971

1926160
1926160

1926160
1926160

38630

81394

1810913

37454

4398

790092

1755760

35137

2058971

693418

56948
20544

741229
693418

693418
693418

E1/E4

B
ygningskom

ponent

KP2/KP4

E2/E3

KP3

KP1/KP5 og KP6/KP9

E6/E11

KP2/KP4 og KP6/KP9  

E5/E12

1926160

59619

1849114

M
odell	4.28

1976612

M
odell 4.31

M
odell	4.30

G
L 28 h

a1,m
aks

1540928
1647176

1540928

1926160

2263641

40187
49072

4069
4835

M
odell 4.33

G
L 32 h

M
odell	4.29

M
odell	4.27

a1,m
in

a2,m
aks

a2,m
etode C

68573

M
odell 4.32

G
L 30 h

2263641

2263641

70173

2263641

56591

2194700

54868

56591

814911



	

	
	

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

Aksialstivhet (kN
/m

)

R
otasjonsstivhet (kN

m
/rad)

KP2/KP4 og KP7/KP8

E8/E9

KP3 og KP7/KP8

19032

1358185

17311

26966
21506

21506

1155696
1155696

26966
11127

1155696

26285

1358185

17311

1235382
1316820

1155696

26285

1540928

74552

B
uttskjøt -E1/E4

KP1/KP2 og KP4/KP5

KP7/KP8 

KP7/KP8

KP6/KP9

E14

1540928
1540928

1540928

51121

2311392

E13/E15

2311392

41366

1540928
1540928

2311392

100034

E7/E10

B
ygningskom

ponent
M
odell	4.28

1540928

38091

14639

M
odell 4.31

M
odell	4.30

G
L 28 h

a1,m
aks

33828
30729

2311392

41366
51121

1540928

19032

89853
95777

2633641
2716369

2470765

1755760

40602

1755760

18452

1647176

30726

98785

41877
40602

1810913

31691

1755760
1810913

1647176

38091
41877

1810913

11127

1155696
1155696

1155696

1540928

14627

1647176

28826

1540928
1540928

1540928

74552
14627

26966

1155696

M
odell 4.33

G
L 32 h

M
odell	4.29

M
odell	4.27

a1,m
in

a2,m
aks

a2,m
etode C

M
odell 4.32

G
L 30 h

168327
94824

40912

1235382
1316820

18452



	

Vedlegg	D	-	Resultater	fra	FEM-Design	

Vedlegg	D.1	-	Teoretisk	forsøk	

For	enklere	å	henvise	til	hva	de	enkelte	teoretiske	modellene	omfatter,	legges	det	ved	en	
fullstendig	modelloversikt.		

Teoretiske	modeller	
	 Modell	 Krot	 	

Va
rie

re
nd

e	
st
iv
he

te
r	

3.1	 2.5	%	

	

3.2	 5	%	
3.3	 12.5	%	
3.4	 25	%	
3.5	 50	%	
3.6	 100	%	
3.7	 125	%	
3.8	 250	%	
3.9	 500	%	
3.10	 1250	%	
3.11	 2500	%	

	
Va

rie
re
nd

e	
fa
st
lå
st
e	
kn

ut
ep

un
kt
	

3.12	
KP1-
KP5	

	

3.13	
KP6-
KP9	

	

3.14	
KP1	og	
KP5	

	

3.15	

KP1,	
KP5,	
KP6,	
KP9	

	

3.16	

KP1,	
KP2,	
KP4,	
KP5,	
KP6,	
KP9	 	



	

3.17	

KP1,	
KP2,	
KP4,	
KP5,	
KP6,	
KP7,	
KP8,	
KP9	

	

	

Va
rie

re
nd

e	
fa
st
lå
st
e	
kn

ut
ep

un
kt
	

3.18	 KP1	

	

3.19	
KP1,	
KP6	

	

3.20	
KP1,	
KP2,	
KP6	

	

3.21	

KP1,	
KP2,	
KP6,	
KP7	 	

3.22	

KP1-	
KP3,	
KP6,	
KP7	 	

3.23	

KP1-	
KP3,	
KP6-	
KP8	 	

3.24	

KP1-	
KP4,	
KP6-	
KP8	

	

3.25	

KP1-	
KP4,	
KP6-	
KP9	

	



	

Statiske	resultater	for	teoretiske	modeller	
Tabellen	nedenfor	viser	maks	momentkrefter,	aksialkrefter	og	deformasjoner	for	de	
teoretiske	modellene.	

