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4 PROVEBELASTNING 2005

4.1 Lesgjering av pelen

Etter prevebelastningen i 1992 ble prevepelen kappet omtrent i nivd med underkant
fundament. For & lasgjore pravepelen ble pelens senter fastlagt ut fra koordinater, og det ble
deretter boret en krans med hull rundt pelen gjennom fundamentet. Boringen ble gjort med
kjerneboringsutstyr. Det ble boret til ca. 20 cm under underkant fundament. Figur 3 viser
fundamentet i akse 2 etter lasgjering av provepelen.

Figur 3: Fundamentet i aksé 2 med hasgjort pel

Det ble brukt slamsugerutstyr til 4 ta opp borkaks og andre masser fra hullkransen og omradet
ved underkant fundament. Dette ble gjort for at den delen av fundamentet som stikker ut over
pelen ikke skulle veere i kontakt med grunnen, og dermed gi motstand under nedpressingen.
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4.2 Forankring av preverigg
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Figur 4: Preverigg

Figur 4 viser proveriggen. Mélebjelken av tre er festet til bruas seyler. Over pelen er det sveist
et system av stalbjelker for overforing av kraft mellom jekken og forankringen. Forankring
ble etablert ved hjelp av 12 stalstag som ble gyst fast i borede hull 1 fundamentet.

4.3 Instrumentering og lastpafering

Pelen ble intrumentert med fire ekstensometre, E1 - E4, og to jordtrykksmaélere, J1 og J2.
Bide ekstensometrene og jordtrykksméalemme ble montert av NGI. Det ble brukt
kjerneboringsutstyr for & bore gjennom betongen i pelen, og instrumentene ble installert i
disse hullene.

Ekstensometrene ble installert i folgende dybder under topp fundament: 3,08 m, 6,38 m,
8,88 m og 13,88 m. Fundamentet er 2,5 meter tykt, og overkant fundament ligger p& kote
+124,0.

Jordtrykksmélerne ble fort ned gjennom hullene boret i betongen, og ble ved hjelp av en
grunnboringsrigg presset ned i jordproppen i bunnen av pelen. Méler J2 ble montert ca. midt
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mellom underkant betong og underkant pelerer. Méler J1 skulle vart montert i nivd med
underkant pelerer, men ble satt noe dypere enn planlagt og endte opp ca. 25 cm under
underkant pelerer.

Til paforing av last ble det benyttet en hydraulisk jekk fra DNV med kapasitet ca.

7000-8000 kN. Jekkens sylinder hadde en slaglengde pd 100 mm. Over jekken var det en
lastcelle for registrering av last, og over denne et sfeerisk lager som serget for at lasten ble
overfort sentrisk til pelen.

Deformasjonen til pelen ble mélt ved hjelp av to mélleur med avlesningsneyaktighet
1/100 mm. Det var ett maleur pa hver side av pelen for & fa to uavhengige malinger.

Hoyden pa fundamentet ble kontrollert ved nivellement. Hoyden péd mélebjelken ble ogsd
nivellert. I tillegg ble vannstanden i Mjosa, samt vannstanden i spalten mellom frigjort pel og
fundament, nivellert.

4.4 Utforelse

Provebelastningen ble utfert 19. september 2005.

Forseket ble delt opp i fem faser; fase A - E. Avlastning til null last markerer avslutningen av
hver fase. For fase A ble det valgt 4 avlaste etter 3600 kN, mens avlastningen for de evrige
fasene ble bestemt av maksimal slaglengde for jekkens stempel.

Ved hvert lasttrinn ble méleurene avlest umiddelbart, mens jordtrykksmélerne og
ekstensometrene ble avlest etter ulike tidsintervaller (generelt etter 1, 3, 5, 10 og 15 minutter

for palastningen og 1, 3 og 5 minutter for avlastningen).

Full last ble ikke opprettholdt pid de ulike lasttrinnene, sd under avlesning av
maéleinstrumentene vil lasten ha sunket noe.

Maksimal last som ble oppnddd under forseket var 6240 kN.
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5 RESULTATER OG KONKLUSJON

Figur 5 viser last og deformasjon fra provebelastningen i 2005. Maksimal last ble oppnadd
ved ca. 87 mm deformasjon av peletopp. Ved & bruke 90 % - regelen fra Peleveiledningen
(ref. 3), gir forseket en karakteristisk bareevne pid 6000 kN. Dette er ca. 2000 kN mer enn
beregnet bareevne iht. Peleveiledningen, og basert pa jordtrykksmélerne menes det at det

meste av denne “for heye” kapasiteten skyldes en svert hey spissmotstand i starten av
forseket.
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Figur 5: Last-deformasjon fra prevebelastning 2005

Det var ment 4 bruke resultatene fra ekstensometrene og jordtrykksmélerne til & finne
spenningsfordelingen langs pelen ved maksimal last, for dermed & kunne finne hvor stor del
av den paforte lasten som er spissmotstand. Spenningsfordelingen langs pelen basert pa
ekstensometermélingene er imidlertid sd usannsynlig at det ikke festes lit til malingene, og
disse er sett bort fra i tolkningen av forsgket. For & skille mellom antatt spissmotstand og
friksjon er det derfor, i tillegg til jordtrykksmaélerne, lagt stor vekt pd beereevne beregnet etter
Peleveiledningen.
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Figur 6: Pafoert last plottet sammen med resultater fra jordtrykksmalerne

Figur 6 viser resultatet fra jordtrykksmalerne plottet sammen med den péaferte lasten gjennom
forseket. Den nederste jordtrykksmaleren, J1, viste for installasjon, og 1 starten av forsgket, et
sveert heyt trykk sammenlignet med jordtrykksmaler J2. Etter oppnddd maksimal last p&
peletopp sank trykket i J1 og nermet seg J2. Dette forklares ved at grunnen rundt pelespiss er
svaert lagdelt, og at J1 sannsynligvis er pavirket av et svart fast lag. Videre menes det at J1
presses gjennom dette faste laget omtrent ved oppnadd maksimallast, og at malingene fra J1
derfor synker mot en mer “normal” verdi.

Beregnet karakteristisk baereevne etter Peleveiledningen er Qg = 4100 kN. Det er da tatt
hensyn til at det er gétt 13 &r siden installasjon av pelen. Det er i tillegg tatt hensyn til last fra
brua, noe som gir gkt sidefriksjon i friksjonsmassene.

Det ble til slutt konkludert med at et tynt, sveert fast lag under pelespiss har gitt prevepelen en
svert hay spissmotstand, noe som igjen forte til den uventede hoye bareevnen til pelen. Det
mé antas at minst 3000 kN, eller halvparten av registrert karakteristisk beaereevne, er
spissmotstand.
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6 NYTTEVERDI AV FORSOKET OG EVENTUELLE VIDERE ARBEIDER

1 arbeidet med tolkning av belastningsforseket dukket det opp flere momenter som gjor at
proveresultatene ikke er direkte overferbare til fundamenteringspelene. Dette kan
oppsumimeres i tre punkter:

1. Mye oppiylling i akse 2 gir hayere spenninger i denne aksen enn i de @vrige aksene.
Hayere spenninger 1 bakken vil gi hgyere baereevne i friksjonsmassene.

2. Det er sveert varierende grunnforhold 1 omrédet, noe som kompliserer tolkningen.

3. Fundamenteringspelene er ca. 10 meter lengre enn prevepelen.
Ekstensometermalingene skulle gi grunnlag for beregning av friksjonsfordeling langs
pelen, for overforing til de lengre pelene. Da ekstensometrene viser uforholdsmessig
stor friksjon langs toppen av pelen er disse mélingene valgt & ses bort fra.

Videre arbeider bestdr av & kontrollere/beregne bareevnen av fundamentene og
fundamenteringspelene. Utgangspunktet er den lastberegningen som er gjort for den utvidete
brua, resultatene fra provebelastningen, samt kjennskap til grunnforholdene. Siktemalet er at
pelene bare skal utnyttes i den grad det er nedvendig som et supplement til fundamentets
bezreevne.

7 REFERANSER

1. Statens vegvesen, Akershus. E6 Minnesund - @rbekk Minnesund bru: Geotekniske
undersgkelser, fundamentering. Rapport datert 1991-09-01
2. Statens vegvesen, Vegdirektoratet: Provebelastning av stalrerspel ved Minnesund.
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E18 PAHUGG KLEIVENE - OVERRASKELSER I ANLEGGSFASEN

E18 excavation for Kleivene tunnel — surprises during execution of
works

Siv.ing. Guro Brendbekken, Optimal Geoteknikk AS

Sammendrag
Statens vegvesen bygger ny tunnel for sergéende trafikk pd E18 i forlengelsen av den
nye Drammensbrua.

Entreprisen for E18 Frydenhaug — Eik, Byggeplan Nord bestar av Ny Frydenhaug bru,
Ny Kleivene tunnel samt nytt sergdende lep for E18 fram til Kobbervikdalen. Arbeidet
ble startet opp 1 mars 2006. Byggeplan Nord skal sta ferdig ila 2008.

Under ramming av spunt i en dyprenne med blat kvikkleire ble det registrert heyt
poreovertrykk 1 grunnen.

Summary
Statens vegvesen is building a new tunnel for southgoing road E18 south of the new
Drammen-bridge.

The project E18, Frydenhaug — Eik, Byggeplan Nord, involves the new Frydenhaug
bridge, the new Kleivene tunnel and the new part of the south-going roadsystem up to
Kobbervikdalen. Execution of the works started in march 2006, and is to be finished in
2008.

During driving to establish a sheet-pile-wall in a deep quick-clay trench, there was
measured a high build-up of excess porepressure in the ground.



332

1. Kort orientering om prosjektet

Statens vegvesen bygger ny tunnel for sergiende trafikk pa E18 i forlengelsen av den
nye Drammensbrua. Entreprisen for E18 Frydenhaug — Eik, Byggeplan Nord, bestéir av
Ny Frydenhaug bru, Ny Kleivene tunnel samt nytt sergaende lop for E18 fram til
Kobbervikdalen.

Arbeidet ble startet opp i mars 2006. Byggeplan Nord skal sté ferdig ila 2008. Hele
prosjektet har en kostnadsramme pd 660 millioner kroner.
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Figur33.1  Oversikt over omradet for E18 Frydenhaug — Eik, Byggeplan Nord

Planlegging og prosjektering av byggeplan med anbudsutarbeidelse, er utfort av
Multiconsult AS med Statens Vegvesen region Ser som ansvarlig for de geotekniske
arbeidene.

Optimal Geoteknikk AS har veert innleid som underkonsulent til vegvesenet og har hatt
ansvaret for prosjektering av den permanente spunten samt oppfelging av geotekniske
arbeider i1 forskjeeringen pd Frydenhaug,

MESTA AS er hovedentreprengr med Fundamentering AS som underentreprengr for
grunnarbeidene.

Foredraget omhandler i hovedsak hendelser under anleggsoppfelgingen.



Figur33.2  Oversikt over planlagt ferdig bru, tunnel og kryssomrade

2. Presentasjon av utgravingen mot pdhugget

Fjellnivaene varierer sterkt langs traseen slik at traubunn stedvis ligger pa utsprengt fjell
og stedvis pa lesmasser selv ved en utgraving p opptil 12 m.

Den delen av byggegropa vi skal omtale, har en lengde pa 30 m og ligger inn mot
pahugget for fjelltunnelen vest i omridet. Det er en lokal dyprenne med 15 m losmasse-
dybde med blet kvikkleire i bunnen.

2.1. Beskrivelse av geometri for forskjeeringen

Omradet er sterkt hellende. Vestfoldbanen gér gverst i terrenget pa en steinfylling som
ligger pa om lag kote 24. Nedenfor skréner terrenget ned til en eksisterende permanent
spunt med 3 stagrader som er forblendet med betong. Nedenfor spuntveggen ligger E18
pé om lag kote 10. Toppen av spunten ligger pa om lag kote 15.

Fra jernbanefyllingen og ned til E18 er det en hoydeforskjell pa 14 m og en horisontal
avstand pa om lag 30 m.

Spunt-traséen ligger parallelt med Vestfoldbanen inntil den nermer seg pahugget
hvoretter den gér parallelt med ny E18 Ser og nermer seg Vestfoldbanen fram til
péhugget.
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2.2. Grunnforhold

Lasmassene over fjell bestar av jernbanefylling (grov sprengstein) i varierende tykkelse
over en tarrskorpe p& 1 — 2 m. Under terrskorpa ligger en leire / siltig leire. Leira
beskrives som normalkonsolidert og den er blat, sensitiv (kvikk) over de nederste 5 —
10 m.. Skjeerstyrken ligger i omradet 10 — 20 kPa i de blateste lagene.
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Figur33.3  Grunnundersekelsesresultater i profil 65 i dyprenna

Poretrykket er synkende ned mot fjell, noe som sannsynligvis har &rsak i den tidligere
utbyggingen av E18 ( omtrent 1975) med sprengning av fjellskjaeringer og utgraving
ned til kote 8 med péfalgende drenering av lgsmassene i dette nivéet.

2.3. Utferelse av utgraving

Utgravingen skal utferes med permanent spunt til fjell bakforankret med permanente
stag til fiell i opptil 5 nivaer.
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Fra toppen av jernbanefyllingen og ned til toppen av spunten mot E18 er det en
haydeforskjell pA 9 m og en horisontal avstand pd om lag 30 m midt i dyprenna. Dette
tilsvarer en terrenghelning pd om lag 1:3.

Det skulle ikke veert mulig & oppna stabilitet med de lgsmassene som foreligger i
dyprenna med en slik helning. Arsaken ma skyldes innspenninger og spesielle 3-
dimensjonale forhold for jernbanefyllingen over dyprenna.
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Figur33.4  Plan over tras¢ for spunt med motfylling mot eksisterende E18.

Den mest kritiske fasen slik vi vurderte det, ville bli under forgraving for spunten
Forgravingen ville bli mellom 3 — 5 m under eksisterende terreng. Avstanden opp til
banen varierer mellom 13 — 10 m, og heydeforskjellen fra topp jernbanefylling til bunn
groft ville bli opp mot 10 m.

Behovet for forgraving skyldes at jernbanefyllingen strekker seg inn over spunttraséen,
spesielt der traséen naermer seg Vestfoldbanen. Forgravingen métte utfores uten
togtrafikk, i sveert korte seksjoner og med umiddelbar tilbakefylling med sandmasser.
Dette var av sikkerhetshensyn pga darlig stabilitet i denne situasjonen.

Under beregningene av spunten, fikk vi ikke jordmodellen til & vare stabil med
tilstrekkelig sikkerhet ved utgraving for 1.stagrad selv ved s lite som 0,5 m utgraving.
Vi benyttet spuntA3 til spuntberegningene.

Stabilitetsberegninger av den eksisterende skréningen viste ogsa for liten sikkerhet. Ved
et dypdykk i Vegdirektoratets hovedarkiv kom det fram at det opprinnelig var planlagt
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en motfylling for 4 stabilisere terrenget i dyprenna opp mot jernbanen. Denne kom aldri
til utforelse.

Dette medferte at vi matte legge opp motfylling ned mot den permanente spunten mot
E18 for & fa tilstrekkelig stabilitet. I tillegg matte vi fylle opp en stabiliserende
arbeidsplattform langs spunten.

dEs NORD
EXSIST. E°8 “v‘

PRCFIL 65
Figur 33.5  Motfylling ned mot E18 mellom ny og gammel permanent spunt.

Overste stagniva ble dermed i prinsipp montert i eksisterende terreng med denne
lgsningen.
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Figur 33.6  Oppriss av spunt i dyprenna
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Fjelinivéene varierer sterkt langs traseen slik at traubunn stedvis ligger pa utsprengt fjell
og stedvis pa lesmasser. Variasjonene i fjellnivaet vises i lengdeprofilet for spuntveggen
over. Her vises ogsé gravenivaet i dyprenna pa kote 8.

2.4. Kontrollomfang under anleggsarbeidene
For & kontrollere stabiliteten i omradet under etablering av motfyllingene, ble det
etablert poretrykksmalere pé 2 plasser og i 2 nivéer for begge plasseringer.

PZ1167A og B ble plassert omtrent i senter av ny E18 i det omradet som ville {3 sterst
heyde av motfylling. PZ1122A og B ble plassert om lag 5 m bak spuntveggen.

Figur 33.7  Rensking av anleggsomrade med poretrykksmélere under fremtidig
motfylling ned mot E18

I forbindelse med kontroll av deformasjoner for jernbanen under utgraving for spunten
er det ogsa satt krav til deformasjonsmalinger pa skinnegangen samt inklinometer-
kanaler pa spuntveggen. Topp spunt males i tillegg pa flere punkter.

Det males ogsé pa den permanente muren ned mot E18 for & kontrollere at det ikke blir
uventede deformasjoner under etablering av motfyllingen.

2.5. Utferelse av arbeidene
Poretrykkmalingene ble satt 1 gang ca. 1.mars 2006. Mellom 1.mars og 20.april gikk
sngen, og dette medforte en gkning i poretrykket pa om lag 1 m for alle malerne.

Rensk av terreng ble utfort i begynnelsen av april. Motfyllingen ble opparbeidet mellom
25.april og 12.mai.
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Oppbygging av m

Oppfyllingen ga ingen uventede resultater for poretrykksoppbygging. Poretrykket steg
med maksimalt 40 cm, noe som kanskje var en del mindre enn forventet.
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Figur 33.9  Poretrykksmalinger under oppbygging av motfylling

Det ble heller ingen uventede deformasjoner pa den eksisterende permanente spunten
ned mot E18.
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2.6. Presentasjon av overraskelsen

S4 begynte vi 4 spunte 16.mai. Det ble rammet spunt av type AZ48. [ lapet av den forste
dagen ble det rammet ned 10 enkle spuntnéler fra om lag midt i dyprenne i profil 65 og
mot pdhugget.

Etter alle solemerker skulle dette medfere minimal massefortrengning og dermed heller
ikke noe videre poretrykkoppbygging. Imidlertid hadde vi en viss faglig interesse av &
male poretrykket uansett, s& for nysgjerrighetens skyld ble det utfort en maling ki.18.00
ca. en time for rammingen skulle avsluttes fer 17.mai feiringen.

Malingene viste en poretrykksekning pa 4 m for PZ1167A og 3 m for PZ1167B ned
mot E18 og en gkning pa 4 m for PZ1122A og 9 m for PZ1122B opp mot jernbanen.
Dvs at hele dyprenna var sterkt pavirket av spuntrammingen, Vi var lettere sjokkert.
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Flguf 733.10 Poretrykksmaling under spuntramming, forste periode

De praktiske konsekvensene kan oppsummeres som folger:
— Rammingen ble stoppet umiddelbart.
— Maskinene ble kjert ut til hver side av dyprenna.

— Vi fant fram telefon-nummeret til togsentralen og fortsatte & male poretrykk
utover kvelden.

Heldigvis sank poretrykket umiddelbart om enn ikke veldig raskt. [ lapet av 17.mai var
trykket redusert med 2,5 til 4 m. P4 18.mai var vi derfor klare til 4 gjore et nytt forsek.
Vi ville méle for, etter og under ramming av hver enkelt nél for & sjekke hvor sensitivt
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omradet var for rammearbeidet. Det viste seg at mradet var ekstremt sensitivt. Under
folger utskrift av maleresultatene ved ramming av 2 enkeltnéler.

Dato / klokkeslett pzl1674 pzl167B pzl1224 prl122B

18.05.06 8:30 138 13.5 16.2 17.8 for ramming -- regnveer hele dagen
18.05.06 10:00 14.2 14.1 16.7 18.8 etter forste nal fra 65 -> 50
18.05.06 10:05 14.2 14.1 16.9 19.3 etter andre nal, ramming stoppet
18.05.06 10:13 14.2 14.1 17.6 20.8 10 min etter 2.nal
18.05.06 10:25 14.2 14.1 17.9 21.3 20 min etter 2.nal
18.05.06 10:45 14.2 14.1 18.3 22.1 40 min etter 2.nal, Basum boring stoppet arbeid
18.05.06 11:25 14.9 14.2 18.6 22.6 1 time og 20 min etter 2.nal
2 timer og 15 min etter 2.nal, forste resultat uten
18.05.06 12:20 14.9 14.0 18.6 22.5 stigning
18.05.06 13:25 14.8 14.0 18.4 221 3timer og 15 min etter 2.nal, farste resultat nedover
18.05.06 15:20 14.6 13.8 18.1 214 kl.15.20
18.05.06 17:05 14.4 13.7 17.9 20.9 kl.17.05 sisteidag
19.05.06 8:45 13.7 13.3 16.8 18.7 kl.08.45 fgrste i dag
19.05.06 12:00 13.6 13.3 16.7 18.5 kl.12.00
19.05.06 15:30 13.5 13.2 16.5 18.1 kl.15.30 siste i dag
22.05.06 8:15 13.0 12.9 15.8 16.4 kl. 08.15 boret en mofix

Poretrykket 1 hele dyprenna reagerte mer eller mindre umiddelbart og med enda heyere
poreovertrykk enn i de forrige mélingene. Konsekvensen var at vi métte stoppe opp alt
arbeid med spuntramming i dyprenna og revurdere hele situasjonen.

2.7. Hva gjer vi nd?

Det ble utfert omfattende stabilitetsberegninger bade med PLAXIS og med konven-
sjonelle regnemetoder. Det ble vurdert varierende grad av poretrykksekning basert pa
resultatene av malinger, grunnundersgkelsene, effekt av innspenning samt effekt av
tiltak vi kunne benytte.
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Figur 33.11  Opptegning av stabilitetsproblem med poreovertrykk i grunnen
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Mélingene viste at det var de dype glidesirklene som var mest kritiske. Her visste vi at
vi ville ha effekt av 3-dimensjonale forhold, men det var usikkert hvor mye vi turte &
regne med av slike effekter i kvikk leire.

Vi hadde ikke s mange mulige tiltak, men vi kunne eke motfyllingen i den nedre delen
mot E18. Videre matte vi vurdere om vi kunne fortsette ramming med intensiv kontroll
av poretrykket mot grenseverdier og bruk av tid for & holde sikkerheten oppe og
poretrykket nede.
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Figur 33.12 Utferelse av gket motfylling ned mot E18

Konsekvensene var store. Vi snakket om at Vestfoldbanen kunne {3 en tur ned pé E18.

Byggherren bestemte at han var villig til 4 ta ansvaret ved denne fremgangsmaten, og
den 6.juni, etter at ekstra motfylling var etablert, ble rammingen startet opp igjen.
Deretter hadde vi det veldig travelt med maling i en par-tre uker.
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Figur 33.13  Poretrykksregistrering under ramming av spunt, andre periode

En av nilene som ble rammet 18.mai hadde vi montert inklinometer pa. Vi utforte
inklinometermalinger p& denne ndla fer den var festet i foten med fotbolt for & sjekke
hvilke deformasjoner vi fikk pa spuntveggen helt ned mot fjell under rammingen og
under det varierende poretrykket.

Spuntnala ble i tillegg mélt inn i toppen for & kontrollere om foten flyttet seg utover.
Resultatet av mélingene vises i figuren under.
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Figur 33.14 Inklinometermalinger for spuntfoten ble fordyblet

Malingene viste at for spunten ble fordyblet i foten hadde den flyttet seg 5 — 15 mm mot
E18 og mesti 11 m dybde under spunt-toppen. Spunt-toppen hadde beveget seg minst.

Maélingene viste at de sterste deformasjonene kom 1 -2 m dypere enn det vi hadde
regnet med. Det er derfor sannsynlig at poretrykksekningen kan ha vert enda sterre
dypere ned enn det vi har registrert.

Mileresultatene tyder pa at det har vart en pagaende skjerdeformasjon i massene under
hele prosessen med ramming av spunten etter den 18 ,mai.

T hele denne perioden har det vaert kontrollert deformasjoner pé skinnegangen ukentlig.
Det har ikke veert mulig & registrere deformasjoner pa banen som kan henvises til
spuntrammingen.,

Spunten er nd etablert med en stagrad i toppen, og det skal graves ut for stagrad 2 mens
foredraget blir skrevet. Stabiliteten av Vestfoldbanen ansees for 4 vaere ivaretatt.

3. Konklusjon

Arsaken til losmassenes oppfersel er noe uklar, men folgende forklaringer kan vaere del
av bildet til sammen eller hver for seg:

> Jernbanefyllingen (bygget fra 1872 — 1930) hadde aldri belastet undergrunnen
med sin fulle vekt grunnet hvelv-virkning med det resultat at spenningene
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fordelte seg til sidene av dyprenna og ikke vertikalt ned. Vi fikk
“underkonsolidert leire” i dyprenna.

> Det sto skjarspenninger i losmassene som ble utlest av rystelsene/vibrasjonene
under rammingen. Dette medferte flere” mini brudd-situasjoner” i massene med
péfelgende oppbygging av poreovertrykk under mange minimale deformasjoner
uten at kornskjelettet ble brutt ned.

> Forgravingen brat hvelv-virkningen for deler av jernbanefyllingen som dermed
belastet undergrunnen med péfelgende oppbygging av poreovertrykk i grunnen.

Den klareste konklusjonen er at det har vaert en sveert intens sommer for byggeledelsen
og entreprengren og at Vestfoldbanen gar i 90 km i timen.
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SAMMENDRAG

The Qinling Zhongnanshan Tunnel i Kina er verdens lengste to-lgps vegtunnel. For 4 bedre
trafikksikkerheten i tunnelen er den prosjektert med seks lyssatte bergrom. SINTEF har bistatt
byggherren bade med utformingen av disse spesielle bergrommene med hensyn pé
lyssettingen og den trafikale sikkerheten og likeledes den ingenigrgeologiske prosjekteringen
av disse. Tunnelen gar gjennom fjellkjeden Qinling i Shaanxi-provinsen, Kina. Sterste
bergoverdekning over tunnelen er 1800 m. In-situ bergspenninger ble malt ved
overboringsteknikk i to borehull 1 nzerheten av to bergromlokaliteter hvor overdekningen er
henholdsvis 400 og 1600 m. Méleresultatene viser til dels ekstreme bergspenninger.

Bergrommene i tunnelen er dimensjonert med en lengde pd 200 m og de er gitt en maksimal
bredde pa 22m. P4 grunn av at de to parallelle tunnelene ligger relativt nert inntil hverandre
er minste pilarbredde mellom bergrommene bare 8 m. De viktigste momentene i utformingen
av bergrommene og sikring er (1) heye in-situ bergspenninger, (2) god bergmassekvalitet og
(3) smal pilar mellom bergrommene tatt bergrommenes bredde i betraktning, Utformingen av
bergsikringen er basert pa empirisk tilnerming fra bergmasseklassifisering. Bergsikringen er
verifisert ved numerisk modellering. FLAC3D og Phase2 er benyttet i henholdsvis 3D og 2D
analyser. Det ble ogsd utarbeidet forslag til prosedyrer for utdrivningen av bergrommene og
stabilitets- og deformasjonsmalinger av disse. Som grunnlag gjorde SINTEF Berg og
geoteknikk forst bergspenningsmaélinger fra tunnelen.

Notkkelord: Vegtunnel; bergsikring, in-situ bergspenning; numerisk modellering; bergrom

SUMMARY

Six caverns are designed in the world’s longest two tube road tunnel, The Qinling
Zhongnanshan Tunnel, for special lighting and driving safety purpose. The tunnel is
excavated through the Qinling Mountain Range of Shaanxi province, China, where the
maximum rock overburden is about 1800 m. In-situ rock stress was measured by overcoring
in two boreholes close to the cavern sites, where overburden is 400 and 1600 m, respectively.
The measurement result reveals very high rock stresses. The caverns are designed to have a
length 0f 200 m and a maximum span of 22 m. However, restricted by the distance between
the two existing tunnels the minimum width of the pillar between the caverns is only 8 m. The
main features of the caverns include (1) high in-situ rock stress, (2) generally good rock and
(3) small pillar in comparison to the cavern size. The rock support design is based on
empirical approach from rock mass classification and then verified by the numerical analysis.
FLAC3D and Phase? are used in 3D and 2D analysis, respectively. Special procedures for
excavation, support installation and monitoring are also proposed.

Keywords: Road tunnel; Rock support; In-situ stress;, Numerical analysis; Rock cavern.
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1 INNLEDNING

Prosjektet Qinling Zhongnanshan Tunnel, i Shaanxi provinsen, bestér totalt av fire separate
tunnellep. Av disse er to for jernbane og to for vei. Lengden pa veitunnelene er 18,02 km og
er i dag verdens lengste tolops veitunnel. Brutto tverrsnitt for man installerer full utstepning
av tunnelene er 12,8 x 10,5 m og hvert lep skal ha 2 kjerefelt. Selve drivingen av tunnelene
ble ferdig i lapet 2004. Det ene tunnellgpet vil dpne for trafikk i slutten av 2006.

Til sammen skal seks bergrom drives ut i tunnelene og lyssettes. Lyssettingen gjores av
trafikksikkerhetsmessige arsaker og hensikten er 4 seke & redusere kjeremonotonien, og
dermed gke konsentrasjonen under kjering i tunnelene. Byggherren har tro pa at lyssettingen
ogsé vil vaere et positivt tiltak for komforten for trafikkantene som benytter tunnelen.
Tilsvarende lyssetting er tidligere med stort hell utfort i tre bergrom i Laerdalstunnelen, som i
dag er verdens lengste veitunnel. Lyssettingen og utformingen av bergrommene ble utformet
av SINTEF Transportsikkerhet og -informatikk.

Tunnelene gér gjennom fjellkjeden Qinling. Fjellkjeden bestdr hovedsakelig av granittisk
gneis av relativt god kvalitet for tunnelbygging, og sterste overdekning er ca 1800 m. Denne
overdekningen forer til at man métte forvente hgye og til dels ekstremt haye bergspenninger,
noe som vil pavirke driving og stabilitet av tunnelene og ikke minst bergrommene. P&
bakgrunn av forventningen om heye spenninger ble bergspenningsmalinger utfort. Vi utforte
malingene fra dels ferdig drevet tunnel og typiske bergspenningsytringer ble observert flere
steder i tunnelen. Mélingene ble utfert av SINTEF Berg og geoteknikk med
overboringsteknikk i nerheten av omradet der to av de planlagte bergrommene var plassert,
med henholdsvis 400 og 1600 m overdekning, Malingene med minst overdekning ble utfort
som planlagt, mens omfattende core-disking ble observert i hullet med stor overdekning, noe
som umuliggjorde 3D-mélinger. 3D malingene ble i dette hullet erstattet med 2D
doorstoppermalinger. Mélingene i dette hullet viser at storste spenning er i sterrelsesorden 45
MPa.

Utformingen av de seks bergrommene er gjort ut fra krav bade til lyssettingen, trafikale
forhold og stabilitetsmessige betingelser. Bergrommene er 200 m lange med et tverrsnitt pé
som pa det storste er 22m bredt og 13m heyt, og som gradvis reduseres til vanlig
tunneltverrsnitt.

Senteravstanden mellom de to tunnelene er nominelt 30 m med minimum pilarbredde mellom
bergrommene pd kun 8 m. En pilarbredde pd 8m er etter vér oppfatning ansett for & veere
meget lite tatt i betraktning at det er et bergrom pé begge sider av pilaren med en spennvidde
hver pa 22 m. Opprettholdelse av pilarstabilitet mellom bergrommene ble derfor den sterste
utfordringen i prosjektet.

Bestemmelsen av bergsikringen i bergrommene er i utgangspunktet basert pé en empirisk
tilneerming fra Q-systemet, som sé er verifisert ved anvendelse av numeriske
stabilitetsanalyser. Det tredimensjonale analyseprogrammet FLAC3D er benyttet i den
generelle analysen i prosjektet med fokus pa 3D-effekter langs tunnelaksen, mens 2D analyser
er utfort med programmet Phase” for en mer detaljert analyse og studie av
utdrivningssekvenser samt en evaluering av virkningen av hvert enkelt sikringselement.
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To ulike sikringsomfang er forelagt for henholdsvis lav og hey overdekning. Anbefalingene
innebeaerer i hovedsak retningslinjer for konvensjonell bolting og spraytebetong. Prosedyrer
for utdrivingen av bergrommene, installering av sikring og monitorering av deformasjoner
inngdr ogsé i prosjektet.

2 BERGSPENNIGNSMALING

2.1 Maleprogram

Det var opprinnelig planlagt at SINTEF skulle utfore 3D-mélinger 1 horisontale hull i
neerheten av begge bergromslokalitetene (Dahle et al., 2006), som vist i figur 1.
Overdekningen ved de to lokalitetene for borehull 1 og borehull 2 er henholdsvis 400 og
1600m. [ borehull 1 ble malingene utfert som planlagt. I borehull 2 erfarte man imidlertid
utstrakt core-disking under boring av hullet, noe som faktisk umuliggjorde 3D malinger. Figur
2 viser deler av kjerneopptaket fra borehull 2. Som det fremgar fikk man har hele 23 lameller
over en lengde pd 27cm noe som indikerer meget hoye spenninger pé tvers av hullaksen. 2D
doorstopper-malinger ble utfart uten sterre problemer i det samme hullet. 2D mélinger gir
spenninger i planet normalt pa boreretningen.

s PH2Zc Borehull 1 Borehull 2 2 FE g
v Y Y $ kd
g Xi'an 4—\51 \2 E3 Ankang ¥
w "“-...—--—"‘—'—
HOZEmM J _ 3600m B 4NGOm il 5305m
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3 3 § 2 g
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4 —_— \
5025m J 4440m \ 3724m ﬂL 4Hm

Figur 1. Skjematisk plan av tunnelene, bergromlokalitetene og bergspenningsmalingenes lokalitet
(ikke i malestokk)

Figur 2. Utstrakt core-disking i borehull 2
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2.2 Maleresultater

Bergspenningsmélingene viser at horisontalspenningene ved lokalitet 1 er vesentlig hoyere
enn det som kan forventes ut fra teoretiske betraktinger. Ved lokalitet 2 er kun 2D
spenningsmaling utfort, noe som forer til at man ikke fanger opp alle spenningskomponentene
i horisontalplanet. De haye horisontalspenningene mé antas & vere av tektonisk opprinnelse
(Dahle et al,. 2006).

Borehull 1

Maleresultatene er analysert i det SINTEF-utviklede programmet DISO (Determination of In-
situ Stress by Overcoring) og gir en statistisk vurdering av verdiene (Lu, 2006). Resultatplott
av hovedspenningene er vist i figur 3 med tilherende spenninger. Figuren viser at storste og
mellomste hovedspenning, 6| og &3, er relativt flattliggende. Minste hovedspenning, o3, er
den steileste hovedspenningen. Den dekomponerte vertikalspenningen fra malingene stemmer
godt overens med den teoretisk gravitative spenningen.

N
61 =19.6 £4.6 MPa
W E 6,=14.0 £3.5MPa
63= 9.4 +2.0 MPa
Tunnel
S

Figur 3. Grafisk presentasjon (nedre halvkule projeksjon) av spenningsmalingen i borehull 1.

Borehull 2

De todimensjonale mélingene i borehull 2 viser gjennomsnittlig vertikal- og
horisontalspenning, henholdsvis 42 og 11 MPa. Vertikalspenningen stemmer godt overens
med teoretisk gravitativ spenning. Horisontalspenningen angir spenning langs tunnelaksen.
2D-malinger fanger ikke opp alle spenninger i horisontalplanet, noe som ferer til at
horisontalspenningene ved denne lokaliteten sannsynligvis er hoyere enn den malte.

3 UTFORMING AV BERGROMMENE OG BERGSIKRINGEN

3.1 Bergromdesign

Utformingen av lyssettingen medferte at bergrommene maétte vaere 22 m brede og 13 m haye.
Det var endog enskelig med ytterligere bredde, men modelleringene viste at dette ville gi en
situasjon der stabiliteten var truet og kunne ikke tillates. Over en lengde p& 150m i
kjereretningen okes tverrsnittet gradvis fra ordinzrt tunneltverrsnitt til det fulle tverrsnittet i
bergrommet, for si reduseres igjen gradvis tilbake til ordingrt tverrsnitt pa de neste 50m, som
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vist 1 figur 4. Bergrommene E1 og W1 har maksimal spennvidde ved det samme
profilnummeret i tunnelen og disse ligger dermed vis a vis hverandre som vist i figur 1.
Bergrommene E2 og W2 er derimot plassert noe forskjevet slik at man har det sterste bredden
i et bergrom vis a vis havarinisjen i nabotunnelen, se figur 4.

Emergency parking zone

by
ol
-

o |
- . . N
—m Dyijving direction b

Figur 4. Planskisse av tunnelenes og bergrommenes utforming, metriske enheter.

30.0

3.2 Bergmekaniske data

Bergmasseklassifisering og korresponderende bergmekaniske parametere er estimert ut fra
Kinesiske standarder og tilgjengelig informasjon fra de ingeniergeologiske undersekelsene.
Visuell befaring i felt forte kun til begrenset ekning av informasjon pd grunn av at nesten hele
tunnelen allerede var sproytet med betong. Tabell 1 viser de estimerte bergmekaniske
parametrene som er blitt benyttet i modelleringen. Bergrommene E2 og W2 er lokalisert 1 et
omrade med ekstremt haye bergspenninger og bergmassen her var antatt 4 veere av god
kvalitet. De laveste bergspenningene ble malt i omridet der bergrommene E1 og W1 er
lokalisert samtidig som det er her vi antok at vi hadde den svakeste/déarligste
bergmassekvaliteten. Bergrommene E3 og W3 bygges 1 et omride man antok at
bergmassestyrken og bergspenningene skulle ligge kvantitativt og kvalitativt mellom de
ovenfor beskrevne ytterpunktene.

Tabell 1 Bergmassens bergmekaniske parametere ved de tre ulike lokalitetene av bergrommene

Parameter Bergrom > El/W1 E2/W2 E3/W3
E-modul [GPa] 20 29 20
Poissons forhold, v 0,25 0,215 0,25
Peak friksjonsvinkel, ¢, [°] 50 57 50
Residual friksjonsvinkel, ¢, [°] 40 47 40
Peak kohesjon, ¢, [MPa] 1,5 1,9 1,5
Residual kohesjon, ¢, [MPa] 0,5 0,6 0,5
Dilatasjon, v [°] 10 10 10
Peak strekkstyrke, o [MPa] 1,09 1,13 1,09
Residual strekkstyrke oy, [MPa] 0,47 0,47 0,47
Vertikalspenning, o, [MPa] 10 40-45 15
Horisontalspenning normalt tunnelakse, o, [MPa] 15 25-30 15-20

Horisontalspenning parallel tunnelakse, 6, [MPa] 15 25-30 15-20
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3.3 Bersikring og prosedyrer

Enkle numeriske beregninger ved bruk av modelleringsverktoyet Phase2 i oppstarten av
prosjektet avslorte store bergsikringsutfordringer ved bygging av sa vidt store bergrom som
her 1 kombinasjon med slanke pilarer og heye in-situ spenninger. Som en konsekvens av det
ble det besluttet at spesielle prosedyrer for utdrivingen av bergrommene matte etableres og
disse bestod derfor av: (1) trinnvis utdriving av bergrommene, (2) bruk av sikringselementer
som er egnet for 4 tile store deformasjoner (stor seighet) etter hvert utdrivningstrinn og (3)
maling og oppfolging av deformasjoner med ekstensometer og konvergens.

Bergrom E1/W1 og E3/W3
Figur 5 viser rekkefolgen av den trinnvise utdrivingen av bergrommene. Utdrivingen og
bergsikringen ble anbefalt slik:
1) Utdrivingen av venstre del av heyre bergrom, installasjon av permanent sikring.
2) Utdriving av hayre del av venstre bergrom, installasjon av permanent sikring.
3) Utvide hoyre bergrom til full sterrelse og installere permanent sikring.
4) Fullfere venstre bergrom og installasjon av permanent sikring.

Existing tuninel Existing tunnel

Figur 5. Vertikalsnitt av bergrom ved samme tunneltverrsnitt. Utdrivningsrekkefelge for bergrom
El/WI og E3/W3

Borehullene for sprengning ble anbefalt boret parallell den endelige bergoverflaten for &
oppnd en glattest mulig overflate. Bergsikringen er beregnet ut fra Q-systemet og ble som
falger:
- 150 mm tykk stalfiberarmert sproytbetong
- Fullt inngyste boltet i menster 2x2 m, med folgende krav: elastisk forlengelse pa
minimum 3 %, flyte- og bruddlast pa henholdsvis 120 og 150 kN.
- Boltelengen i tak og vegger ma vare henholdsvis 7 og 4 m.

Bergrom E2 og W2
For bergrommene E2 og W2 er sterste bredde lokalisert ved samme tunneltverrsnitt som
havarinisjen, se figur 4. In-situ vertikalspenning ved disse bergrommene er ca 45 MPa, noe
som farer til dels store deformasjoner og heye spenninger 1 pilaren. Felgende anbefalinger om
trinnvise utferelse av etablering av bergrommene og installasjon av bergsikring ble gitt for &
sikre at bergrommene ble drevet pd en trygg méate og at ansket stabilitet ble ivaretatt:

I. Utdriving av venstre del av bergrommet, trinn 1 1 figur 6.
II. Boring av 3 m lange hull for bolter i 2x2 m menster 1 de endelige
bergromsoverflaten. Borehullene mé midlertidig tettes for 4 unnga at sproytbetong
ikke tetter hullene.
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III. Manuell rensk av bergoverflaten for pafering av 60 mm stélfiberarmert
spreytbetong.