	
Maks	interne	momentkrefter	

(kNm)	 Maks	interne	aksialkrefter	(kN)	 Deformasjoner	(mm)	

	 Undergurt	 Overgurt	 Staver	 Undergurt	 Overgurt	 Staver	 Y-retning	 Z-retning	

Fagverks-	
modell	 0	 0	 0	 1416	 −2131.15	 1126.34	 5.23	 45.213	

Blandet	
modell	 16.9	 24	 11	 1395	 −2124.73	 1119.2	 4.66	 45.16	

Ramme-		
modell	 17.5	 25	 14	 1393.84	 −2121.18	 1113	 4.66	 44.97	

Modell	3.1	 15.29	 22.16	 11.44	 1394.46	 −2122.45	 1117.25	 4.66	 44.99	

Modell	3.2	 16.5	 23.09	 12.22	 1394.17	 −2121.85	 1116.18	 4.66	 44.98	

Modell	3.3	 16.87	 23.71	 12.76	 1393.97	 −2121.46	 1115.41	 4.66	 44.98	

Modell	3.4	 17.07	 23.93	 12.97	 1393.91	 −2121.32	 1115.13	 4.66	 44.98	

Modell	3.5	 17.25	 24.04	 13.09	 1393.87	 −2121.25	 1114.99	 4.66	 44.98	

Modell	3.6	 17.35	 24.1	 13.15	 1393.85	 −2121.22	 1114.91	 4.66	 44.98	

Modell	3.7	 17.37	 24.15	 13.16	 1393.85	 −2121.21	 1114.9	 4.66	 44.98	

Modell	3.8	 17.4	 24.22	 13.19	 1393.84	 −2121.2	 1114.87	 4.66	 44.98	

Modell	3.9	 17.42	 24.35	 13.23	 1393.84	 −2121.19	 1114.7	 4.66	 44.98	

Modell	
3.10	 17.43	 24.56	 13.37	 1393.84	 −2121.19	 1114.59	 4.66	 44.98	

Modell	
3.11	 17.44	 24.77	 13.54	 1393.84	 −2121.19	 1114.51	 4.66	 44.97	

Modell	
3.12	 -17.5	 -	 -	 1393.84	 −2121.16	 1114.72	 4.95	 45.11	

Modell	
3.13	 -	 24.96	 -	 1396.2	 −2125.47	 1118.45	 5.19	 45.11	

Modell	
3.14	 −6.53	 -	 6.53	 1398.93	 −2131	 1126	 5.22	 45.2	

Modell	
3.15	 −6.69	 8.7	 6.69	 1398.8	 −2129.8	 1125.4	 4.68	 45.14	

Modell	
3.16	 16.98	 8.9	 12.44	 1397.1	 −2128.3	 1120.62	 4.66	 45.1	

Modell	
3.17	 17.5	 24.24	 13.4	 1394.45	 −2124.08	 1114	 4.66	 45	



	

Modell	
3.18	 −6.52	 -	 -	 1400.04	 −2130.74	 1125.98	 5.23	 45.21	

Modell	
3.19	 17.5	 -	 11.02	 1399.02	 −2130.72	 1125.86	 5.19	 45.19	

Modell	
3.20	 17.5	 -	 12.12	 1397.71	 −2125.98	 1125.76	 5.19	 45.18	

Modell	
3.21	 17.43	 -	 12.16	 1397.71	 −2123.67	 1123.8	 4.86	 45.17	

Modell	
3.22	 17.35	 -	 12.79	 1397.71	 −2123.5	 1120.35	 4.87	 45.15	

Modell	
3.23	 17.36	 −5.1	 13	 1397.71	 −2123.2	 1120.35	 4.87	 45.13	

Modell	
3.24	 17.4	 22.15	 13.21	 1394.79	 −2122.81	 1120.2	 4.87	 45.1	

Modell	
3.25	 17.43	 24.56	 13.54	 1393.7	 −2121.24	 1115.78	 4.81	 45.05	

	
	