IV. Installasjon av 3 m lange polyester endeforankrede bolter. Bolteplatene skal
monteres utenpa den nylig paferte sproytbetongen. Boltene skal ikke forstrammes
for & kunne motsta relativt store deformasjoner.

V. Utdrivingen av heyre del av bergrommet ma gjares ved at ladehullene bores parallelt
tunnelaksen

VI Installasjon av permanent bergsikring i heyre del av bergrommet med prosedyrer
som 1 trinn IL, 1l og IV.

VII. Etter 3-4 dagers herding av sproytbetongen, kan installeringen av permanent sikring
starte. 10 m lange polyester endeforankrede bolter skal installeres 1 menster 2x2 m
mellom de allerede installerte 3 m lange boltene.

VIIL. Péfering av stalfiberarmert spraytbetong slik at endelig tykkelse blir 300 mm.
Boltene benyttet ma ha en elastisk forlengelse pd 3 % og en flyte og bruddlast pa
henholdsvis 120 og 150 kN.

Montering av deformasjonsmalere er ikke beskrevet i denne artikkelen

Existing emergency
parking zone . Existing tunnel

Figur 6. Vertikalsnitt av bergrom E2 og W2. Utdrivingsrekkefolge er vist 1 bergrommet til hoyre.

4 NUMERISK MODELLERING

Béade 2D og 3D numeriske analyser er utfert for 4 studere bergromstabiliteten og for &
verifisere sikringsomfanget beskrevet i kapittel 3. 3D analysene i programmet FLAC3D
fokuserer i hovedsak pa den tredimensjonale innspenningseffekten langs tunnelaksen, mens
analysene 1 programmet Phase” er utfort for 4 studere utdrivingssekvenser og virkningen av
hvert enkelt sikringselement (Lu et al., 2005).

4.1 Tredimensjonal analyse

I Flac3D ble det etablert en modell for bergrommene E2 og W2 som er 400x200x160 m
(lengde x bredde x hayde). Figur 7 viser bergrommet i sin fulle lengde, med havarinisje i
motsatt lop og evakueringstunnel som forbinder de to parallelle lapene. Modellen bestér totalt
av 27.264 bergmasseelementer, 7.869 bergbolter og 10.992 spraytebetongelementer.

Den tredimensjonale analysen viser tydelig at 3D-effekten har positiv innvirkning pa
stabiliteten i bergrommene spesielt med hensyn pé av omlagringen av spenningene og
reduserte deformasjoner langs tunnelaksen. De mest kritiske bruddomradene er som forventet
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i naerheten av maksimal bergromsbredde. Dette skyldes naturlig nok at pilaren her har minst

tykkelse og at det i tillegg er drevet en evakueringstunnel gjennom pilaren. Den store bredden
av bergrommet medforer ogsd betydelig belastning av omkringliggende bergmasse 1 dette

omridet. Bruddomridene avtar gradvis 1 retning mot normalt tunneltverrsnitt. 3D-analysene
verifiserer den generelle stabiliteten av bergrommene med den dimensjonert sikring som

beskrevet 1 kapittel 3.
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Figur 7. Flac3D-modell av bergrommene E2 og W2. Havarinisjen er her vist i venstre lop og en

evakueringstunnel forbinder denne tunnelen med bergrommet i heyre lop. Rutene i figuren angir

elementinndelingen i FLAC3D.
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4.2 Todimensjonal analyse

I den todimensjonale analysen er tverrsnittet lagt der bredden av bergrommene er pé det
sterste. Den trinnvise utdrivingen med bolter og spreytbetong etter hvert trinn, samt
tidsforsinkelse av installering av bergsikring er vist i figur 8. Analysen gir svar pé nytten og
responsen av hvert enkelt sikringselement i hvert trinn inkludert spenninger, deformasjoner og
eventuelle brudd som oppstér i bergmassen.

Trinn 1 » Trinn 2

Trinn 3 Trinn 4

I (',"- Ty .-"'_""-\ ("" B

Trinn 5 Trinn 6

e Yy

Figur 8. Utdriving for de 6 trinnene i den todimensjonale analysen i Phase2.

5 KONKLUSJONER

Artikkelen beskriver bergspenningsmélinger, bergsikring og numeriske analyser utfert for
stabilitetsvurderinger av bergrom spesielt bygget for lyssetting i Qinling Zhongnanshan
Highway Tunnel. De viktigste faktorene i prosjektet er som folger: (1) til dels ekstremt haye
bergspenninger, (2) bergmasse av generelt god kvalitet og (3) slank pilar mellom
bergrommene i forhold til bergrommenes bredde. Bergsikringssystemet og
arbeidsprosedyrene bestér av utstrakt bruk av bolting, spreytebetong, trinnvis utdriving og

-maéling og oppfelging av stabilitet og deformasjoner. Utformingen og prosjektering av disse
bergrommene er utfort ved hjelp av empiriske metoder og siden verifisert ved utstrakt bruk av
numeriske analyser.
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Ved bergrom E2 og W2 er det malt ekstreme bergspenninger. Her er det anvendt
sikringsmetoder for arbeids- og permanentsikring som har nedvendig teyelighet til & kunne
effektivt virke i et regime med hoye bergspenninger, store deformasjoner og konvergens i
bergrommet. Hensikten med slike sikringsmetoder er a tillate bergmassen en delvis
deformasjon for full effekt av bergsikringen oppnés. Stive sikringsmetoder har
erfaringsmessig vist seg 4 ha darlig anvendbarhet 1 tunneler med heye bergspenninger. Ved &
folge en slik prosedyre unngér man at bergsikringens styrke overgds p et for tidlig tidspunkt i
forhold til dens fulle deformasjonen.

De to- og tredimensjonale analysene viser endringen av spenninger og deformasjoner langs
tunnelaksen og responsen og virkningen av hvert enkelt sikringselement i hvert enkelt
utdrivingstrinn. De numeriske analysene viser at det valgte bergsikringssystemet er
tilstrekkelig for 4 oppnd ensket stabilitet 1 bergrommene.

6 TAKK

Prosjektet kom i stand ved at eieren av tunnelen pnsket & benytte seg av tiltak for 4 bedre
trafikksikkerheten i tunnelen basert pa erfaringer man har med slike tiltak utfort i
Lerdaltunnelen med lyssatte bergrom. Gjennom SINTEF Transportsikkerhet og —informatikk
og seniorforsker Gunnar D. Jenssen ble SINTEF Berg og geoteknikk koblet inn i progjektet.
Forfatterne gnsker & rette en stor takk til SINTEF Transportsikkerhet og —informatikk for et
godt og interessant samarbeid.
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OPS E39 LYNGDAL - FLEKKEFJORD.
STABILITET AV @STRE PAHUGG PA FEDAHEITUNNELEN.

Sivilingenier Stein Heggstad, Rambgll Norge AS.

INNLEDNING:

I september 2006 ble den 17 km lange vegstrekningen pd E39 mellom Lyngdal og Flekkefjord
dpnet. P4 strekningen er det 7 tunnelen pé til sammen 7,5 km. Vegstrekningen har kostet 1,2
mrd.kr. Utbyggingskontrakten ble utfert av VKR- gruppen — (Veidekke entreprener AS, Kruse
Smith AS og Br. Reme AS).

Utbyggings og driftsselskapet heter Allfarveg og detaljer om vegstrekningen finnes pa nettet.
Ramball Norge AS var raddgiver for VKR-gruppen.

Ingenigrgeolog Per Arne Moen var engasjert av VKR-gruppen til 4 ha den daglige oppfolging
av tunneler og forskjeeringer og har utarbeidet ingeniergeologisk rapport. Figurer i dette
foredrag er hentet fra denne rapporten, ref 1. Bilder er tilsendt fra Allfarveg AS v.Svein
Caspersen, Geir Netland, Veidekke AS og Kurt Ame Watne, Kruse-Smith AS.

7 tunneller skulle tilsi 14 pdhugg, men siden Fedaheitunnelen har en oppkjeringsrampe og
forbindelse ned gamle E39 ved Fedafjorden er det 15 padhugg. De fleste av disse pdhuggene
har hatt normale forhold ved oppstart og driving, med variasjoner av forbolting kombinert
med spraytebetong, forsiktig sprengning og oppdelte salver.

Péhugget pd Fedaheitunnelen bed imidlertid pa spesielle problemstillinger som krevde
omfattende sikring pa forhand, samt supplerende sikring i etterkant som permanent sikring.

Det ma understrekes at omtalen under er slik det ble prosjektet. Vi har ikke veert pd stedet
under arbeidenes utfarelse eller etterpd. Tilpasninger er gjort, men hovedtrekkene er som
prosjektert.

OPPSUMMERING:

Den nye vegstrekningen pa E39 mellom Lyngdal og Flekkefjord ble apnet i september 2006.
Det var spesielle ingenigrgeologiske problemstillinger pa begge sider av Fedafjorden. Her
omtales problemstillinger i tilknytning til Fedaheitunnelers gstre pahugg mot Fedafjorden.
Brua kommer rett inn mot pahugget pa ca kt 50. En stor bergblokk p4 flere tusen nv® pa hayre
side av pahugget hviler pé en skré sleppe og er avlest i bakkant. Ingen del av den nye
konstruksjon skal veere i kontakt med dette massivet. Malebolter er montert for & kunne fange
opp deformasjon langs sleppeplanet. I tillegg er berghammeren med pahugget underkuttet av
den samme skri sleppa, samt at berget rundt padhugget er gjennomsatt av sprekker som gir
store blokker rett over pdhugget. Det er utfort omfattende sikring i forkant av
tunnelsprengning med lange innstepte 32mm fiellbolter og spreytebetong. Tunnelen ble
drevet gjennom fra innsiden. Det ble sprengt med oppdelte salver og sikret under fremdrift
med omfattende bruk av bolter og spraytebetong. Som permanent sikring ble det i tillegg
boltet med lange radielle bolter rett innenfor pdhugget, samt at det ble sikret med en 9 meter
lang dobbeltarmert sproytebetongbue som stetter opp bade for bergblokker over pdhugget og
deformasjon langs den skrd 50° sleppa. Problemstillingene er sd komplekse at de ikke lar seg
beregne med noen stor sikkerhet. Samlet sikringskonstruksjon gir tilfredstillende sikkerhet
som permanent sikring.
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SUMMARY.

The new road E39 between Lyngdal and Flekkefjord was opened in September 2006. This
lecture refer to the stability conditions near the eastern tunnel opening on the Fedaheia tunnel
towards the Feda Fjord. The tunnel opening is situated in a steep rock slope 50 meters above
the sea level where the new road is going directly from the bridge into the tunnel. The
problems are located to large rock blocks over the opening, a large joint undercutting the rock
mass of several thousands it on the right side of the tunnel and the same joint that further up
mn the slope is undercutting the rock mass surrounding the tunnel opening.

No part of the construction should have contact with the rock mass on the right side of the
opening. Before blasting, the stability conditions near the tunnel were increased by use of
32mm reinforced rock bolts and shoterete beside and over the tunnel opening. The support of
the large rock blocks over the opening were executed by use of 32mm rock bolts with length
of 6 and 8 meter and a 9 meter long reinforced shotcrete construction that also cover the
undercutting joint in the tunnel.

Fedafjorden hengebru: Bildet er tatt fra fly juni 2006 og viser hengebrua
og pahugg mot Fedaheitunnelen. Bilde: Allfarveg AS
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1.FEDAHEITUNNELEN

Tunnelen er 1450 meter lang med en avkjering i sidetunnel ned mot gamle E39. Tunnelen ble
drevet fra dette pahugget. Figuren viser begge pahugg ved Fedafjorden, samt
av/pékjeringsramper.
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Kartutsnitt som viser begge pahugg mot Fedafjorden. .

Parsellens mest spektakulare del er brua over Fedafjorden med pédhugg mot fjelltunneler heyt
oppe i fjellsidene pd begge sider av fjorden. I forbindelse med bru og pahugg har to
ingeniergeologiske problemstillinger gitt spesielle problemer:

e Under fundamentet for brutamet pa Fedafjordens estside ble det registrert steile
sprekker med mulig utgiende lenger ned i fjorden under fundamentet. Her ble NGI
engasjert for & utfore beregninger. De anbefalte 11 stk lissestag gjennom en
betongdrager under brutimet med samlet forspenningskraft pd 20 MN.

¢ Ulike problemstillinger knyttet til stabilitet ved gstre pdhugg som skal omtales
nrmere her.

L

2. OSTRE PAHUGG

Dstre pihugg er plassert pd ca kt 50 ovenfor den gamle E39. I utgangspunktet har gunstigst
mulig plassering av brua vert retningsgivende for plassering av pdhugget. Det har medfert at
péhugget har fatt en noe spesiell plassering. Bilde under viser pdhuggsstedet for det ble
sprengt.. Stiplet linje antyder plassering av kontur.
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elen. (Vatne)

Qstre pahugg Fedaheitunn

Forklaring:

— e — :Antydet kontur tunnel
PUPpppp—— “Utgaende av 50° sleppe.
— - - — :Avskjeerende sprekk

Spesielt tre problemstillinger var sentrale ved pahugget: (Bilde gir bare delvis inntrykk av
forholdene).

» I fremkant av pdhugget kommer det opp en glatt sprekkeflate som representerer en
leirsleppe med ca 50° fall ned mot gamle E39.(fra silen i pdhugget og ned mot hoyre
pé bilde). Denne leirfylte sleppa underkutter hele berghammeren til heyre for- og
nedenfor padhugget, med et volum pa flere tusen nr. Pahuggsflaten definerer utgiende
av en steil dpen sprekk som avkuttet denne berghammeren i bakkant. Det har vert et
krav at ingen del av den nye konstruksjonen skulle vaere i kontakt med dette omrédet
til hayre pd bilde. Det meste av de utoverhengende blokkene i bergveggen pa heyre
side av pahugget er derfor, og av hensyn til stabilitet, sprengt. vekk.

* Leirsleppa fortsetter oppover som et sprekkeplan som skjaerer av ytre del av
berghammeren og tunnelen ut mot pdhugget. For 4 f4 bedret stabilitet til venstre for-
og over pahugget ble det i forkant boltet med ca 120stk 32mm innstepte kamstalbolter
med lengde 4, 6 og 8 meter. I hakket til venstre for pdhugget ble det boret inn
fjellbolter som forankring for spraytebetong. Arbeidene ble utfert av Monan
Fjellsikring.

e Over pahugget ser man konturene av store bergblokker som kunne bli ustabile inn mot
tunnelen. Sikring av disse métte i forste rekke tas med radielle bolter inne fra tunnelen,
men forbolting som ble utfert fra pdhuggssiden for sprengning var ogsd innrettet mot
denne problemstilingen.
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Figuren under viser utfert bolting for sprengning og er sakset fra VKR- gruppens rapport.,
(ref 1). Tunnelen tegnet inn.
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sifiring nefort ute av Monan Fiellikying:

Figur viser forbolting (fer gjennomslag).

Farste pilot drevet gjennom fra innsiden ogut er vist nedenfor.

Gjennoms_l?ig med pilot.
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Her vises sproytebetong i hakket nede til heyre for pahugget. Bilde viser ogsa ganske klart de
store bergblokkene over pahugget. Sprekkene som avgrenser disse blokkene er svaert
overeksponert i dagen. Fiellkvaliteten bedrer seg betraktelig 3- 5 meter innenfor pdhugget.
Tunnelbredden avtar fra ca 13 meter til 8,5 meter (T8,5) ca 30 meter inn fra pdhugget. Bilde
under viser tunnelen strosset ut til fullt tverrsnitt i padhugget. Sprengning ble utfert med
oppdelte salver og fortlepende sikring med bolter og spreytebetong.
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Fortlepende registrering av fjellkvalitet ble utfert av VKR-gruppens ingeniegrgeolog Per Arne
Moen. Figurene viser registreringer etter Q-metoden og utfert sikring pa stuff pa de siste
metrene ut mot pdhugget.

Merinnd

INGENIOR -
f e ] M

BEARIIVERLSR

el nre.

[ chw" Y

L 1}
!';,I
.
|
H
|

ARDBEIDG SIKRIN

S PR R R R AR T I AN 1)

L .
v i | = T EN NN

i A4

Figue 9. Portal Fedabaed vst Viser Teirsoncn som skar iy o utsloget ved fall 30 gowler,

sikringen av denne. Do ytterste ES mcterne med sikeing or tut med i wabelion under thike

sk lisbear <l il jort arentro av MMono,

T 0 | 1=a E % e | k5% ik
| { ' .
Hadi il 5 | L i | (1. L
Speat Gudr | 10

Fabellh: Sikemgesmendde 1yiterste 15 mcetor av tunnet cks wesikring.

Figurer og tabeller hentet fra VKR-gruppens rapport, refl

3. PERMANENT SIKRING:

Problemstillingene rundt pdhugget er komplekse og gjer at det ikke er enkelt 4 velge hvilke
parametre som kan veere kritisk for stabilitet. Som grunnlag for permanent sikring ble det lagt
til grunn at blokka over pahugget skulle boltes for 4 ta vekten som ble anslétt til rundt 800
tonn eller 80 - 90 tonn pr. Im langs tunnelaksen. Beregninger av stabilitet for utglidning langs
skrdsleppa viste rimelig god sikkerhet, men er sterkt avhengig av friksjonsforholdene langs
sleppa. Enkle beregninger viste sikkerhet fra 1,5 — 2 med sannsynlige anslag for kohesjon og
friksjonsvinkel, men der avvikende verdier innvirker sterkt pa resultatet.

For & diskutere permanent sikring av pdhugget ble det avholdt mete med Vegdirektoratet
30.11.05. Der ble problemstillingene gjennomgétt og det ble enighet om & utfore permanent
sikring i form av en kraftig armert bue over omridet rett innenfor portalen for 4 sikre blokka
over pahugget, 1 tillegg til bolting med lange bolter, samt en bue lenger inn for &4 dekke den
skré sleppa. Avstanden mellom buene ville imidlertid bli s liten at vi i praksis prosjekterte en
kraftig bue som dekker hele omrédet. Anslétt utstrekning mellom pr 23481 og 23490. Denne
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buen ble prosjektert som dobbelt armert og boltforankret med korte bolter 1 vegger og séle
som vist pa skisser under.
Buen er ikke beregnet med tanke pa kapasitet.

Sikring av blokk over pahugg
med 4 stk @32mm innstepte
bolter pr Im med lengde 6 og
8 meter. 3 meter lange
@32mm bolter som
forankring av kile av
sproytebetong i utfall i venstre
side..

i : Bolterader i vegger og séle for
et forankring i spraytebetong.
( Spreytebetongbue:
Y dobbeltarmert med @20mm
kamstal ¢/c 300mm. 30 — 40

cm tykkelse pa sproytet bue.

Prinsipp for utstrekning pa
armert sproytebetongbue, pr
2381 — pr 2390 over skra
sleppe. Portalstep i pdhugg ut
mot bru.




36.9 FJELLSPRENGNINGSTEKNIKK
BERGMEKANIKK/GEOTEKNIKK 2006

e e L

ks s,

Figurer-le viser armering av bue (oppe pé bilde)- og bolter i vegg. (Allfarveg AS) -

3.1. Mengder anslatt:

Spraytebetong i kile i pdhugget, uarmert: 12 - 15m°
Bolter i kile: @32mm 1=3m 10 stk
Spreytebetong i bue, fiberarmert: 125m’®
Armering i bue: 020mm L=1400m =3360kg
Horisontal: @12mm 1L=733m = 660kg
Bolter 1 fundament 432mm L=1,5 ca 20 stk
Bolter i heng: 32 L=6 - 8m 30 stk

1 tillegg kommer bolter og nett for & skre pahuggsflata ovenfor portalen fra kran,

3.2 Milebolter

For 4 kunne male bevegelser i ”Speilen 2” berghammeren til hoyre for pdhugget, er det satt
inn mélebolter. Disse vil kunne avslere om det er bevegelser i dette store massivet og ma
folges opp i arene fremover.
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REFERANSER OG BENYTTET MATERIELL:
e Ref 1: Tunnel portaler OPS E39 Lyngdal Flekkefjord: VKR-gruppens rapport
utarbeidet av ingeniergeolog Per Arne Moen
e Bilder er oversendt fra Allfarveg AS v. Svein Caspersen, Geir Netland, Veidekke AS
og Kurt Amne Watne, Kruse-Smith AS
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Numerisk modellering av rundkjering i Steinbergtunnelen

Numerical modelling of subsurface roundabout in Steinberget tunnel

Siv.ing. Are Havard Haien, Statens Vegvesen

Sammendrag

Steinbergtunnelen er en del av Nordre avlastningsveg i Trondheim. Rundkjeringen i tunnelen
har tre armer og en gjenstdende stabbe 1 midten. P4 grunn av krav til sikt er det i gst et stort
spenn pd 25 meter.

Resultater fra den numeriske modelleringen viser at det kan bli strekkspenninger i hengen

i rundkjeringen. Ved & sprenge forsiktig inn mot stabben og vegger kan en sgrge for at
spenningskonsentrasjonen holder seg ut mot periferien slik tilstanden 1 hengen ikke blir verre
enn nedvendig.

Den numeriske modelleringen er gjort i et program som vanligvis brukes til design og
beregninger av metall- og plastprodukter. Dette programmet har stort potensial for bruk
ogsé pd bergmekaniske beregninger og er spesielt god pa selve modelleringsprosessen der
konvensjonelle programmer har mange begrensninger. For analyse av defonmasjoner ber
muligheten i en annen modul fra samme produsent undersekes.

Surmmary

The Steinberget tunnel is a part of Nordre avlastningsveg in Trondheim. The roundabout has
three arms and a rockpillar holding up the roof in the middle. Because of the sight recuire-
ments of roundabouts it is a large span of 25 meters in the cast.

Results from the numerical modelling shows tension stresses in the hanging wall in the
roundabout. With careful blasting against the walls and the pillar you can see to that the stress
concentration will stay near the outline and not make the stress situation in the hanging wall
worse than necessary.

The numerical modelling is executed in a program witch usually is used to design and calcu-
late on metal and plastic products. The program has a big potensial for use in rock mechanical
calculations and is especially good on the modelling part where conventional programs has
large limitations. For the deformation analysis should the possibilities in another module from
the same manufacturer be examined.



372

37.1 Innledning

Steinbergtunnelen er en del av Nordre avlastningsveg 1 Trondheim. Forste salve ble sprengt
27. mars 2006 og den skal ferdigstilles hesten 2007. Tunnelen drives i grennstein med innslag
av en granodiorittisk bergart.

Rundkjeringen ligger ca 100 meter inne i fjellet under Steinberget og har ca 40 meter
overdekning. Den har tre armer som kommer ut i llsvika, Steinberget/Ilakrysset og
Marienborg. I midten er det en stabbe med en diameter pd 19 meter og pa gstsiden er det et
stort spenn pd 25 meter for & ivareta kravene til sikt.

3D-modellering og analyser er utfert i Catia V5SR16 som er utviklet av Dassault Systémes.
Dette er et FEM-program som i hovedsak brukes til modellering og produktutvikling av
metalikomponenter. Det er derfor gjort supplerende modelleringer i 2D i Phase2, utviklet av
Rocscience, for & verifisere resultatene fra modelleringen i Catia. Dassalt Systémes har ogsa
rettighetene til Abaqus som er vanligere a bruke til slike formal. Det er mulig & legge dette
programmet inn som en modul i Catia og med det ha flere muligheter { analysefasen. Spesielt
for deformasjonsanalysene sin del ville det vart interessant & underseke denne muligheten.

37.2 Modelleringsprosessen i Catia

Utfaringen av modelleringen kan i hovedtrekk deles i tre:
1. Modellering av geometri

2. Meshing

3. Analyser

1. For & beskrive selve geometrien tar man utgangspunkt i tegninger og kart for det som skal
modelleres. Ut fra dette lager man en rekke tverrsnitt og guidelinjer i 3D som senere blir
forbundet med flater for & beskrive geometrien fullstendig.

over midten av rundkjaringen. Toppen pa de vertikale flatene representerer terrengnivaet. Tunnelen
som krysser |lopet ut mot Ila er en nedlagt togtunnel. Til venstre sees kloakktunnelen som gar il
Hovringen. (Bakgrunnsfoto: www.ntnu.no)
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2. For at programmet skal kunne regne pd modellen lages det et mesh. Dette er nett av
elementer som er knyttet sammen i noder (knutepunkt) som blir beregnet ut fra modellen som
er laget. Nayaktigheten av dette er avhengig av datakapasiteten du har til ridighet

3. Her blir innspenning, krefter som pavirker modellen og materialparametere lagt til. Etter
utregningen kan man fa fram visninger av deformasjon og spenninger samt retninger pé disse.

':;-_

3

Figur 2 - Modellerings-prosess: (1a.) Tradmodell, (1b.) Flater (2.) Mesh, (3.) Hele modellen etter
beregninger.

37.3 Inngangsparametere
Geometri

Rundkjering, eksisterende tunneler og topografi er tatt fra tegninger og kart laget av Rambel]
og Multiconsult.

Mesh

Mesh sterrelsen er fra 1,2 til 3 meter, med de minste verdiene der det er mest detaljer. ”Sag”
beskriver avviket der rette linjer skal beskrive kurver og er satt til & vaere maks 0,2 meter i de
mest detaljrike omradene og 0,5 meter pé resten. Det kunne vart enskelig 4 ha mindre verdier
slik at man fikk en bedre opplasningen pa meshet dermed kunne se detaljene litt bedre. Dette
var ikke mulig p& grunn av begrensninger i datakraft. Men meshet er likevel tilfredsstillende.

Spenninger

[ resultatene som er presentert er det bare brukt spenninger generert fra gravitasjonen. Det

er ogsd gjort analyser med storre overdekning for verifisering av riktigheten av modellen. I
tillegg er det ogsa lagt til horisontalspenninger for & se hvordan modellen reagerte, men disse
er ikke presentert her. '
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Innspenning

I bunnen er modellen innspent med en “clamp”, det vil si bunnflaten ikke kan bevege seg
i noen retninger. De vertikale sidene er innspent med “sliding surface”, det vil si at de kan
bevege seg parallelt med sin egen overflate.

Materialparametere

Programmet glr ut i fra at materialet oppfarer seg linewrt elastisk. Parametrene som er lagt
inn er E-modul pa 23,0 GPa, Poissons forhold pé 0,208 og densitet pa 2960 kg/m?. Disse
verdiene er fra labforsek og E-modulen er ikke justert for oppsprekking i berget. Phase2 har
ogsé muligheten til & legge inn plastiske egenskaper.

37.4 Verifisering av resultater

Som nevnt for er Catia ikke vanlig & bruke til dette formalet. Det er derfor utfert modellering i
Phase?2 for a verifisere resultatene. Begge programmene er basert pa endelig element metoden
(FEM) og betrakter materialet som linezert elastisk.

I 3D-modellen er tunnellepet som gér mot Ilsvika noksa langt og dermed upavirket av
rundkjeringen og de andre tunnelene i omradet. Det er her laget et tverrsnitt i Phase2 som
er sammenlignet med tilsvarende tverrsnitt i Catia. Det er samimenlignet verdier for storste
hovedspenning og deformasjon i z-retning (deformasjoner er ikke vist her).

Deformasjonen er sveert lik i plotene fra de to programmene. For sterste hovedspenning sin

del er toppverdien noe mindre i plotet fra Catia enn fra Phase2. Dette kan forklares med at
opplesningen pa meshet er bedre i Phase2. Hvis man ser pa den grafiske fremstillingen i
Catia-plotet ser man ogsa at toppverdien ikke ligger pd en av nodene og dermed kan man ikke
lese av et eksakt tall. Maksverdiene er 3,80 MPa i Phase2-plotet og 3,44 MPa i Catia-plotet,
s& verdiene er vansett ikke mye forskjellige.

Figur 3 - Verifikasjon ved spenninger: Plot fra Catia (t.v) og Phase2 (t.h.). Plot fra Catia (t.v) og
Phase?2 (t.h.). Fargeskalaene er forskjellige pa de to plotene.
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I tillegg er det gjort forsek med & lage en teming med et
sitkuleert hull igjennom 1 Catia, med tilsvarende modellering
i 2D i Phase2. Ogsé disse modellene stemmer overens.

T o o
Det er ogsa laget tverrsnitt i Phase2 gjennom stabben i
mldteg av rundkjlﬂrmgen. Spenningene bleﬂher naturlig ._E;_._;ﬂ.___
nok mindre enn i 3D-modellen. Det er ogsa laget |
modeller med 10 meter ekstra overdekning. Ogsé her ble Ly

resultatene like.

Standard utregninger for hénd stetter disse resultatene.

Ved en overdekning pd 39 meter og romvekt pa p = 2960

kg/m’ blir 6, = 1,132 MPa og o, = 0,297 MPa. [ 3D- figur 4- Hogzdspznning_eﬂ Plot
modellen er hovedspenningene ¢, = 1,14 MPa, 6, = 0,406 c:sn;?jtfnr:;er elI:rV;irSzgfenEg]égvei:l:eett
MPa og 6, = 0,316 MPa, der 6, er vertikal under samme

; av bergrommene. Overdekning ca
overdekning. Se fig 4. 39 meter.

Beregninger av spenninger rundt sirkulaert hull med Kirsch-ligningene stemmer ogsé bra.

37.5 Resultater

Det blir her presentert hovedspenninger og deformasjon. For hovedspenningene blir sterste

og minste hovedspenning presentert samt retningen pé disse. Det blir presentert en del viktige
verdier, men den beste forstdelsen vil man f& ved 4 sette seg godt inn i figurene. (At de her blir
presentert i svart/hvitt er ikke ideelt.)

Det som m4 sies er at den beste maten & se disse pa er & selv sitte & dreie pa modellen og
velge forskjellige mater & visualisere resultatene pa. Dette gjelder spesielt retningen pa
deformasjoner og retninger pd hovedspenninger da disse kan virke uoversiktlige nér man selv
ikke har muligheten til & orientere seg i modellen.

Btress prirkipal tensar component {noda absoi

o m2

| 708e+006

636e+006
567e-+006
4,96e+006
425e+006
3,556+006
28404006
2,146+006
LA%e+0D6
7,238+005
1 61e+004

Figur 5 - Starste hovedspenning: Horisontalt tverrsnitt 2 meter over ligg, sett fra gst.
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Figur 6 - Sterste hovedspenning: Vest-gst tverrsnitt. Sett fra serost.

Figur 8 - Minste hovedspenning: Vest-gst tverrsnitt. Sett fra serost.
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Hovedspenninger
Storste hovedspenning

Hoyest verdi pé storste hovedspenning finner man i den gjenstdende fjellpilaren i midten av
rundkjeringen, kalt “stabben”. I denne, ca 0,5 meter over liggen, er spenningene fra 5,5 MPa
mot vest og opp til 7,1 MPa mot det store spennet i ast.

En annen plass med spenningskonsentrasjoner er der den gamle jerbanetunnelen krysser lapet
som gar ut mot Ilakrysset. 1 hjornene ut mot rundkjeringen kommer spenningene opp mot
henholdsvis 6,8 MPa pa sersiden og 5,5 MPa pa nordsiden.

De minste verdiene er strekkspenninger p& 0,15 MPa i hengen pé vestsiden av stabben og 0,50 MPa
1 det store spennet pa estsiden. [ hengen pa tunnellgpene ligger verdiene pa ca 0,20 MPa (trykksp.).

Verdiene pa figurene er absoluttverdier.

Minste hovedspenning

Hoyeste verdi pé disse finner man rett innenfor periferien til tunnelveggen ved det store
spennet og inne i stabben. Verdiene ligger pa 0,8-0,9 MPa.

De minste verdiene pa disse har kPa-niva og er i taket pd tunnelen og da spesielt i det store
spennet i @st.

Retninger

[ tunnelveggene tangerer storste hovedspenning periferien og ligger i et plan parallelt z-aksen.
Der liggen meter tunnelveggen har den en vinkel som tipper inn mot veggen.

I hengen i den gamle jernbanetunnelen og tunnellgpene indikerer modellen at det bare er
trykkspenninger.

I hengen i det store spennet gst 1 rundkjoeringen, samt de relativt store spennene der tunnelene

kommer inn til rundkjeringen er storste hovedspenning en strekkspenning. 1 enkelte omrader er
béde starste og minste hovedspenning strekkspenninger. De sterste verdiene ligger p 0,40 Mpa.

s - ¥ e

Figur 9 - Retninger: Venstre: Utsnittet viser spenningsretninger i det store spennet pa astsiden.
Hayre: Til venstre er s@rastveggen pa stabben. Reit fram er tunneligpet mot llakrysset.
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37.5.2 Deformasjon

En svakhet med deformasjonsberegningene i Catia er at hele modellen “setter seg” nar den
gravitative lasten blir satt pd. I Phase2 kan man ta heyde for dette ved 4 sette det opp slik at
det regnes ut som om spenningene var der for rommet blir tatt ut. Det er ikke gjort i verifi-
seringen vist i kapittel 37.3. Spenningsbildet har ikke nevneverdig endringer pa grunn av
dette.

Modellen har som nevnt for bare spenninger generert av gravitative krefter. Dette gjor at
deformasjonen i all hovedsak er langs z-aksen. I det storste spennet i rundkjeringen ligger
deformasjonen opp mot 4 mm. [ omradet der jernbanetunnelen krysser lapet ut mot Ilakrysset
er det en deformasjon opp mot 3 mm. Det man ma merke seg er at liggen i tunnelen ogsi
forskyver seg noe nedover slik at den relative forskyvningen ikke er sé stor.

Analysedelen av Catia regner kun pé den elastiske delen av deformasjonen. Det vil si

at bare den momentane deformasjonen blir beregnet. Man kan derfor forvente at de blir
betraktelig sterre enn beregnet under driving og i perioden etter. Det er utfort méalinger med
ekstensometer i taket pd rundkjeringen. Disse ble satt inn en uke etter hele rundkjeringen
var drevet og viser deformasjoner p4 3, 5 og 8 mm i forhold til det innerste ankeret i lopet
av 3-4 uker for det flater ut (Lillevik, 2006). Disse méalingene har alts ikke fatt med seg den
momentane deformasjonen og den farste delen av den tidsavhengige.

Topografi og geometri gjor at det ogsd er smé forskyvninger i horisontalretningen. Disse er
under en millimeter og har en nordestlig retning. Sterst er de 1 veggen mot jernbanctunnelen
der den krysser lgpet mot ila. Verdiene er opp 1 0,04-0,05 mm.

. pranddational Ssplacement hdg

kFigLylkrk 510k- Déformasjon: T.v. ses et snitt | gst-vest-retning fra nordvest. Forflytningen er sterst i det store
spennet. Det er ogsa verdt & merke seg omradet der den gamle jembanetunnelen krysser lgpet mot ila.

mﬂﬂm‘i S0
.‘ifi‘-lln;ll:flléll--.:4
/A

e b

Figur 11 - Deformasjon i z-retning: .Viser
forflytning i stabben (t.v.) og stort spenn (topp).

Figur 12 - Deformasjon: Utsnittet sees fra retning
llakrysset.Til venstre sees |gpet fra den gamle
jernbanetunnelen.



37.9

37.6 Vurdering av resultater

Bergarten i omrddet har i utgangspunktet en del sprekker samt at det vil dannes sprekker
under sprengning. I disse omréidene fér fjellet en lavere stivhet (E-modul) og er dermed i
mindre stand enn de indre massene til & ta opp spenninger. Dette vil fore til at spennings-
konsentrasjonen vil bevege seg fra periferien og innover i bergmassen (Myrvang, 2001).

[ hvilken grad dette skjer er avhengig mengde og orientering av sprekkene. I omradet for
Steinbergtunnelen der man regner med at sterste hovedspenning er vertikal og derfor har
oppkonsentrasjon av spenninger i veggene, kan man derfor anta at spenningene i periferien i
veggen generelt er lavere enn det som er i modellen.

For stabben sin del vil spenningskonsentrasjonene bevege seg inn mot midten med gkende
oppsprekkingsgrad (Myrvang, 2001), se figur 13. Dette kan fore til dérligere innspenning i
hengen.

Der den gamle jerbanetunnelen krysser lopet ut mot Hakrysset blir det spenningskonsentra-
sjoner i hjernene ut mot rundkjeringen. Strekkspenningene i det store spennet og der
tillepstunnelene meter rundkjeringen indikerer at man kan f& problemer med innspenningen.
Det ble ikke malt strekkstyrke av bergarten under laboratorieforsgkene, men erfaringstall
(Myrvang, 2001) viser at grennstein ligger godt over de verdiene modellen gir. Selv om
bergarten har tilfredsstillende strekkstyrke er bergmassen i omradet oppsprukket og har pa
enkelte steder putestruktur slik at mangel pa innspenning kan fa konsekvenser.

Det er som nevnt for bare spenninger generert av gravitasjon i modellen. Forholdene pé
stedet er vurdert til at det er det mest riktige & anta. Man kan likevel ikke vere sikker pa
dette uten & utfore spenningsmalinger. Hvis man har slike malinger har Catia muligheter

til 4 legge inn flere typer spenninger i modellen. Man kan ogsa gé inn i enkeltpunkter i
modellen (som i figur 4) og se pd spenningsvektorer og pa den méten kalibrere modellen opp
mot spenningsmalingene bade i storrelse og retning. Hvis man har spenningsmélinger fra
flere plasser i modellen kan man ut fra spenningsforholdene ogsa gjore vurderinger pd om
riktigheten valgte E-modul.

v

Figur 13 - Spenningsfordeling i stabben ved oppsprekking: (1.) viser spenningsfordelig under
ideelle forhold slik som i modellen. (2.) og (3.) viser spenningsforhold ved skende oppsprekkingsgrad
fra periferien og inn. (Etter Myrvang, 2001)
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SAMMENDRAG

Denna artikel beskriver den inledande projektering, D1, som gjorts for ett slutforvar {or
anvint kirnbrinsle vid Laxemar i Oskarshamns kommun, Sverige. Projekteringen ar baserat
pd SKB:s inledande platsundersbkningar, som utférdes mellan 2002 och 2005.
Projekteringsuppdraget har utforts av Tyréns AB (Géteborg) och NGI (Oslo) med SKB:s
projekteringsanvisningar som projekteringsforutsittning.

Enligt géllande planer for det svenska kémnkraftprogrammet skall minst 4 500 stycken
kapselpositioner placeras i ett slutférvar for utbrint kérnbrinsle. Med héansyn till rddande
osiikerheter kring kérnkraftsverkens driftsperiod, har SKB beslutat att projektera for 6 000
kapslar slutférvaret. SKB har utarbetat en handledning for projektering av slutférvaret. Enligt
handledningen skall ett antal specifika fragestdllningar analyseras, vilket dr utfort inom
projekteringsuppdrag. Vidare & huvudmaélet med projekteringen att beddéma om
Laxemarsomridet &r lamplig for slutforvaring och om tillrdcklig stor plats finns for att rymma
forvaret.

Bergmassa inom omréddet bestar av finkornig kristallint urberg. De varierande bergarterna
inom omradet har efter undersékningsresultat indelats av SKB i bergdoméner med varierande
egenskaper inom de olika dmnesomrédena (geologi, hydrogeologi, bergmekanik, termiska
med mera). Bergdoménernas omfattning och utbredning varierar med djupet. Djupen som har
studerats dr mellan 400 och 700m. Inom och runt omrédet finns ett antal deformationszoner
som begransar deponeringsomradet. Identifiering och analyser av dessa zoner har gjorts under
projekteringen, bland annat skall avstindet mellan varje specifik zon och
deponeringsomradena bestdmmas.

Utformningen av deponeringsomridena omfattar analyser av layoutegenskaper for alla tunnlar,
deponeringshal, tunnlarnas orientering, analys av uppskattat bortfall av deponeringshél pa
grund av anvinda designfSrutséttningar, samt en rekommendation av lampligt forvarsdjup. 1
artikel beskrivs bestdimningen av avsténdet mellan deponeringshélen samt analyserna for att
beddma bortfallet av deponeringshal.

Den foreslagna baslayouten pd djupet 500 m baseras pd analyser och resultat fran
designforutsittningarna och kravet pa en kapacitet for 6 000 kapslar. Vidare &r hinsyn tagen
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till ovanjordsanléggningen mest fordelaktiga placering pd markytan vid placering av
baslayouten pd djupet. Den totala volymen bergschakt, inklusive deponeringsomraden, central
omréadet, ramp och vertikalschakt, for baslayouten uppskattas till ca 2,5 miljoner kubik
(exkluderat deponeringshilen) vilket inkluderar 72 km tunnlar och 7500
deponeringspositioner, varav ca 25 % beddms forkastas.

En teknisk riskbedémning &r gjord och med fokus pd frigan “Kan slutforvaret rymmas inom
anvisat omrade?”. En modell som beaktar variationer fOr ett antal forutsdttningar, vilka
péaverkar det tillingliga omréadet for slutforvaret, har utvecklats. Analysen utférdes med hjilp
av Monte Carlo simulering.