	 	



	

Dynamiske	resultater	for	teoretiske	modeller	
Tabellen	nedenfor	viser	oversikt	over	de	teoretiske	modellene	med	tilhørende	perioden,	
egenfrekvensen	og	aktivert	masse	for	hver	mode.	Grunnet	tabellens	størrelse	ble	de	
dynamiske	egenskapene	forkortelser	som	beskrevet	her:		

- P	=	Periode	(s)	
- F	=	Egenfrekvens	(Hz)	
- m	=	aktivert	masse	(%)	

	 Mode	1	 Mode	2	 Mode	3	 Mode	4	

	 P	(s)	
F	

(Hz)	
m	(%)	 P	(s)	 F	(Hz)	 m	(%)	 P	(s)	 F	(Hz)	 m	(%)	 P	(s)	 F	(Hz)	 m	(%)	

Fagverks-	
modell	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.00	 84.6(y)	 0.17	 5.84	 7.2(x)	 0.16	 6.26	 87(x)	

Blandet	
modell	

0.38	 2.62	 79.8	(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.27	 86.9(x)	

Ramme-	
modell	

0.38	 2.62	 79.8	(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.1	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.2	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.3	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.4	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.5	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.6	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.7	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.8	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	3.9	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.10	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.11	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.0	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.12	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.13	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.00	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.14	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.00	 84.6(y)	 0.17	 5.84	 7.2(x)	 0.16	 6.28	 87(x)	

Modell	
3.15	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.00	 84.6(y)	 0.17	 5.84	 7.1(x)	 0.16	 6.29	 87.2(x)	

Modell	 0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.2(x)	 0.16	 6.29	 87(x)	



	

3.16	

Modell	
3.17	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.2(x)	 0.16	 6.29	 87(x)	

Modell	
3.18	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.00	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.19	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.00	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.20	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.00	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.21	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.22	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.23	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.24	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.2	 5.01	 84.6(y)	 0.17	 5.85	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	
3.25	

0.38	 2.62	 79.8(z)	 0.199	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.86	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

		
 	



	

Vedlegg	D.2	-	Semi-rigid	forsøk	

For	enklere	å	henvise	til	hva	de	enkelte	semi-rigide	modellene	omfatter,	legges	det	ved	en	
fullstendig	modelloversikt.	

	 	



	

Modell	 Semi-rigide	modeller	
Ro

ta
sj
on

ss
tiv

he
t	

4.1	
Endring	av	dybel	

Ø10	

	

4.2	 Ø12	
4.3	 Ø20	
4.4	

Endring	av	a2	
a2,min	

4.5	 a2,forenklet	norsk	metode	
4.6	 a2,maks	
4.7	

Endring	av	a1	
a1,min	

4.8	 a1,maks	
4.9	

Endring	av	
limtrekvalitet	

Gl	28	h	
4.10	 Gl	30	h	
4.11	 Gl	32	h	

Ak
si
al
st
iv
he

t	

4.12	
Endring	av	dybel	

Ø10	

	

4.13	 Ø12	
4.14	 Ø20	
4.15	

Endring	av	a2	
a2,min	

4.16	 a2,forenklet	norsk	metode	
4.17	 a2,maks	
4.18	 Endring	av	a1	

	
a1,min	

4.19	 a1,maks	
4.20	

Endring	av	
limtrekvalitet	

Gl	28	h	
4.21	 Gl	30	h	
4.22	 Gl	32	h	

Ro
ta
sj
on

ss
tiv

he
t	o

g	
ak
si
al
st
iv
he

t	

Endring	av	
dybel	

	

Endring	av	a2	
	

	

Endring	av	a1	
	

	

Endring	av	
limtrekvalitet	

	
	

	 	



	