Resultaten frén projekteringen visar pd en genomfGrbarhet av slutforvars anliggning pa djupet
ca 500m. Ett antal frigestdllningar har urkristalliserats under projekteringen. Dessa
frigestdliningar har forts tillbaks till platsunderstkningama, och férdjupat underlag for
ytterligare projekteringsinsatser fOrvéntas till nésta projekteringsomgéng 2007. De resultaten
kommer att utgdra underlag till SKB:s val av plats {6r slutférvaret, och lokaliseringsanstkan
till svenska regeringen.

SUMMARY

This article describes the initial design, D1, which was done for a final repository for spent
nuclear waste at Laxemar in Oskarshamn municipally, Sweden. The design is based on SKB:s
initial site investigations, that were performed between 2002 and 2005. The initial design has
been performed by Tyréns AB (Goteborg) and NGI (Oslo) based on SKB:s guidelines for
repository design.

According to the existing plans for the Swedish Nuclear Power Program, at least 4 500
canister positions will be placed in a final repository for spent nuclear fuel. With respect to the
current uncertainty around the nuclear power stations’ operation period, SKB has decided to
design for a 6 000 canister repository. SKB has prepared a guideline for design of the
repository. The final design shall be decided after a careful review of all the questions to be
answered from various project contracts. The main goal with the design work is to estimate if
the Laxemar area is suitable for siting the final repository and if there is enough space for the
repository.

The rockmass in the area consists of fine-grained crystalline pre-cambium rocks. Based on the
investigations performed, SKB has classified the various rock types in different domains, with
varying properties according to different subject fields (geology, hydrogeology, rock
mechanics, thermal etc.). The rock domains extent and spread vary with the depth. The depths
that have been studied are between 400 m and 700 m below the ground surface. There are
several deformation zones within and around the area that restrict the repository area.
Identification and analysis of these zones have been done during the design. Among other
aspects, the distance between every specific zone and the repository areas shall be determined.

The design of the repository areas include analysis of layout properties for all of the tunnels,
deposition holes, directions of tunnels, analysis of estimated loss of deposition holes due to
used design premises and a recommendation of appropriate repository depth. This article
describes how the distance between the deposition holes is determined and shows the analysis
to estimate loss of deposition holes.
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The suggested base-layout at 500 m depth is based on analysis and results from the design
criteria and the demand of a capacity of 6 000 canisters. Furthermore, considerations are taken
to select the most favourable location for the surface constructions during location of the base
layout at depth. The total rockmass volume, including deposition areas, the central area, ramp
and vertical shafts, is estimated to 2, 5 million cubic meters for the base-layout (excluding the
deposition holes) which includes 72 km tunnels.

A technical risk assessment is performed to answer the question: “can the final repository be
accommodated in the assigned area?”. A model which takes into consideration the
assumptions, which have an impact on the siting of the area for final design, has been
developed. Monte Carlo simulations have been performed for carrying out the analysis.

The results from initial design indicate that the repository can be constructed at around 500 m
depth. A number of questions have arisen during the initial design. These questions are related
to the site investigations, and further knowledge from the on-going project activities in 2007
will help answer the questions. The results from these project activities will form the base for
SKB:s choice for siting the repository and for decision from the Swedish government.

1. BAKGRUND OCH SYFTE

Svensk Kérnbrinslehantering AB (SKB) genomftr sedan 2002 platsunderstkningar pd tva
orter i Sverige. Orterna dr Oskarshamns kommun, med tvd undersékningsomriden Laxemar
och Simpevarp, och Forsmarks kommun [1], se Figur 1. Méalet med undersdkningarna for
SKB ér att foresla placering av ett slutforvar for anvént kémbrénsle, forutsatt att platsen
beddms vara tillrackligt siker. Forslaget och tillhdrande ansdékan om lokaliserings- och
byggtillstdnd av slutférvaret skall 14mnas till svenska regeringen, som tar beslut om tillstdnd
eller inte.

Det anvinda briinslet frin de svenska kidmkraftverken avses deponeras enligt den s.k. KBS-3
metoden. Detta innebér att brinsleelement placeras i ett stilholje, som inkapslas i koppar.
Kopparkapslarna placeras i vertikala borrhél (deponeringshél), ca 1,8 m i diameter och 8§ m
djupa, se Figur 2. Kapslarna omges av hdg-kompakterad bentonit lera. Borrhélen placeras i ett
tunnelsystem, pa djupet 400-700m 1 fast berggrund, som skall aterslutas efter drift.
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Forsmark

100 km

Figur 1. Bild som visar placeringen av undersokningsomrdden.

Den inledande projekteringen avser att studera ldmpligt placering av den anldggningen som &r
nddvandig for ett sikert slutforvar for kopparkapslarna. For de tre undersGkningsplatserna,
Laxemar, Simpevarp och Forsmark har SKB genomfort tre fristdende och inledande
projekteringar for ett slutférvar av anvint kémbrinsle. Projekteringsarbetet for Laxemar
projektet och dess djupférvarsanldggning har genomforts av Tyréns AB (Géteborg) och NGI
(Oslo).
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Figur 2. Tvdrsektion éver kopparkapsel och deponeringshal.

Syftet med denna artikel &r att Sversiktligt beskriva vilka fragestéllningar som skall 16sas vid
detta projekteringsarbete med djupfSrvarsanldggningen samt redovisa exempel pé resultat frén
projekteringen vid Laxemar, Oskarshamn.

2. PLAUNDERSOKNINGSPROGRAMMET - ALLMANT

PlatsundersSkningarna omfattar undersdkningar om platsens geologiska, geohydrologiska,
bergmekaniska, termiska och grundvattenkemiska fOrhdllanden ner till 1000 m djup.
Dessutom  kartliggs hydrologiska, biologiska och ekologiska situationer inom
undersdkningsomridena, som omfattar ndgra 10-tal km? per underskningsplats.

Understkningsresultaten anvinds for uppréttande av modeller och definition av dess
randvillkor inom de olika undersékta #dmnesomridena. Modellerna summeras och
sammanfattas i en platsbeskrivning som utgér forutséttningen for projekteringen.

Modellerna och platsbeskrivningen uppdateras i olika skeden vartefter undersdkningarna
fortskridit. Tvd huvudsakliga underskningsskeden finns; inledande (IPLU) och
kompletterande (KPLU). Den inledande projekteringen &r baserad pd inledande
undersékningar som ar gjorda fram till 2005. Den kompletterande undersékningen avslutas
2007.

3. PROSJEKTERING - ALLMANT

Den inledande djupforvarsprojekteringen (D1) &r en dversiktlig projektering och huvudmalet
ar att beddma om platsen dr lamplig och om tillrdcklig stor plats finns for ett slutforvar, se
Figur 3. Dessutom skall den inledande projekteringen ge feedback tillbaka till det fortsatta
undersékningsprogrammet (KPLU) samt ge underlag till SKB:s sikerhetsanalys, sisom
utbredning och méngduppskattningar av frimmande material i bergmassan.
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Figur 3. Diagram som visar de olika prosjekteringsuppgifterna i D1 [2].
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Anlaggningens layout och geometrier med avseende pa tillfarter till slutforvarsdjup, schakt
for transport av bergmassor och persontransport, dr givna infor projektering D1 av SKB. Detta
giller dven for principlosningen av det sd kallade centralomridet pad férvarsdjup, dir
tillfarterna och schakt ansluter. I centralomradet ryms bergrum for olika servicefunktioner (el,
pumpar, ventilation mm), samt for mellanlastning av schakt- och aterfyllningsmassor samt
kapslar, se Figur 4.

Ramp

Skip shaft d'/
—_— y \::}

Elevator shafy]

Venulation shafts

Central area

Rock mass
station o Rock caverns

Figur 4. Vy dver ramper och centralomrdde.

Fran centralomradet nds anlidggningens deponeringsomrdden med transport-, stam- och
deponeringstunnlar. Projekteringen D1 &r i huvudsak koncentrerat pd deponeringsomridena.

I deponeringstunnlarna kommer kopparkapslarna att placeras i sa kallade deponeringshal. I
forutsattningarna for projektering D1 ingdr att projektera for 6 000 kopparkapslar. Baserat pa
planerad drifttid for kérnkraften anses att slutfGrvaret kommer att behéva rymma 4 500
kopparkapslar. men med hinsyn till osikerhet i kidrnkraftprogrammets livsldngd utfors
projekteringen for 6 000 kapslar.

Utrymmesbehovet gor det troligt att deponeringsomriden maste delas upp 1 flera
deponeringsomrdden pd grund av forekomst av deformationszoner. Med en stegvisa
utbyggnaden far deponeringstunnlarna en livslingd p4 ca 5 4r innan de aterfylls. Aterfyllning
ska goras med hogkompakterad tétjord med innehall av svillande lera.
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Figur 5. Principskiss dver undermarksdelen i slutforvaret.

Projekteringen av D1 utfors, enligt SKB:s projekteringsanvisning [2], i ett antal steg med
specifika fragestéllningar. Dessa projekteringssteg och frigestéllningar ér:

e Vilka ldgen och djup dr mdjliga for djupfSrvaret inom platsomrédet?
¢ Hur stor &r den tilldngliga platsen med hinsyn till deformationszoner och tillhérande
bygg- eller respektavstdnd?
e Analysera ett antal designforutsittningar infor layouten sésom:
- geometriska forutséttningar
- avstand melllan deponeringshél beroende pa bergmassans termiska egenskaper
- optimal tunnelorientering med hénsyn till vattensituation och bergstabilitet
- bortfall av deponeringshal pa grund av genomgdende sprickor, vatteninflode samt
instabilt berg
- mest optimal djupnivan for férvaret
s Utforma djupanlaggningens layout med avseende pa de framtagna
designforutsittningarna
Vilka svérigheter forviintas uppkomma vid passage av deformationszoner?
Hur ser den hydrogeologiska situationen ut runt djupanldggningen?
Hur stor titningsinsats kan forvéntas for hela anldggningen?
Hur stor bergforstirkningsinsats kan forvantas for hela anldggningen?
En teknisk riskbedomning med avseende pa hur djupanléggningens layout paverkas av
dndringar 1 undersdkningsdata och designforutséttningar samt tekniska
projekteringsrisker.
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Delresultaten frén samtliga projekteringssteg redovisas bade i muntliga féredrag och i separat
arbetsrapporter som granskas av SKB och externa specialister. Samtliga analyser och resultat
fran projekteringsstegen slutredovisas i en officiell SKB rapport.

4. PROSJEKTERING D1 - LAXEMAR

4.1 Laxemar omradet och platsheskrivning

Laxemar 4r ett cirka tio kvadratkilometer stort omrade, norr om Oskarshamn, strax vister on
SKB:s underjordiska berglaboratorium Aspd Hard Rock Laboratory. Omradet begrinsas i
norr av deformationszonen EWO002A (Mederhultszonen), i vister av NS001C och i dster av
NEOO5A (Aspdzonen). I syd, och delvis i nordost, sammanfaller grinsen med begrinsningen
av riksintresset for djupférvar. Utbredningen framgér av Figur 6.
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Figur 6. Intresseomrdde for slutforvar i Laxemar. Omradet som anvisats for projektering av
ett slutforvar dr rastrerat. Deformationszonerna dr markerade i figuren.

Undersokningarna av berggrunden kom i gdng under 2004, efter tecknade av avtal med cirka
80 privata markégare. Omradet domineras av tre s kallade bergdominer; i norra delarna av
domiin A, som domineras av Avrdgranit, i de centrala delarna av domdn M, som innehaller
berg med en stor andel diorit/gabbro, och slutligen i syd av domén D, som domineras av
kvartsmonzodiorit, se Figur 7.
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Figur 7. Intresseomrdde for slutforvar i Laxemar. Omrddet som anvisats for projektering av
ett slutforvar dr rastrerat. Deformationszonerna dr markerade i figuren.

Berget har normalt ndgon spricka per meter. Det genomkorsas av ett antal mindre och storre
deformationszoner, vissa bedéms ha hog sprickfrekvens och vattenforing. Den mest styrande
zonen for projektering D1 ir en Ost-véstlig deformationszon, , EW0074 som delar omréadet i
en sydlig respektive nordlig del. Fokuseringen pé projekteringen har gjorts pd den sydligare
delen av omradet som bedéms mer flexibel och dér tillinglig yta 6kar med djupet eftersom ,
EW0074, lutar mot norr. I Tabell 1 redovisas en Oversikt av de bergmekaniska och
hydrogeologiska forutsittningarna, baserad pa den preliminéra platsbeskrivningen [3].

Tabell 1. Sammanstilining av medelvirden pd bergmekanisk och hydrogeologisk data frin
platsbeskrivaingen [3]. Overview of some key rock conditions, Laxemar [3].

Bergspédnningar, Bergart Tryckhallfasthet Hydraulisk Vattenforing
medelvirde, 500 m (MPa) intakt berg (MPa) konduktivitet (m/s) zoner (m’/s)
Avro granit 195
o34 Kvarts- 165 Ca 10” m/s Medelvirde
oy=13,5 fori for zoner: ca
K - monzsodiorit 107 m/s
oy=10 Finkornig 210

dioritoid
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4.2. Layout - Designforutsittningar
Nedan f6ljer beskrivningar av analysarbetet och resultat fran:

1. deformationszoner och tillhérande bygg- eller respektavstind
. avstand melllan deponeringshél beroende pa termiska egenskaper
3. bortfall av deponeringshdl pd grund av genomgéende sprickor, vatteninfléde samt
instabilt berg

4.2.1. Respekt- eller byggavstind till deterministiskt bestimda deformationszoner:

Deponeringsomradena  skall placeras p& ett minsta avstdind frén de Dbestdimda
deformationszonerna. Frigestéllningen 4r att dels identifiera zonerna och dérefter bestdmma
respektive zons minsta avsténd till omradena.

Deformationszonerna 4r i platsbeskrivningen uppdelade i tre klasser; de med hog
konfidensgrad, de med mojlig/medel konfindensgrad och de med 138g konfidensgrad.
Deformationszonerna med hog grad dr bekriftade genom flera undersékningsmetoder. De
med medel och 14g grad finns normalt antydda som lineament pa markytan, med en viss langd,
men 1 6vrigt helt okédnda egenskaper. I baslayouten har de med hég och medel grad antagits
férekomma.
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Figur 8. Deformationszonerna med deras avstand, djupniva 500 m

4.2.2. Avstind mellan deponeringstunnlar och mellan deponeringshdl:
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Deformationszoner med en ldngd > 3 km skall ha ett respektavstind pa 100 m, frin zonens
centrum. For vriga zoner, dvs. kortare &n 3 km, har avstdndet under projekteringen bestimt
till 20 eller 30m beroende pi zonens osdkerhets grad. Deformationszonerna, inklusive
gillande avsténd, dr uppritade 1 Figur 8 for djupniva 500m.

Unikt for projektering av en anldggning f6r anvint kidrnbrinsle dr att hinsyn méste tas for
resteffekten 1 det anvinda brénslet, samt for temperaturkrav pd ingenjorsbarridirerna (kapsel
och bentonit). Bestdmningen av hélavstdnden mellan deponeringshal baseras pé; bergmassan
och dess termiska egenskaper, initial temperatur pé slutférsvarsdjupet, kapseleffekten samt
bufferten och dess termiska egenskaper.

Resteffekt i kapseln och buffertens egenskaper dr givna av SKB. Bergmassans termiska
egenskaper varierar vanligtvis mellan bergdomén (vanligtvis kopplat till specifik bergart).
Dessutom Okar den initiala temperaturen med djupet.

Som underlag till att bestimma avstinden mellan deponeringshélen har SKB tidigare tagit
fram ett koncept for detta [4]. Konceptet ger ett antal diagram dér avstdndet kan bestdmmas
med hjdlp av virmeledningsformagan och bergets initiala temperatur. GrundfSrutsittningen dr
att kapseln och dess yta inte far dverstiga 100° C nir dessa placeras ner i deponeringshalen.
Diagrammen &r vidare baserat pd analytiska virmeflodesberikningar och ett antal antagande
sdsom luftspalters termiska egenskaper och vidd, kapseleffekt samt bufferten och dess
termiska egenskaper.

I Figur 9 visas diagramet som har nyttjats for bestimning av avstandet mellan deponeringshal.
Grinsvirdestemperaturen vid dimensioneringen #r ansatt till 80°C p& grund av luftspalt och
osikerheter i indata. Diagrammet i Figur 9 &r baserat pi en initial temperatur pa 15 °C.
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Figur 9. Maximal temperatur pd kapselytan som funktion av avstindet (c/c) mellan
deponeringshdl och olika virmeledningsformagor (W/mK) i berget [2].
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I Tabell 2 redovisas de hélavstanden (c/c) som erhélls for respektive bergdomin och djup,
baserat pd virmeledningsformégans medelvirde, och med ett antaget fixt avstdnd mellan
deponeringstunnlar pa 40 m..

Tabell 2.Bestimning av centrumavstand mellan deponeringshdl for de olika
bergdomdnerna

Bergdomiin A D M

Avstand 7,2 m 7,6 m 74m

Véarmeledningsférmégan i bergdoménerna har en stor variation och ddrmed fas en osdkerhet i
halavstdnden. I projektering D1 har en kénslighetsanalys gjorts av hélavstdndets variation
beroende pé bestdmningen av virmeledningsformagan. Kinslighetsanalysen baseras dels pa
en avvikelse frén medelvdrdet med +/- 5% och dels pd 2,5 % percentil virdet for
virmeledningsformégan samt att den initiala temperaturen har en variation mellan 1,0 till 1,5
grader.

4.2.3. Bortfall av deponeringshal
Bortfall av deponeringshal skall analyseras med hinsyn till:
1. forhallandet mellan deponeringshal och langa, korsande sprickor
2. miangd inldckande vatten
3. kilutfall > 150 1 i deponeringshal
4. risk for spanningsindicerade spjélkbrott i deponeringshal

Analys av punkt 2 och 3 &r utférd inom detta projekt. Analyserna av punkt 1 och 4 har gjorts
av SKB och resultaten har beaktats vid det totala véirdet pa bortfallet.

4.2.3.1. Langa sprickor

Bortfall pa grund av langa sprickor som skér deponeringshélet har enligt SKB bestamts till 16
%, oavsett djup.

4.2.3.2. Mdngd inldckande vatten i deponeringshdl

Bortfall av deponeringshdl med hdnsyn till inldckande vatten &r baserat pd DFN (Discrete
Fracture Network) modellering med indata frin platsbeskrivningens hydro-DFN modell.
Modellen bestdr av 5 sprickgrupper som &4r beskrivna med hinsyn till orientering, langd,
intensitet (P32) och transmissivitet.

Modelleringen dr utford pd bergdomén A och M och for djupet 500 m samt for
tunnelorienteringarna 0°, 30°, 60°, 90°, 120° och 150° 1 forhéllande till den storste horisontala
in-situ huvudspdnningen (N 132°).

Den numeriska analysen dr utférd i NAPSAC version 9.0. Modellen i analysen ar uppdelad i
tva regioner. En inre region (H 30 m x B 20 m x L 500 m) omkring tunneln, dar sprickor
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genereras med ldngden > 1 m. En yttre region ddr endast sprickor med lingden > 10 m
genereras. Ett exempel pé generering visas i Figur 2.1.

Figur 10. Exempel pd ett snitt genom en realisation fran DFN modelleringen. De bld
sprickorna i centrum dr korta sprickor och genererade i den inre regionen.

Bortfall av deponeringshél anges som P; = Np/Nyor , didr Ny dr antal deponeringshal nér
inldckaget overstiger kriteriet och Nror dr det totala antalet deponeringshal. For bada djupen
500m och 600m anvindes Nrot lika med 38 stycken.

For bortfallskriteriet g > 10 I/min visade analyserna att bortfallet varierar mellan 4,5 — 6,1 %
for bergdomén A samt 1,4-2,3 % for domin M. Resultaten visar vidare inte pa nagon entydig
variation i bortfall beroende pa tunnelriktning.

4.2.3.3. Kilutfall i deponeringshal

Platsbeskrivningens bergspénningar har anvints vid analysen. Detta ger en inspénning av
kilarna och &kar sikerheten mot kilbrott. Analyserna ir utférda med de initiala spAnningar
som kan forvantas pad 500 m och 600 m djup.

Analysen ar utford med programvaran Unwedge. Programmet forutsétter att det alltid finns tre
distinkta sprickor/sprickplan som kan upptrdda var som helst i bergmassan samt ett hélrum i
bergmassan, i form av en tunnel eller liknande. Genom ki#inda blockteorier bestimmer
programmet de storsta kilarna som kan uppsta f6r de tre sprickplanen i en tunnelvigg.
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I analysen antas att alla sprickplan dr kontinuerliga, plana och har samma hallfasthet, dvs.
ndgot konservativa forhallanden. For analysen har Mohr-Coulombs brottkriterium anvénts dér
residual friktionsvinkeln &r satt till 32° och kohesionen till noll.

I DFN modellen dr en 300 m léng deponeringstunnel med 38 stycken deponeringshal, se
exempel i Figur 11, simulerad.

Figur 11. Ett exempel pa antal sprickor som korsar de 38 deponeringshdlen fran en NAPSAC
generering.

De stokastiskt genererade sprickorna som korsar varje deponeringshal, sammanstélls for varje
deponeringshal och for varje realisation. Dérefter gjordes sjdlva kilanalysen med Unwedge.
Det forutsatts att sprickorna i halen kan bilda tetraedriska kilar, 6ver en maximal 1dngd pé 8 m.

Eftersom analysen omfattar alla kilar s& har vi definierat instabila kilar som de med en
sikerhetsfaktor < 1,0. Vid analys av kilar i deponeringshal dr kilhdjden kontrollerad s& att de
inte Gverstiger 8 m. Dér som hdjden pd en kil &r mer dn 8 m méste hdjden begrinsas manuellt
i Unwedge.

Resultat som redovisas for kilanalysen &r baserad pé sprickdata frén platsbeskrivningens
hydro-DFN. Bortfallet 4r definierat med volymskriteriet > 0,15 m’. Bortfall av deponeringshal
dr givet som P3 = Np/(Nror- Np) dér Np 4r antal deponeringshél nir volymen kilar fverstiger
kriteriet (> 0,15 m3), N dr antal hdl nér inldckaget 6verstiger kriteriet (q >10 I/min) och Nror
r det totala antalet hal, dvs 38 stycken.

Figur 12 visar en fordelning av storleken pa alla berdknade kilar for 20 realisationer i en
tunnelriktning (N132°).
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Volym pd ostabila kilar for 20 realisationer (Rikining N132 grader)

Antal
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Volym pé kilar {(m3)

Figur 12, Diagram som visar spridningen pd volymen av instabila kilar for 20 realisationer
med en tunnel orienterad parallellt (N132°) storsta horisontala spéinningen.

Resultaten frin kilutfallsberdkningarna visar att bortfallet kan bli omkring 5 %, nér man véljer
volymskriteriet med kilar stérre #n 0,15 m’. Berikningarna visar ocksi att skillnaden i
bortfallsprocenten ir liten ndr deponeringstunnlarna ir antingen parallellt eller vinkelrdtt mot
storsta horisontala huvudspénning. Det &r ingen skillnad mellan djupen 500 m och 600 m. En
genomgéng av resultaten fran de 13 borrade deponeringshalen i Aspé HRL visar p noll bortfall.
Denna information har paverkat bedémningen av bortfall pa grund av instabila kilar.

4.2.3.4. Spdnningsindicerade spjilkbrott i deponeringshal

I en SKB wutredning [5] har analys f6r spjalkningsbrott i deponeringshal gjorts.
Bortfallsanalysen baserar sig pad kvoten mellan storsta tangentialspinning pa
deponeringshélets periferi och enaxiella tryckhallfasthet for intakt berg. Den storsta
tangentialspdnningen berdknas som 3 ginger maximal huvudspdnning minus minsta
huvudspénning. Kriteriet for spjilkningsbrott &r angivet till att vara triangelfordelad med ett
min och max pé 0,55 respektive 0,59 samt ett medel pé 0,57.

Analyserna av spjilkningsbrott &r utférd genom Monte-Carlo simulering, dir indatan i
huvudsak 4r ansatt som triangelférdelade. Vidare har ett empiriskt samband for
spjdlkningsbrottets djup utifrdn halets periferi redovisats och anvints i analysen.
Slutresultaten av sannolikheten och spjilkningsbrottets medeldjup redovisas i Figur 13.
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Figur 13. Analyserad sannolikhet for spjilkningsbrott i deponeringshdl (POS) samt dess
medeldjup utifran halets periferi (DOS enligt [5]).

De redovisade resultaten ger vid djupet 500m en sannolikhet for spjdlkningsbrott pd ca 5 %
och pa 600m ca 40 %. Det antas hér att sannolikheten syfiar pd andelen hela deponeringshél,
som spjilkningsbrottet intréffar i.

Vid 500 m djup har ett uppskattat djup pé spjilkbrottet vara ca 5 mm och vid djupet 600 m ca
3 cm. For att fi en avskalning med dessa tjocklekar s mdste arean vara stdtre n 30 m?
respektive 5 m”. Om man skall folja resultaten i SKB:s utredning s& kan man inte forviinta sig
négra kilar med volymen > 0,15 m’ p4 grund av spjalkningsbrott. Det 4r dock troligt att ndgon
typ av avskalning kommer att ske.

4.2.4. Sammanstillning - bortfallsandel

Den sammanvigda bedémningen av den totala bortfallsprocenten har delats upp i tva delar;
ett pd grund av sprickor och vatten och ett pd grund av instabila kilar och bergspanningar for
respektive forvarsdjup, se Tabell 3.

Tabell 3. Sammanstéllning av rekommenderade bortfallsprocent for fortsatt layoutarbete

Firvarsdjup Bortfallsprocent  pga. | Bortfallsprocent  pga | Totalbedomning
sprickor och vatten kilar och spiinningar

500m 17,5-22% 0-5% 20 % (17,5 - 27 %)

600m 17,5-22% 0-40% 40 % (17,5 - 62 %)

4.3. Layout Laxemar

Baserat pé analyserade designforutsittningarna och faststillt placering av centralomrade samt
vald slutforvarsniva 500m har gett baslayouten som visas i Figur 14.

Vid en sammanvigning av samtliga designfOrutsittningar framgéar det klart och tydligt att
slutforvaret skall placeras s ytligt som méjligt, dvs pd djupet 400m. Det finns emellertid
betydande faktorer for langtidssékerheten som inte beaktats i projektanvisningen f6r D1 och
dérfor har referensnivan 500m behallits 1 det fortsatta layoutarbetet for Laxemar D1.
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Figure 14. Baslayouten, ddr 6 stycken passager genom deformationszon dr markerade.

I tabellen nedan redovisas en sammanstéllning av baslayoutens bergschakt méngder.

Tabell 4. Sammanstéllning av baslayoutens bergschakt

Bergschakt data Miingd
Totala deponeringsomradet (m%) 32355490
Huvudtunnlarnas lingd (m) 6 500
Transporttunnlarnas lingd inom deponeringsomradena (m) 4600
Antal deponeringstunnlar (st) 244
Deponeringstunniarnas lingd (m) 60 620
Antal deponeringshél (st), inklusive bortfallshél v 7498
Totala volymen bergschakt, inklusive centralomrade, ramper och vertikala | 2 534 880
schakt men ej deponeringshélens volym (m3)
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Baserat pa layouten har uppskattningar gjorts pd &tging injekteringsmingd och
bergforstirkning.

Uppskattning av injekteringsméngder har gjorts fran de - hydrogeologiska forutséttningar
(hydro-DFN modell) och analyserats fran erfarenhetsuppskattningar och teoretiska
berdkningar. Erfarenhetsuppskattningarna 4r baserade pé injekteringens skdrmgeometri samt
andel tunnel som behdvs injekteras, dvs tétningskrav mot hydro-DFN modellen, och &tging
injekteringsbruk per hél. De teoretiska berdkningarna &r baserade pd teoretiska samband
sdsom en reologisk intringningsmodell och tva porositet modeller. En sammanstéllning av
uppskattade injekteringsméngder redovisas i tabellen nedan.

Tabell 5. Sammanstilining av injekteringsmdngder

Titningsniva Injekteringsméngd (m?)

1107 m/s) Totalt for anlaggningen : 600 — 1250
2 (10® m/s) Totalt for anldggningen: 4200 — 8400
1107 m/s) Depositionstunnlarna: 350 — 650

2 (10? mys) Depositionstunnlarna: 3000 — 6000

Analysen ar baserad pa empirisk bergmasseklassificering enligt Q-systemet. Fyra av Q-
systemets parametrar, RQD, Jp, J; och J, har hdmtats fran kémloggning av borrkémor fran
borrhal i Simpevarp med nagra tilliggstal fran Laxemar. Vattenlackagefaktorn Jy och
spénningsfaktorn SRF &r baserade pa tolkning av data fran diverse SKB- rapporter. Det ér
taget hinsyn till spridning i enaxiell tryckhéllfasthet och storsta huvudspénning, som &r
angivna i SKB-rapporter, pa sa sitt att det dr sannolikt att vissa delar av
undergrundsanldggningen kan fi en moderat avspjilkning (spinningsinducerat spjalkbrott)
dér en kombination av lig tryckhéllfasthet och hég spanning finns.

Léngder och areor som skall férstérkas i undergrundsanlidggningen ir indelade enligt olika
kategorier, som deponeringstunnlar, stamtunnlar, ramper, transporttunnlar, bergrum och
schakt, som alla har olika dimensioner (storlek). Som underlag t6r mangden f6rstirkning har
listor satts upp dver bultavstdnd, sprutbetongtjocklek m.m for varje tunneltvarsnitt eller
kategori av undergrundsanldggningen kombinerat med varje intervall i Q-systemet. I
deponeringstunnlarna har sprutbetong ersatts med stalnét ndr Q-vérdet dr storre &n 0,4.

Tabell 6. Sammanstdllning av totala bergforstirkningen

Forstarkning Mingd

Min Medel Max
Sprutbetong, oarmerad () 0 20 29
Sprutbetong, armerad (m®) 11 690 16 820 19 420
Bultar, st 145220 177 390 188 330
Natforstirkning, (%) 219050 281 950 293 250
Spiling bult, st 0 470 730
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4.4, Kinslighetsanalys

En teknisk riskbeddomning av utford projektering med fokus pd frigestillningen “ryms
forvaret” har utforts. Detta har gjorts genom en Monte-Carlo simulering dédr de olika
forutsittningarnas inverkan har analyserats.

Forutséttningar som har beaktas ir:

1.

2.

3.

4.

5.

Deformationszoners forekomst eller lingd
Deformationszoners stupning

Respekt- och byggavstand

Avstind mellan deponeringshél (termiska egenskaper)

Bortfallsandelen (sprick, hydrogeologisk och bergmekanisk egenskaper)

Diérefter har en kénslighetsanalys gjorts utifrdn Monte Carlo simuleringen dér
frigestéllningen ar: “vilka forutsdttning som har storst betydelse for att rymma forvaret”.

4.4.1. Metodik for "ryms forvaret”

Metodiken som valts for att uppskatta sannolikheten for att forvaret ryms dr att jamfora den

nddvindiga deponeringsytan (Adeponering) med Laxemarsomridets totalyta (Asora) minus
beriknade forlustytor. De ytor som har definierats som forlustytor inom omradet 4r:

forekommande deformationszoner och dess respekt- eller byggavstand till
deponeringsomraden (Ajonersytor)

ytor mellan deformationszoner och begrénsningslinjer som inte uppfyller kravet f6r
minsta erforderliga deponeringsomrdde, d v s minst fem deponeringstunnlar med
minsta lingd pé 100 m skall rymmas (Agmayior)

yta for centralomradet (Acentral)

yta for stamtunnlar och transporttunnlar, exklusive de tunneldelar som korsar
deformationszoner (Awnnel)

ytor som inte kan utnyttjas pd grund av deponeringsytornas geometri (A geo)

Berikningarna upprepas ett stort antal gdnger genom s kallad MonteCarlo simulering dér
berdkningsparametrarna varieras slumpmassigt utifrin ansatta fordelningar.
Det matematiska villkoret for berdkningar/simuleringarna uttrycks enligt foljande:

0< Atotal = Azonersytor - Asmé’lytor = Acentral - Atunnel - Adeponering - Ageo (Ekv 1)

Sé lange som Ekvation 1 uppfylls kommer férvaret att inrymmas.
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4.4.2. Beskrivning av beriknade ytorna
Nédvéindig deponeringsyta Ageponering :

Den yta som dr nddvindig for deponeringen kan, enligt SKB (2004), beriknas som:
N-A4
ADepone}'ing = (1_7[;) (Ekv 2)

dér N &r antalet kaplsar som ska forvaras, Ay r erforderlig specifik yta per deponeringshal
och K édr bortfallsandelen.

Parametern N
N ér en konstant och forutsétts vara 6 000 st.

Parametern 4

A, &r ytan som varje enskilt deponeringshél eller kapsel behover for att tillgodose tillridcklig
stor varmegradient frén kapseln och ut i bergmassan. Ytan beror siledes pd avstindet mellan
deponeringshélen (Cp) och pé avstdndet mellan deponeringstunnlarna (Cr), d v s produkten av
dessa avstand:

A, =C, -C, Ekv 3
s w L

Avstandet mellan deponeringstunnlarna, (Cr), ér given som en konstant pd 40 m.
Hélavstindet  (c¢/c) mellan  deponeringshdlen (Cy)  varierar  beroende  pé
virmeledningsformagan hos berget, se designforutsittningar.

Vid Monte Carlosimuleringen beskrevs hdlavstinden med en triangelfdrdelning dédr minvérdet
dr satt till 6,3 m, troligt virde till 7,8 m och maxvérdet till 8,6 m.

Parametern K

Parametern K &r andelen deponeringshdl som faller bort beroende p& langa sprickor,
inldckande vatten, kilutfall och spjélkbrott, se designforutséttningar.

De olika bortfallsandelama har analyserats vid fragestillningen designfGrutsittningar och
totala variationen beddémdes vara mellan 0,15 och 0,30. Fér baslayouten valdes 0,20 som den
mest troliga bortfallsandelen.

4.4.3. Totalytan for Laxemar, A,

Den tillingliga totalytan, Ay, fOr forvarsdjupet begrinsas av deformationszoner samt av
riksintresset for djupforvaret.

Tva av begrinsningslinjerna sammanfaller med riksintresset for djupforvaret” och ir
konstanta och har en vertikal stupning frén markytan och ned till forvarsdjup. De tre dvriga
begransningslinjerna utgdrs av tre deformationszoner med en stupningsosikerhet.

Simuleringsomradets yta, d v s Aqay, kan ddrmed forenklas till en pentagon (femhorning).
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1 simuleringen har begrinsningslinjernas fordelning antagits vara triangelfrdelade med ett
minvérde, mest troliga virde och ett maxvéirde. Min- och maxvirdet fds genom att alternera
begransningszonernas stupningar och det mest troliga ar lingden som fas frén baslayouten.

4.4.4. Forekommande deformationszoner och deras ytor

Férekommande deformationszoner och deras totalytor, A, qnersytor, 47 definierade som de zoner
som kan forekomma inom omrédets begransningslinjer.

For Monte Carlosimuleringen har det antagits att de med hog konfidensgrad har en sannolik
forekomst pd 95 % vid foérvarsnivd 500 m. Motsvarande antagande for medel konfidensgrad
ar 70 % och for 14g 20 %.

Deformationszonernas osékerhet avseende dess langd har indirekt vid valet av zonens bredd.
Deformationszoner med lingden 3 km eller mer har ett respektavstind, dvs 100m frén zonens
centrum. Kortare zoner fir ett byggavstind. Principen for bedémning av huruvida respekt-
eller byggavstind géller har varit att sannolikheten att deformationszonen finns och paverkar
layouten &r proportionell mot zonens léng:

Aonersytor berdknades som summan av forekommande deformationszoners ytor. For att inte
rdkna sammanfallande zoner flera ganger reducerades respektive zons yta med ytan for
korsande zoner.

Varje berdkning av Azonersytor 1 Simuleringen kan sammanfattas i 4 berfkningssteg.
4.4.5. Smaytor

Av rationallitetsskdl anger SKB att varje enskild deponeringsyta skall innehdlla minst fem
deponeringstunnlar med minsta lingd av 100 m. Agpsyor & summan av de deponeringsytor
som inte uppfyller detta krav. I analysen har sd kallade smdytor definierats till en
deponeringsyta som &r mindre n 0,025 km®.

I simuleringen har totalsumman av smaytorna ansatts till att vara triangelférdelade med ett
minvirde, mest troliga virde och ett maxvirde. Den mest troliga totalytan av sméytorna #r
den som fis i baslayouten.

4.4.6. Yta for centralomrdide, stamtunnlar och transporttunnlar

Ytan for centralomrédet (Acenya) och ytan fOr transport- och stamtunnlama (Agyppe) 8
konstant. Centralomradets yta ir 0,228 kmz, 1 vilket centralomradets skyddszon dr inkluderat.
Ytan for stamtunnlar och transporttunnlar ar baserat pd baslayouten, exklusive de tunneldelar
som korsar deformationszoner, och ir totalt 0,0867 km?.

4.4.7. Ytor for oregelbundna geometrier

P4 grund av att mdjliga deponeringsytor har oregelbundna geometrier kan inte hela ytan
utnyttjas fér deponering. Denna yta &r uppskattad genom att placera tdnkbara layouter i de
olika deponeringsytorna och dérefter bestdmma &Gverbliven area. Den &verblivna arean
varierar mellan de olika deponeringsytorna men har uppskattas 1 medeltal till ca 25% av
deponeringsytan, med en variation mellan 20 och 30%.
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4.4.8. Ryms forvaret — resultat fran Monte Carlo simuleringen

Monte Carlosimuleringen genomfordes med programvaran Crystal Ball. De huvudsakliga
resultaten sammanfattas i Tabell 7.

Tabell 7. Sammanfattning av resultaten fran Monte Carlosimuleringen for olika ytor.

Wl Fnkci Madal Miedinn | Bgein viiede  Ildguia virde
Reservyta km? 3;)3_ i 3.,03 1,58 4,52
Adeponering km? 2,31 2,32 1,80 2,88
Accral lm® 9,34 9,34 8,39 10,4
Aonersytor km? 2,57 2,58 1,01 3,94
Asmaytor km® 0,093 0,096 0,013 0,152
Acontral™ Anel kan? 0,315 0,315 0,315 0,315
Ageo km? 1,01 1,0 0,49 1,61

Tabell 7och rad "Reservyta” visar att férvaret ryms med god marginal, d v s reservytan &r i
medel 3,03 km” nir samtliga tinkbara forlustytor i Laxemaromradet ér inkluderade. Inget av
de 10 000 simulerade fallen gav en negativ reservyta d v s forvaret inryms i 100 % av fallen.

I Figur 15 visas den berdknade reservytan efter en sammanstéllning av samtliga simuleringar.
Sa ldnge som reservytan &r positiv inryms forvaret. Ingen av berdkningarna gav negativ
reservyta.

Result - reserve area

Probability
CDF

km

Figur 15. Prognosticerad reservyta som resultat fran Monte Carlo-simuleringen.
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4.4.8. Kiinslighetsanalys, baserad pa Monte Carlo simulering

For att belysa de ingéende forutsdtiningarmas betydelse f6r osékerheten i slutresultatet har en
kénslighetsanalys genomforts.

Kanslighetsanalys

0% 5% 10% 15%

L p— —]
Ls, begrénsingslinjesyd |

C_H, avst deponeringshal

‘ | 1 i 0 v ¢ 1 ¢ 1

ZSMNS046A férekomst |
L6, begrénsningslinje st |
I

Lv, begransningstinje vést |

Ln, begransningslinje nord |

ZSMEWO007A respektbyggavstand |

ZSMNWO32A respekt/byggavstand |

K, bortfallsandel deponeringshal |

ZSNINS046A respekt/byggavstand

ZSMNW170A férekomst ]

ZSMNEQ43A forekomst |

ZSMNWO42A respekt/byggavstand |

ZSMEWO039A respekt/byggavstand ||

ZSMNE138A fdrekomst |

Figur 17. Faktorer rangordnade efter deras procentuella bidrag till osikerheten i
reservytans storlek. Endast de 15 viktigaste faktorerna finns med.

Analysen visar att tre olika forutsittningar har ungefér lika stor betydelse for fragan ~ Ryms
Jforvaret”. De tre forutsdttningarna ar begréansningszonernas stupning, avstandet mellan
deponeringshal samt férekomsten av deformationszon NS046A.

Vidare kan det noteras fr&n Monte Carlo simuleringen att de fyra depositionsytorna som
utnyttjas i baslayouten dr tillrickliga fOor att rymma frvaret dven dd osidkerheterna 1
forutséttningarna beaktas vid analys av nédvindig deponeringsarea. De fSrutséttningar som
framst pdverkar nddvindig deponeringsarea #r avstdndet mellan deponeringshélen och
andelen bortfall av deponeringshal. Dessa tva fOrutsittningar har, enligt kénslighetsanalysen
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pd Monte Carlo simuleringen, &ven en betydande inverkan pd resultat av hela
riskbedémningen.