Stivheter		
Tabell	over	de	semi-rigide	modellene	med	tilhørende	stivheter	rotasjons-	og	aksialstivheter		

	 Total	rotasjonsstivhet	(kNm/rad)	 Total	aksialstivhet	(kN/m)	

Grunnmodell	 476944.37	 19107509.68	

Modell	4.1	 605510.07	 -	

Modell	4.2	 480101.73	 -	

Modell	4.3	 397118.74	 -	

Modell	4.4	 415878.46	 -	

Modell	4.5	 575518.4	 -	

Modell	4.6	 601931.03	 -	

Modell	4.7	 248180.49	 -	

Modell	4.8	 908186.6	 -	

Modell	4.9	 510336.59	 -	

Modell	4.10	 543975.97	 -	

Modell	4.11	 560509.31	 -	

Modell	4.12	 -	 18747959.75	

Modell	4.13	 -	 19107509.68	

Modell	4.14	 -	 21829816.4	

Modell	4.15	 -	 19107509.68	

Modell	4.16	 -	 19107509.68	

Modell	4.17	 -	 19107509.68	

Modell	4.18	 -	 19107509.68	

Modell	4.19	 -	 19107509.68	

Modell	4.20	 -	 20424988.55	

Modell	4.21	 -	 21771428.72	

Modell	4.22	 -	 22545862.8	

Modell	4.23	 605510.07	 18747959.75	

Modell	4.24	 480101.73	 19107509.68	

Modell	4.25	 397118.74	 21829816.4	

Modell	4.26	 415878.46	 19107509.68	

Modell	4.27	 575518.4	 19107509.68	

Modell	4.28	 601931.03	 19107509.68	

Modell	4.29	 248180.49	 19107509.68	

Modell	4.30	 908186.6	 19107509.14	

Modell	4.31	 510336.59	 20424988.5	

Modell	4.32	 543975.97	 21771428.72	

Modell	4.33	 560509.31	 22545862.8	

	



	

	Statiske	resultater	for	semi-rigide	modeller	
Tabellen	nedenfor	viser	maks	momentkrefter,	aksialkrefter	og	deformasjoner	for	de	semi-
rigide	modellene.	

	
Maks	interne	momentkrefter	

(kNm)	
Maks	interne	aksialkrefter	(kN)	 Deformasjoner	(mm)	