Total storleken av de fyra deponeringsytorna som utnyttjas i baslayouten paverkas enligt
Monte Carlo simuleringen frimst av fyra parametrar:

e Om deformationszon NS046A, med en medel konfidensgrad, forekommer pd
forvarsdjupet eller ej

e Tvd av begrinsningslinjernas lige pd fOrvarsdjupet 500 m, dvs lutningen pi
deformationszon NS001C och EWG002A

s Om respektavstind (100m) eller byggavstind (20m) skall anvéndas for
deformationszon EW007A and NW932A, dvs 4r dessa zoners langd mer &n 3 km eller
inte

¢  Om deformationszon NW170A, NEO43A och NE138A, med en 13g konfidensgrad,
forekommer pé forvarsdjupet eller ¢f

5. SLUTSATSER AV PROSJEKTERING D1, LAXEMAR, OCH SKB:s FORTSATTA
ARBETE

5.1. Projektering Laxemar

Den inledande projektering D1 som gjorts i Laxemar inom Oskarshamns kommun har varit ett
intressant och ldrorikt arbete om bade generella forutsittningar av ett slutforvar och av den
projekteringsmetodiken som har anvénds, med SKB:s specifika designforutsétiningar. Vidare
har arbetssittet, dvs med bade muntliga och skriftliga delredovisningar samt med en
slutrapport och dir SKB och dess granskare har deltagit aktivt, upplevt positivt.

Med st6d av den gillande platsbeskrivningen for den inledande projekteringen, D1, forefaller
platser ha goda forutsdttningar for att rymma ett slutférvar. Resultaten av projekteringen har
delgetts undersdkningsorganisationen 16pande och har péverkat strategierna for fortsatta
undersOkningar, sdsom vilka deformationszoner som skall prioriteras i det fortsatta arbetet.

5.2. SKB:s fortsatta arbete

Bergtekniska fragestéllningar som har béring pa langsiktig funktion for slutférvaret, sdsom
fordelning av vattenfGrande sprickor som riskerar erosion i kapselbufferten, temperaturens
betydelse for kapselns yta och framtida seismiska aktiviteter, kommer att hantera direkt av
separat expertis (sidokonsult) i nésta utredningssteg. Nésta utredningssteg kommer éven att
koncentrera sig dels pad den geometriska utformningen for att ge underlag till
miljékonsekvens-bed6mningar, samt for studier av anldggningens funktion och fordjupade
studier av de eventuella risker som &r forknippade med byggandet av en stor
undermarksanldggning pd ca 500 m djup. Underlaget kommer att vara de
undersdkningsresultat som produceras fram till bérjan av 2007.

Den foreslagna anldggningen kommer att ge underlag for en sdkerhetsanalys. Baserat pa dessa
resultat, och den samlade virderingen av langsiktig sikerhet, miljokonsekvens och effektivitet
kommer SKB att ldmna in en ansokan till svenska regeringen sent 2009 om lokalisering av
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slutforvaret till ndgon av de studerade platserna (Forsmark, Simpevarp eller Laxemar).
Ans6kan kommer att behandlas enligt svenska Kérntekniklagen och Miljébalken. Tillstdnd
forvintas ca 2012. SKB forvéntar att inga undersGkningar av berget pd anliggningsdjup
genomfors mellan platsval och tillstdnd. Det &r darfor en planeringsforutséittning att resultaten
fram till platsvalet 2008 drivs sd léngt att det &r mojligt att komma iging med bygge av
slutforvarets tillfarter relativt snabbt efter tillstand.
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STABILITETSANALYSE AV AKNES SKREDOMRADE

Stability analysis of Aknes landslide area

Siv. Ing. Nicole Ragvin, Norconsult AS
SAMMENDRAG

Artikkelen omhandler stabilitetsanalyser gjort av Aknes skredomrade i More og Romsdal i
forbindelse med hovedoppgave utfort ved NTNU/ICG. Omradet viser tydelige tegn pd
ustabilitet, og det er malt bevegelser i fjellsiden. Hovedmalene med stabilitetsanalysen var &
underseke muligheten for utglidning langs et kontinuerlig skjeerplan, og bruddutvikling i
intakt berg mellom allerede eksisterende diskontinuiteter. Analysene ble utfert med
grenselikevektsberegninger og i det to-dimensjonale endelig-elementprogrammet Plaxis
(versjon 8).

En stor database med Barton-Bandis parametere er antatt & vaere et godt grunnlag for
estimering av skjerstyrke langs glideplan(a). Et kriterium som sier at bevegelse kan skje
dersom sikkerhetsfaktoren SF < 1,2 er brukt for & evaluere resultatene. Vann i kombinasjon
med lav ruhet gir SF < 1,2.

Plassering og kontinuitet av glideplan(a), sammen med vanntrykk langs disse, representerer
de storste usikkerhetene i stabilitetsanalysen. Mer informasjon om disse faktorene bar
prioriteres for & bedre analysene og minke usikkerhetene.

SUMMARY

The article focuses on stability analysis at the Aknes landslide area in western Norway, where
there are visible signs of instability and movements are measured in the mountain side. The
main goals of the stability analysis were investigations of possible sliding along a continuous
shear plane, and fracture propagation in intact rock between already existing discontinuities.
Analyses were performed using limit equilibrium hand calculations and with the two-
dimensional finite element program Plaxis (version 8).

A large data basis with Barton-Bandis parameters is presumed to be a good basis for
estimation of shear strength along the sliding plane(s). A criterion saying that movement may
take place if the factor of safety FS < 1,2 is used to evaluate the results. Water in combination
with low roughness gives FS < 1,2.

Location and continuity of the sliding plane(s), together with water pressure along these,
represent the largest uncertainties in the stability analyses. More information about these
factors should be prioritized to achieve better analyses and decrease the uncertainties.
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1. INNLEDNING

Det norske fjordlandskapet med bratte fjellsider som stuper ned i sjgen er imponerende, men
kan ogsé representere en stor fare. P4 nordvestlandet, der fjordlandskapet dominerer, viser
historien at fjellskred etterfulgt av flodbelger har fort til store ulykker (Blikra et al. 2002). De
mest kjente ulykkene skjedde i Loen (1905, 1936) og Tafjord (1934), hvor i alt 174
mennesker ble drept.

Akneset er et fiellskredomrade i et fjordsystem hvor steinsprang og fjellskred er vanlig,
Omradet ligger nordvest for Synnylvsfjorden i Mere og Romsdal (Figur 1). Estimert volum av
et potensielt fjellskred er 30-45 millioner m’, og totalt areal er omlag 780 000 m” (Greneng et
al. 2005). Dersom fjellmassene sklir ut i fjorden, kan de skape en flodbelge som vil ramme
befolkede omrader langs fjorden; spesielt Hellesylt, Geiranger og Stranda er i faresonen
(Eidsvik & Harbitz 2005).

, Y
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_._:.,f - =" ,
; $. - -
AT i g = .I
a) . j —
Figur 1: a) Plassering av Mere ' . k.

og Romsdal fylke vest i Norge;

b) Aknes og omridet rundt. .
(Kartgrunnlag fra a: Odin ’
2002, b: Google Earth) b)

Aknes-Tafjord prosjektet ble startet i 2004. Malet med prosjektet er 4 etablere et
varslingssystem og & estimere risikoen for fjellskred og flodbelger i Storfjordenomrédet.

Denne artikkelen er basert pa prosjekt- og hovedoppgave utfert ved NTNU, Institutt for
geologi og bergteknikk, i samarbeid med International Centre for Geohazards (ICG) (Ragvin
2005, Ragvin 2006). Prosjektoppgaven tok for seg ingeniargeologiske parametere mélt 1 felt
og laboratorium. De viktigste data som ble beskrevet var geologisk kartlegging av bergarter
og sprekker, felt- og laboratoriemalinger av Barton-Bandis parametere
(sprekkeruhetskoeffisienten (JRC), Joint Compressive Strength (JCS), basis friksjonsvinkel
(o)) og kjernelogging. 1 hovedoppgaven ble disse dataene, samt resultater fra andre
undersekelser, brukt i stabilitetsanalyser av Aknes skredomride, og et utvalg av disse blir
presentert her.

Hovedverktoy for analysene var den to-dimensjonale endelig-elementkoden Plaxis (versjon
8). I tillegg ble grenselikevektsberegninger utfort for 4 eke forstaelsen av situasjonen og for &
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sammenlikne med de numeriske analysene. Tilnermingen var 4 starte enkelt, for si 4 gjere
mer avansert numerisk modellering med Plaxis.

Stabilitetsanalysen hadde to hovedmal: Underspkelse av muligheter for glidning langs et
kontinuerlig skjzrplan og bruddutvikling i intakt berg mellom allerede eksisterende
diskontinuiteter.

2. BESKRIVELSE AV AKNESET

Fjellet pa Akneset bestar av ulike typer gneis med en tydelig foliasjon. Foliasjonen har stort
sett fall parallelt skraningen. Bergmassen varierer mellom tett foliasjonsparallell
oppsprekning og mer massivt berg (Figur 2). Svake lag i gneisen bestar gjerne av
oppsamlinger med biotitt, og det er ogsa funnet leire og oppknust materiale. Deformasjoner
antas 4 skje langs slike svake lag i bergmassen. Gradienten i fjellsiden er hovedsakelig
mellom 30 og 40 grader.

-__,;.-'- . '..1
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Figur 2: Massivt berg over tett foliasjonsparallell oppsprekning (Foto: Kveldsvik 2005).

En tensjonssprekk som strekker seg 500 m i retning gst-vest 700-900 m.o.h. er det mest
tydelige tegnet til bevegelse i fjellsiden (Figur 3 og Figur 4). Sprekken antas 4 vaere ovre
grense av det ustabile omradet. Skredomradets gvre vestre flanke har sklidd om lag 20 m ut
fra bakveggen. Ost for dette omrddet er minimum horisontalbredde av baksprekken er typisk
om lag 1 m (Kveldsvik et al. 2006). Flere andre tegn pa ustabilitet, blant annet dpne sprekker,
hull og urformasjoner, finnes i omrédet. Trolig er mange tegn pd ustabilitet ogsé gjemt under
store urmasser, jord og vegetasjon.

Milinger med ekstensometere i baksprekken viser bevegelse pa 2 co/dr. Tegn pa sterre
bevegelser er tydelige i omrddet rundt, som trolig er delt inn i blokker med noe ulikt
bevegelsesmenster. GPS-mélinger pé evre vestre flanke viser bevegelse pa 10-15 cm fra
2004-2005 (Kveldsvik et al. 2006).
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Figur 3: Oversikt over fjellsiden ved Aknes. Den hvite stiplede linjen indikerer sterrelsen pa
skredomradet. Lengden av baksprekken er om lag 700 m, malt i retning vest-gst. Arstallene viser
omtrentlige datoer for kjente fjellskred (Kveldsvik et al. 2006).

Figur 4: Baksprekken sett fra ekstensometer 4 mot vest (Foto: Kveldsvik 2005).
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3. INNGANGSPARAMETERE TIL BEREGNINGENE
3.1 Profil- og diskontinuitetsgeometri

Fallretningen til foliasjonsparallelle sprekker sammenfaller med orientering av skrdningen (S-
S@), og stereografiske analyser viser at fallvinkelen generelt er lavere enn skriningsvinkelen
(Figur 5). Fallvinkelen varierer pé grunn av foldning. Subvertikale, ofte dpne sprekker deler
omrédet i blokker, og de to hovedsettene har strek pa skré inn i skraningen.

En profillinje gjennom midten av skredomradet er brukt i alle analysene. Grunnlaget for de
fleste analysene var plassering av baksprekken og antagelser om plant brudd parallelt
skréningen.

™l e - Figur 5: Stereonettet (Schmidt nett) viser orienteringen av
"~~.'.-,7__,'-.1” = foliasjonsparallelle sprekker. Heltrukket storsirkel
: . representerer hovedorientering til foliasjonssprekkene og stiplet
storsirkel representerer skriningsorienteringen.

3.2 Materialmodeller

Barton-Bandis skjarstyrkekriterium ble brukt til 4 bestemme inngangsparametere for
diskontinuiteter i bergmassen. Dette empiriske kriteriet uttrykkes ved (Barton & Bandis
1990):

T=0, tan[JRC log[ﬁJ + @} @
der

T = maksimal skjerstyrke

o, = effektiv normalspenning

JRC = sprekkeruhetskoeffisienten

JCS = Joint Compressive Strength (sprekketrykkstyrke)

Oy = residual friksjonsvinkel (for friske, uforvitrede sprekker er ¢, = ¢, der ¢, er basis
friksjonsvinkel)

Malinger gjort i felt og laboratorium danner en stor database med Barton-Bandis parametere
(JRC, JCS, pp). Forelopig er det mangel pa data som beskriver residual skjaerstyrke og
skjerstyrke til evt. sprekkemateriale. Generalisert Hoek-Brown styrkekriterum ble brukt for &
beskrive bergmassen.

Materialmodellen som ble brukt i Plaxisanalysene var Mohr-Coulomb, og det var ngdvendig &
konvertere de ikke-lineare kriteriene til Barton-Bandis og Hoek-Brown for & f3 Mohr-
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Coulomb parametere (c og ¢) (Figur 6). Normalspenningsnivdet for denne konverteringen ble
beregnet i hvert tilfelle.

shear stress T

tangent &

b
“f

Gy normal stress G,

Figur 6: Definisjon av tilsynelatende kohesjon c; og tilsynelatende friksjonsvinkel ¢; for et ikke-linezert
bruddkriterium (Hoek 2000).

3.3 Vann

Med grunnlag i mélinger av vanniva i borehull og geofysisk borehullslogging, ble det antatt et
grunnvannsspeil parallelt med skrdningen pa 40 m dyp. Antatt grunnvannsspeil har utgdende
pé samme sted som glideplanet.

Analyser med vann ble gjort i grenselikevektsberegninger og tilsvarende Plaxisberegninger.
Figur 7 viser det forenklede vannivéet som ble brukt.

b)

a)

Figur 7: Modellene viser det forenklede vanniviet som ble brukt i analysene. Dybden pa baksprekken i
denne modellen er 60 m og vannspeilet er antatt a ligge pa 40 m dyp. a) viser forenklet vannspeil og
korresponderende vanntrykk brukt i grenselikevektsanalyser med inndeling i to lameller. Pilene
markerer lokalisering av baksprekk og utgiende av glideplanet. b) viser vanntrykk langs
diskontinuitetene for modellen i a. U er vanntrykk langs glideplanet; V' er vanntrykk i baksprekken; /; og /; er
lengde av glideplan for hhv. gvre og nedre lamelle.
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3.4 Oversikt over inngangsparametere

Tabell 1 gir en oversikt over inngangsparametere som ble brukt i stabilitetsberegningene.

Tabell 1: Oversikt over inngangsparametere.

Farnmeter Enhet Verdi hommeniag
: | | Mohr- o
Materialmodell - Coulomb
Materialoppfersel - Drenert

Ysat = Yunsat kN/m® 26,86 Gjennomsnittsverdi fra laboratorietester.

0 Har ingen pavirkning pa Aknesberegningene,
k,=k, m/s 1076 men ble brukt i modellene der vann var
inkludert.

E GPa 30 Valgt med grunnlag i Kveldsvik (2005).

0.13 Gjennomsnittsverdi av laboratorietester (kun

brukt i innledende analyser).
Okt verdi for & fA tilfredsstillende numeriske

v i 0,30 lgsninger og for & generere hoyere
horisontalspenninger.
0,33 Okt verdi, brukt i modeller med vann.
0,5 Antatt verdi i innledende analyser.
o/4, /3 Brukt for henholdsvis hard, sterk bergmasse
v ° ’ og residual bergmasse (Hoek 2000).
JRClog JCS | Brukt for diskontinuiteter (Barton & Bandis
1 1990).
RC . 7,7 Ikke brukt direkte 1 beregningene; konvertert
ICS MPa 123 .
o S 278 til Mohr-Coulomb parametere.

3.5 Parameterstudier

Parameterstudier ble utfert for & studere hvordan endringer i inngangsparametere pévirket
analyseresultatene og for & finne ut hvilken parameter som hadde sterkest pavirkning pa
stabiliteten. Skjarstyrken til diskontinuiteter er antatt & ha sterkest pavirkning, og derfor ble
Barton-Bandis parameterene (JRC, JCS og ¢p) brukt i studiene. Lave og heye verdier ble
bestemt med grunnlag i frekvensfordelinger, og i tillegg ble gjennomsnittsverdiene brukt (se
Tabell 2). Vanntrykk ble tatt med i analysene ved tre tilfeller: Torr skrdning og
grunnvannsniva som beskrevet i kap.3.3, med og uten vanntrykk 1 baksprekken. Tabell 3 viser
testmatrise for parameterstudiene.

Tabell 2: Lave, middels og heye verdier brukt i parameterstudier. Den midtre verdien tilsvarer
gjennomsnittsverdi.

| |:':_||_ﬂ_|!1_l.;!;.'r | Lav | \r;l.:r.r.h.-;.i-[l;j-_
JRC 1,5 7,7 10
JCS 67 123 146
Op 24,5 27,8 30
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Tabell 3: Testmatrise for parameterstudier.

Festor. | JRC | JCS | gy | Vann
1 M | M [M
2 L MM e
3 H M M g grisvramng
4 M L M|y,
5 M[H M|~
6 M [ MJ[L
7 M| M|[H

H, hey verdi; L, lav verdi; M, middels verdi

4. METODER FOR STABILITETSANALYSER AV AKNES
4.1 Grenselikevektsberegninger

En forenkling av geometrien ble gjort ved a trekke en rett linje fra bunn til topp i modellen.
Posisjonen til baksprekken og utgdende av glideplanet var faste punkter. Beregningene ble
gjort med glideplan pé ulike dyp, bestemt av dypet til den antatt vertikale baksprekken (Figur
8).

Den forste modellen har et glideplan med lavere vinkel enn overflatetopografien. Dette er den
mest ideelle situasjonen for plant brudd (Figur 8a,b). I den andre modellen (Figur 8c,d) gr
glideplanet parallelt med overflatetopografien. Dette er i overensstemmelse med
foliasjonsretningen. En kryssende sprekk (/>) er ngdvendig for & fA utgdende i skraningen.
Helningen av /; kan veare bestemt av foldning av foliasjonen eller andre diskontinuiteter. I,
trenger ikke 4 vaere en eksisterende linje, men kan ogsa vere en imaginar kritisk linje som
kan fore til brudd.

De forenklede modellene ble ogsé analysert i Plaxis. Med disse retningslinjene vil Plaxis
opptre som et grenselikevektsprogram, og med like inngangsparametere gir de to metodene
samme resultat.

a) b)
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c) d

Figur 8: Skréningsmodeller og skisser for grenselikevektsberegninger. a) Skraningsmodell i Plaxis med
enkel geometri bestdende av en lamelle. b) Skisse av lamellen med kreftene som virker pa den. ¢)
Skraningsmodell i Plaxis med geometri bestaende av to lameller; d) Skisse av lamellene med kreftene som
virker pd dem. H er dybden pé baksprekken; /; og [», lengde av glideplan for hhv. gvre og nedre lamelle; W, vekt
av potensielle skredmasser; y, vinkel pa glideplanet i figur b; @, skraningshelning i figur b og helningen av /; 1
figur d; B, helningen av [5; U, vannkrefter langs glideplanet; V, vannkrefter 1 baksprekken; N, normalkrefter; S,
skjeerkrefter; £, sidekrefter; 7, vertikale krefter.

4.2 Numeriske analyser med Plaxis
4.2.1 Innledende analyser

De forste numeriske analysene ble gjort av en kontinuum-modell. En slik modell gir en kritisk
bruddtilstand som ikke er kontrollert av forhdndsdefinerte svakhetsplan. Intensjonen var &
starte enkelt, for sa & bygge opp modellen steg for steg. Kontinuum-modellen ble brukt til &
underseke grensebetingelser og modellsterrelse.

Neste steg var 4 implementere baksprekken. Grensesnittelementer i Plaxis ble brukt til &
modellere diskontinuiteter i bergmassen. Disse elementene kan gis egne egenskaper (i dette
tilfellet sprekkeegenskaper). Resultatene fra de innledende analysene av en kontinuwm-modell
var grunnlag for den forenklede modellen i grenselikevektsanalysene.

4.2.2 Modellering av bruddutvikling i intakt berg

Grunnlaget for denne modellen var geometrien med to lameller fra
grenselikevektsberegningene (Figur 8c,d). Baksprekken og lengden /; ble modellert med
grensesnittelementer. Dybden av glideplanet ble satt til det nivdet som ga minimum
sikkerhetsfaktor (SF) for terr skréning i grenselikevektsberegningene.

Malet med modelleringen var & underseke bruddutvikling gjennom intakt bergmasse (dvs.
ingen kontrollerende diskontinuiteter) i retning overflaten, samt bruddutvikling mellom to
diskontinuiteter. Dette ble gjort i to separate tilfeller. For enkelt & kunne gi residualstyrke til
bergmassen etter hvert som bruddet utviklet seg, ble omradene som skulle undersekes
nzrmere delt inn i et rutenett.