	 Undergurt	 Overgurt	 Staver	 Undergurt	 Overgurt	 Staver	 Y-retning	 Z-retning	

Grunnmodell	 17.35	 24.08	 13.09	 1393.89	 −2121.34	 1114.91	 4.656	 44.98	

Modell	4.1	 17.36	 24.1	 13.15	 1393.89	 −2121.34	 1114.91	 4.656	 44.98	

Modell	4.2	 17.35	 24.08	 13.09	 1393.88	 −2121.34	 1114.91	 4.656	 44.98	

Modell	4.3	 17.15	 24	 13	 1395	 −2121.34	 1115	 4.656	 45.11	

Modell	4.4	 17.2	 24.05	 13.02	 1393.9	 −2121.36	 1114.92	 4.656	 44.98	

Modell	4.5	 17.38	 24.11	 13.2	 1393.88	 −2121.33	 1114.91	 4.656	 44.98	

Modell	4.6	 17.4	 24.14	 13.2	 1393.8	 −2121.25	 1114.89	 4.656	 44.98	

Modell	4.7	 17.1	 23.9	 13	 1415	 −2121.42	 1115	 4.656	 45.12	

Modell	4.8	 17.45	 24.3	 13.3	 1393.84	 −2121.19	 1114	 4.656	 44.98	

Modell	4.9	 17.37	 24.1	 13.1	 1393.88	 −2121.33	 1114.9	 4.656	 44.98	

Modell	4.10	 17.38	 24.11	 13.13	 1393.89	 −2121.32	 1114.9	 4.656	 44.98	

Modell	4.11	 17.38	 24.11	 13.14	 1393.88	 −2121.32	 1114.9	 4.656	 44.98	

Modell	4.12	 24.04	 30.88	 16.92	 1249.83	 −2105.41	 1107.02	 4.657	 58.5	

Modell	4.13	 23.29	 29.87	 16.82	 1265.28	 −2108.09	 1107.34	 4.657	 57.03	

Modell	4.14	 22.69	 29.65	 16.67	 1281.71	 −2108.28	 1107.89	 4.656	 56.21	

Modell	4.15	 23.29	 29.87	 16.82	 1265.28	 −2108.09	 1107.34	 4.657	 57.03	

Modell	4.16	 23.29	 29.87	 16.82	 1265.28	 −2108.09	 1107.34	 4.657	 57.03	

Modell	4.17	 23.29	 29.87	 16.82	 1265.28	 −2108.09	 1107.34	 4.657	 57.03	

Modell	4.18	 23.29	 29.87	 16.82	 1265.28	 −2108.09	 1107.34	 4.657	 57.03	

Modell	4.19	 23.29	 29.87	 16.82	 1265.28	 −2108.09	 1107.34	 4.657	 57.03	

Modell	4.20	 22.92	 29.51	 16.59	 1272.87	 −2108.92	 1107.81	 4.656	 56.26	

Modell	4.21	 22.59	 29.19	 16.38	 1279.76	 −2109.66	 1108.24	 4.656	 55.57	

Modell	4.22	 22.43	 29.04	 16.28	 1283.01	 −2110	 1108.43	 4.656	 55.24	

Modell	4.23	 23.22	 30.78	 16.74	 1249.91	 −2105.69	 1107.11	 4.657	 58.382	

Modell	4.24	 23.19	 29.79	 16.67	 1265.34	 −2108.3	 1107.42	 4.657	 56.91	

Modell	4.25	 22.51	 29.53	 16.5	 1281.79	 −2108.53	 1108	 4.656	 56.096	

Modell	4.26	 23.17	 29.79	 16.65	 1265.35	 −2108.336	 1107.43	 4.657	 56.91	

Modell	4.27	 23.3	 29.8	 16.7	 1265.33	 −2108.29	 1107.4	 4.657	 56.91	

Modell	4.28	 23.2	 29.81	 16.73	 1265.3	 −2108.18	 1107.4	 4.657	 56.91	

Modell	4.29	 23.08	 29.68	 16.58	 1265.39	 −2108.42	 1107.27	 4.657	 56.91	



	

Modell	4.30	 23.22	 29.83	 16.73	 1265.3	 −2108.18	 1107.38	 4.657	 56.91	

Modell	4.31	 22.82	 29.44	 16.44	 1273.93	 −2109.12	 1107.89	 4.656	 56.14	

Modell	4.32	 22.5	 29.122	 16.25	 1279.81	 −2109.84	 1108.31	 4.656	 55.448	

Modell	4.33	 22.34	 28.98	 16.15	 1283.07	 −2110.18	 1108.5	 4.656	 55.124	

		
	 	



	

Dynamiske	resultater	for	semi-rigide	modeller	
Tabellen	nedenfor	viser	oversikt	over	de	semi-rigide	modellene	med	tilhørende	perioden,	
egenfrekvensen	og	aktivert	masse	for	hver	mode.	Grunnet	tabellens	størrelse	ble	de	
dynamiske	egenskapene	forkortelser	som	beskrevet	her:	

- P	=	Periode	(s)	
- F	=	Egenfrekvens	(Hz)	
- m	=	aktivert	masse	(%)	

	 Mode	1	 Mode	2	 Mode	3	 Mode	4	

	 P	(s)	 F	(Hz)	 m	(%)	 P	(s)	 F	(Hz)	 m	(%)	 P	(s)	 F	(Hz)	 m	(%)	 P	(s)	 F	(Hz)	 m	(%)	

Grunnmodellen	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.7(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.1	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.2	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.3	 0.38	 2.62	 79.7(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.83	 24.7(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.4	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.5	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.6	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.7	 0.38	 2.62	 79.7(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.805	 24.7(x)	 0.16	 6.29	 70.5(x)	

Modell	4.8	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.03	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.9	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.10	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.11	 0.38	 2.62	 79.8(z).	 0.2	 5.02	 84.6(y)	 0.17	 5.855	 7.4(x)	 0.16	 6.29	 86.8(x)	

Modell	4.12	 0.44	 2.27	 80.9(z).	 0.2	 5.00	 83.6(y)	 0.18	 5.481	 58.7(x)	 0.17	 5.84	 35.7(x)	

Modell	4.13	 0.46	 2.28	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.14	 0.43	 2.32	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.9(y)	 0.18	 5.537	 53.9(x)	 0.17	 5.88	 40.7(x)	

Modell	4.15	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	



	

Modell	4.16	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.17	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.18	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.19	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.20	 0.43	 2.31	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.8(y)	 0.18	 5.495	 61.2(x)	 0.17	 5.86	 33.6(x)	

Modell	4.21	 0.43	 2.33	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.9(y)	 0.18	 5.522	 58.6(x)	 0.17	 5.87	 36.2(x)	

Modell	4.22	 0.43	 2.34	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.9(x)	 0.18	 5.537	 56.9(y)	 0.17	 5.88	 37.9(x)	

Modell	4.23	 0.44	 2.27	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.6(y)	 0.18	 5.481	 58.7(x)	 0.17	 5.84	 35.7(x)	

Modell	4.24	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.25	 0.43	 2.32	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.9(y)	 0.18	 5.537	 53.9(x)	 0.17	 5.88	 40.7(x)	

Modell	4.26	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.27	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.28	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.29	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.30	 0.44	 2.30	 80.9(z).	 0.2	 4.99	 83.7(y)	 0.18	 5.466	 63.8(x)	 0.17	 5.84	 31.1(x)	

Modell	4.31	 0.43	 2.31	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.8(y)	 0.18	 5.495	 61.2(x)	 0.17	 5.86	 33.6(x)	

Modell	4.32	 0.43	 2.33	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.9(y)	 0.18	 5.521	 58.6(x)	 0.17	 5.87	 36.2(x)	

Modell	4.33	 0.43	 2.34	 80.8(z).	 0.2	 5.00	 83.9(x)	 0.18	 5.55	 56.9(y)	 0.17	 5.90	 37.9(x)	

			
	 	



	

Vedlegg	E	-	Eksempel	på	beregning	av	bjelkestivhet.	

Dette	vedlegget	tar	for	seg	en	sammenligning	

mellom	stivheten	i	ett	bjelkeelement	(!"# )	med	

stivheten	i	en	forbindelse,	i	Bliksland	bru.	
Beregningen	tar	utgangspunkt		i	Utne	(2012).	
Eksempelet	tar	utgangspunkt	i	knutepunkt	som	
illustreres	til	høyre,	nærmere	bestemt	
stavelementet	og	forbindelsen	markert	med	pil.	
Stivheten	for	dette	og	alle	andre	knutepunktet	er	
beregnet	i	det	empiriske	studiet	og	kan	finnes	i	
vedlegg	C.	
	
For	dette	konkrete	tilfellet	er	stivheten	beregnet	til:	1926160.25	kN/m	
Lengden	på	den	aktuelle	forbindelsen	er	400	mm.	Dersom	en	ser	for	seg	denne	forbindelsen	
som	et	bjelkeelement	vil	dette	gitt	et	ekvivalent	areal,	Aek:		
	

$ =	'() → (+, =
$)
' = 1.926 ∙ 1045/77 ∙ 40077

13500	5/77; = 57071.41	77;	

	
Hvis	en	da	ser	på	arealet	til	bjelkeelementet	som	medgår	I	forbindelsen:	420	mm	∙	333mm	=	
139860	mm2				
	
Dette	gir	Aek	=	0.4	∙	Abjelkeelement	

	
Dette	indikerer	at	representasjonene	av	stivheten	til	denne	forbindelsen	i	bjelkeelementet,	
gitt	ved	ekvivalent	areal,	tilsvarer	ca	40	%	av	arealet	til	det	faktiske	bjelkeelementet.		
		
	
	
	
	
 



  