Egenskapene til diskontinuiteter og residual bergmasse ble bestemt med grunnlag i
grenselikevektsberegninger. Grensesnittelementene fikk egenskaper lik glideplanet /;. P&
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grunn av mangel pa data for residualstyrke, ble modelleringen gjort som en demonstrasjon der
residual bergmasse fikk egenskaper lik glideplanet /.

Hovedprosedyren var 4 redusere alle styrkeegenskaper med en antatt sikkerhetsfaktor som
maétte veere av en slik storrelse at en plastisk sone utviklet seg utenfor grensesnittelementet.
Plastiske punkter og relative skjzrspenninger, 7, ! ble brukt til 4 evaluere utviklingen av en
plastisk sone. Hvis t,,; over 0,90 dominerte et omréde, ble dette omradet gitt residuale
styrkeparametere. Kravet om 7,.,> 0,90 som nesten mobilisert gjorde analysen konservativ.
De plastiske sonene utviklet seg etter hvert som nye omréder fikk residualegenskaper.

5. RESULTATER AV BEREGNINGER OG STABILITETSANALYSER
5.1 Grenselikevektsanalyser
5.1.1 Geometri med en lamelle

Figur 9 oppsummerer resultatene fra grenselikevektsberegninger med en lamelle. Kritisk
dybde (dybden til minimum SF) er gitt ved balansen mellom gkende drivende krefter mot
dypet og okt materialstyrke (dvs. sterre motstand) mot dypet. Beregninger med vanntrykk gir
en betydelig lavere SF.

Factor of safety vs. depth back fracture

voo [T T T L
1,90 RN i!u K»j( —%— F (no water)

L]

1,80 M, ‘ e L
1,70
1,60 |
1,50 '
1,40 \l —a— F(U+V)
1,30
1,20
1,10

L]
1,00 L |
| 0 50 100 150 200

Depth {m)

Factor of safety (FS)

T i ..”_A

[

—a— F (U)

Figur 9: Resultater fra grenselikevektsberegninger med en lamelle og gjennomsnittsverdier av Barton-
Bandis parametere. U er vanntrykk langs glideplanet; ¥ er vanntrykk i baksprekken.

5.1.2 Geometri med to lameller

De farste beregningene ble gjort pa konstant dyp og med ulike S-vinkler for & se pa
sammenhengen mellom helningen av [, og sikkerhetsfaktoren (f er vist i Figur 8d). En vinkel
pé B =-10° ble brukt i videre beregninger. Tabell 4 viser hvilke dyp som ga lavest SF for
geometri med to lameller.

! Relativ skjerspenning (T = T/Tiaks) indiderer hvor neert bruddlinja et spenningspunkt befinner seg. Nér 1, = 1,
bergrer spenningspunktet bruddlinja.



Tabell 4: Oversikt over dyp som gir minimum SF for ulike vannforheld for tilfellet med to lameller og
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gjennomsnittsverdier av Barton-Bandis parametere.

Vannforhold Dy for minimum SF (m) |
ikke vann 60
U 120
\% 140

U er vanntrykk langs glideplanet; ¥ er vanntrykk i baksprekken.

Parameterstudier ble gjort for glideplan ved ulike dyp, og resultatene er vist i Figur 10 og
Figur 11. JRC er den parameteren med sterst innflytelse. Sikkerhetsfaktoren minker dramatisk
nér vann er inkludert i beregningene; for minimumsverdi av JRC er sikkerhetsfaktoren under

1,0.
Factor of safety vs. depth sliding plane. No water.
2,20
g i
2,10 \ [ =
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Figur 10: Resultater fra parameterstudier med torr skrianing (8 = -10°, se Figur 8).
Factor of safety vs. depth sliding plane. U+V.
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Figur 11: Resultater fra parameterstudier med vanntrykk (# = -10°, se Figur 8). U er vanntrykk langs

glideplanet; ¥ er vanntrykk i baksprekken.
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5.1.3 Grenselikevektsanalyser i Plaxis

Bruk av Plaxis gir mulighet for 8 implementere mer enn ett grensesnittelement og la
programmet seke etter det mest kritiske planet. Figur 12 viser en terr modell med fem
glideplan representert med grensesnittelementer pa ulike dyp (20, 60, 100, 140 og 200 m dyp
av baksprekken). Analysene viser at elementet pd 60 m dyp er det forste som blir mobilisert,
etterfulgt av elementene pa 100 m og 20 m. Figur 12b viser hvordan bruddsonen folger det
fullt mobiliserte elementet. Dette er i overensstemmelse med hdndberegningene.

a) b)

Figur 12: Plaxismodell med fem grensesnittelementer. a) viser plastiske punkter (ipne, svarte firkanter);
b) viser totale forflytninger. Begge figurene er resultater fra ¢-¢ reduksjonsberegning i Plaxis.

5.2 Numeriske analyser med Plaxis - Bruddutvikling i intakt berg

Den forste demonstrasjonen var en modell av bruddutvikling fra nedre enden av et
skraningsparallelt grensesnittelement mot overflaten. Figur 13 er et last-forskyvningsdiagram
som viser storrelsesordenen for sikkerhetsfaktoren 1 dette tilfellet. SFin=1,55 0g SFpaks=2,10
er beregnet med hhv. residuale og maksimale bergmasseegenskaper i omridet mellom
grensesnittelementet og overflaten. SF = 1,90 er nivéet der en plastisk sone blir utviklet
utenfor grensesnittelementet. Skissen viser ogsa fallet i kapasitet nar kreftene som motstér
bevegelse blir overvunnet. Det er ikke mulig & modellere selve kapasitetsfallet i Plaxis, men
det er mulig & modellere situasjonen rett fer maks kapasitet er nddd og situasjonen ved
residual kapasitet.

Mobiliseringen utvikler seg fra enden av grensesnittelementet. En plastisk sone vokser ogsé
fra overflaten. De to sonene metes og det finnes da ikke lenger en sterk bergmasse som kan
motstd et stort skred. Analysene forteller ingenting om hastigheten p& bruddutviklingen. Figur
14 viser resultatene, som er lettest 4 studere 1 7,.,-plottene i venstre kolonne.

Den andre demonstrasjonen var en modell av bruddutvikling mellom to grensesnittelementer.
En plastisk sone ble utviklet utenfor elementet nar materialegenskapene ble redusert med en
faktor SF = 2,00.
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Figur 13: Last-forskyvningskurve som viser fallet fra maks til residual kapasitet. SF,;, = 1,55 6g SF,,is =
2,10 ble beregnet med hhv. residuale og maksimale bergmasseegenskaper i omradet mellom
grensesnittelementet og overflaten. Reduksjon med SF=1,90 er nivaet der en plastisk sone blir utviklet
utenfor grensesnittelementet.
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Figur 14: Figurene viser bruddutvikling mellom grensesnittelement (interface) og overflaten. Relative
skjeerspenninger vises i venstre kolonne, mens heyre kolonne viser tilsvarende resultat med plastiske
punkter (ipne, svarte firkanter). Ruter som har merkere farge har fitt residuale styrkeparametere; fylte,
svarte firkanter viser strekkpunlkter.

6. DISKUSJON OG EVALUERING AV ANALYSEMETODER

Generelle begrensninger og usikkerheter i metodene er omtalt i litteraturen. Diskusjonen
fokuserer pa detaljer rundt inngangsparametere og resultater av stabilitetsanalysene som er
utfert.

6.1 Grenselikevektsanalyser

Beregningene gir minimum SF for noen bestemte dyp (se Figur 9 og Tabell 4 i kap. 5.1).
Forskjellene 1 resultatene mellom beregninger med en lamelle og to lameller er smi.
Beregninger med en lamelle er enklest og raskest, mens manuell iterasjon er nedvendig for &
tilfredsstille likevektslikningene i tilfellet med to lameller. En antagelse om foliasjon parallelt
med skrdningen gjor geometrien med to lameller mest relevant, og denne metoden gir ogsd
mer frihet med hensyn til variasjon av skjarstyrke langs glideplan og helning av glideplan pa
nedre lamelle.

Et viktig spersmal er plassering av glideplanets utgéende. Hvis foliagjonen ligger parallelt
skréningen, er det nedvendig med en kryssende sprekk for & & utgdende i skréningen.
Helningen av [; kan vere bestemt av foldning i foliasjonen eller andre diskontinuiteter.

Tilsvarende analyser med Plaxis gir de samme resultatene, og viser at det er mulig & bruke
Plaxis som et grenselikevektsprogram. De to tilnarmingene har noe ulik funksjonalitet. I
Excel er det enklere og raskere & undersske hva som skjer ndr inngangsparametere endres, og
derfor er parameterstudiene utfert der og ikke i Plaxis. Plaxis gir mulighet for & undersoke
flere glideplan pa ulike dyp i samme beregning, og spenningsfordelingen langs
grensesnittelementer kan studeres 1 detalj.

6.2 Bruddutvikling i intakt berg
For at analysene skal veere mer enn kun demonstrasjoner, er det nedvendig med data for

residualstyrker og lokalisering av glideplan(a). Inngangsparametere tilsvarende
sprekkeegenskaper ble brukt som inndata for residual bergmasse. Forskjellen mellom maks-
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og residualstyrker er stor, og dette er drsaken til det store spranget mellom SF ved maks
styrke (1,90) og SFpin 1 Figur 13, kap. 5.2.

Eksempelet vist i kap.5.2 underseker hvordan en bruddsone utvikles nér det ikke finnes noen
kryssende sprekk fra det skraningsparallelle glideplanet mot overflaten. Nar glideplanet er
fullt mobilisert, hviler skraningen pa omrédet mellom glideplanet og overflaten. P& Akneset er
det indikasjoner pé en slik situasjon; nedre begrensning har ikke blitt funnet.

Omrader som ble gitt residualstyrke hadde stor betydning for hvordan en bruddsone utviklet
seg, og ruteinndelingen var derfor viktig. Analyser med et finere rutenett vil trolig gi en annen
propagering. Alternativt kan grensesnittelementene forlenges 1 stedet for & gi
residualegenskaper til et omrade. Disse endringene kan gjeres i videre Plaxisanalyser.

6.3 Evaluering av inngangsparametere

Analyseresultater blir aldri bedre enn inngangsparameterene til modellen. Plassering og
kontinuitet av glideplan(a), sammen med vanntrykk langs disse, representerer de sterste
usikkerhetene i stabilitetsanalysene for Akneset.

Databasen med Barton-Bandis parametere antas & vaere god. Usikkerheten blir introdusert nér
normalspenningsnivéet skal bestemmes. Barton-Bandis skjerstyrkekriterium er laget for
sprekker med berg-mot-berg kontakt. Sannsynligvis bestar glideplan(a) pa Aknes ogsé av
svakt og nedknust materiale med lavere skjzrstyrke. Det er rimelig 4 tenke seg at tykkelsen pa
de nedknuste sonene varierer og at berg-mot-berg kontakter utgjor sterke punkter (Braathen et
al. 2004). Inntil mer data om nedknust materiale finnes, er Barton-Bandis kriteriet et
utgangspunkt for 4 estimere skjzrstyrke, men det mulig at styrken blir overestimert.

Det er viktig & prioritere de parametere som pavirker stabilitetssituasjonen. Nar
grensesnittelementer representerer diskontinuiteter i en sterk bergmasse, er stabiliteten
kontrollert av styrken til grensesnittene, og styrken til bergmassen er ikke viktig. Av og til er
det ngdvendig & endre eller la vare & bruke parametere som ikke har pavirkning pd resultatene
for 4 unngd unedvendige numeriske problemer. I slike tilfeller er det viktig a trd varsomt, vite
hvordan programmet fungerer og hva som er malet med analysene.

6.4 Parameterstudier

Parameterstudiene fokuserer pa Barton-Bandis parameterene JRC, JCS and ¢,. JRC er den
parameteren med klart sterst pavirkning pa stabiliteten (se Figur 10 og Figur 11 i kap. 5.1.2).
Beregninger med vann i skraningen og JRC,;, gir SF under 1, mens JRC,,; gir de hoyeste SF.
JRCpin = 1,5 er veldig lav ruhet som tilsvarer en plan sprekk. Denne verdien er trolig ikke
relevant for hele lengden av et kontinuerlig, plant glideplan, men kan vaere relevant for noen
deler av skréningen.

6.5 Resultater sett i forhold til malte bevegelser

Resultatene av stabilitetsanalysene ma bli relatert til malingene av bevegelser i skredomradet.
Det er vanskelig & evaluere sannsynlig mobilisering i forhold til disse mélingene. Om
skraningen beveger seg konstant, eller om det er variasjon mellom raske og langsomme
bevegelser, pavirker ogsa vurderingen av sannsynlig mobilisering.
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For stabilitetsanalyser i leire, kan bevegelse eller kryp 1 materialet finne sted ndr SF<1,2
(H.P.Jostad, pers.komm.). Dette kriteriet er brukt i evalueringen av SF beregnet for Akneset.

De fleste SF er over 1,2. Med gjennomsnittlige styrkedata er beregnet SF for geometri med to
lameller i omrédet 1,7-1,8 for terr skraning og 1,3-1,8 ndr vann er inkludert. Vanntrykk i
kombinasjon med lav ruhet gir lavest sikkerhet. Tabell 5 gir en oversikt over situasjoner som
gir SF<1,2,

I lys av kriteriet nevnt over og det faktum at skraningen pa Akneset beveger seg, indikerer
beregningene av SF at ruheten kan vare lavere enn gjennomsnittsverdien og at vann er en
viktig parameter.

Tabell 5: Oversikt over situasjoner som gir SF < 1,2. Situasjoner uten vanntrykk i baksprekken (kun U)
er ikke tatt med. Antagelser om skraningsparallell foliasjon gjor geometri med to lameller mest relevant.

Analyse Vannforhold | Eappan Pandis ! iyp av baksprekk (m)
parameter
. Terr skraning JRCin <90
Geo’lnaitlzﬁgfd o U+V TRC in alle
U+V Obmin 120-160

Teorr skrdning JRCin <160

U+v JRCin alle

Geometri med U+v @b,min > 70
en lamelle U+v JCSmin >80

U+V BB-gjennomsnitt >110

U+v JCS jnax > 120

U er vanntrykk langs glideplanet; ¥ er vanntrykk i baksprekken.

7. SLUTTKOMMENTARER

Plassering og kontinuitet av glideplan(a), i tillegg til vanntrykket langs disse, representerer de
sterste usikkerhetene i stabilitetsanalysene av Akneset. Det ble antatt at bevegelse kan skje
ndr SF < 1,2. De fleste beregnede SF er sterre enn dette kriteriet. Vann i kombinasjon med lav
ruhet gir de laveste SF.

Plaxis, som er et mye brukt verktey innen geoteknikk, viste seg & vaere et nyttig og godt
program. Grensesnittelementer fungerer godt til 4 modellere glideplan. Elementene
kontrollerer stabiliteten, og plassering av disse er en viktig parameter med hey grad av
usikkerhet.

Analyser med andre metoder og bruk av eksisterende datasett vil gi de samme usikkerheter
som nevnt over. Mer informasjon om glideplan(a), skjerstyrkeparametere langs disse og
vannforhold er nedvendig for & redusere usikkerhetene. Analysene av bruddutvikling vil bli
mer enn kun demonstrasjoner med mer data pé residualstyrker og plassering av glideplan.

Tilleggsanalyser med eksisterende datasett kan likevel vaere nyttig:

- Forbedringer kan gjores i Plaxisanalysene av bruddutvikling ved & bruke en finere
ruteinndeling og ved & forlenge grensesnittelementer.
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- Analyser med en materialmodell som inneholder tidsavhengighet vil veere relevant
siden kryp kan vaere en viktig faktor pa Aknes.

- Analyser med en modell som deler bergmassen inn i flere blokker. Dette kan gjeres
med f. eks grensesnittelementer i Plaxis eller med blokkelementkoden UDEC.
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FJELLSPRENGNINGSTEKNIKK.
BERGMEKANIKK/GEOTEKNIKK 2006

NORSK BORBARHETSTESTING I FORBINDELSE MED TBM-PROSJEKT
I NEW YORK.

- HVORFOR OG HVA ER EGENTLIG STATUS FOR METODEN

Norwegian drillabillity testing in connection with TBM Projects in New York.

- How come, and what is actually the state of the art for the NTNU-method

Laboratorieleder Filip Dahl, SINTEF Byggforsk, Berg og geoteknikk
SAMMENDRAG

Den norske metoden for bestemmelse av borbarhetsegenskaper benyttes i forbindelse med
prestisjetunge TBM-prosjekter i sentrale deler av New York. Noe av bakgrunnen for dette
valget ligger i den internasjonale anerkjennelsen av norsk tunnelteknologi samt det unike
datagrunnlaget som danner basis for prognosemodellen. For 4 imgtekomme nye
problemstillinger og de stadig heyere krav til dokumentasjon er det i den senere tid foretatt
videreutviklinger og tilpassinger av de gamle metodene som ble utviklet pd 60- og 70-tallet.
Dette vil forhépentligvis kunne bidra til & gke forstdelsen av ulike egenskaper som kan
pavirke tid og kostnader ved tunneldriving. Videreutviklingene er ogsé med pa & ivareta og
forsterke den norske posisjonen som et av de internasjonalt ledende forskningsmiljeene
innefor temaet borbarhetstesting og TBM-prognosering.

SUMMARY

The Norwegian method for determination of drillability is used in connection with prestigious
TBM-projects in central parts of New York. Some of the background for this decision is
based on the international acknowledgment of Norwegian tunnelling technology together with
the unique database which forms the basis for the prognosis model. Recent developments and
adaptations of the old test methods, which were developed in the 60s and 70s, have been
carried out in order to comply with new challenges and the constantly increasing demand for
documentation. This will hopefully contribute to a better understanding of various properties
that can influence time and cost in connection with tunnelling, The developments will also
ensure and enhance the current position as one of the internationally leading research
communities within the subject drillability testing and TBM-prognosis.

1 INTRODUKSJON
Norsk tunnelteknologi har i dag et meget godt internasjonalt renommé. Dette har i stor grad

ogsd bidratt til internasjonal anerkjennelse av den "norske" laboratoriemetoden (NTNU-
metoden) for bestemmelse av borbarhet i forbindelse med TBM-prosjekt.
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Metoden baserer seg pd analyse av bergarters sprohet (Sy), overflatehardhet (SJ) og
slitasjeevne (AV). Den ble opprinnelig utviklet ved NTH (nd NTNU) i begynnelsen av 60-
tallet med henblikk pa bestemmelse av borsynkindeks (DRI) og borslitasjeindeks (BWI) ved
slaghammerboring. Epoken med de store, norske kraftverksutbyggingene, hvor TBM-
teknologien virkelig gjorde sitt inntog i Norge, forte til at metoden ble supplert med en
analyse for bestemmelse av bergarters slitasjeevne pé kutterstal (AVS). AVS som var en
videreutvikling og tilpassing av den eksisterende AV-analysen, gjorde det mulig 4 foreta en
bestemmelse av en indeks for kutteringlevetid (CLI).

Det er utviklet andre, tilsvarende metoder for bestemmelse av borbarhetsegenskaper, bl.a. ved
Colorado School of Mines (CSM), men det er neppe noen som kan vise til et bedre
datagrunnlag en NTNU-metoden. Siden introduksjonen har mer enn 3000 bergartsprover blitt
testet og registret ved SINTEF/NTNU. Den enestdende resultatdatabasen danner i dag et solid
fundament for statistiske vurderinger og korrelasjoner samt forskning og videreutvikling. Det
arbeides for tiden aktivt for & fa vedtatt NTNU-metoden som en internasjonalt anbefalt
standard for bestemmelse av bergarters borbarhet.

2  HVORFOR NORSK BORBARHETSTESTING I NEW YORK

2.1 Laboratoriet

Det ingeniergeologiske laboratoriet som utferer de norske borbarhetstestene, drives i dag av
SINTEF Byggforsk, Berg og geoteknikk i tett samarbeid med NTNU-instituttene Geologi og
bergteknikk og Bygg, anlegg og transport. Laboratoriet og dets aktiviteter innchar en viktig
og fremtredende rolle innefor det etablerte Geminisenteret for undergrunnsteknologi ved
SINTEF/NTNU.

2.2 Prosjekt

Laboratoriet har i forbindelse med to store TBM-prosjekt i New York blitt engasjert 1 et sveert
omfattende testprogram for bestemmelse av borbarhetsegenskaper.

o Prosjektet City Water Tunnel No. 3 er det dyreste konstruksjonsprosjektet i New
Yorks historie, med et totalt budsjett pd neermere 40 milliarder NOK (prognose 20053).
Arbeidet, som startet i 1970 og som forventes & vare fullfort i 2020, innbefatter
driving av 100 km med nye tunneler. Utvidelsen med det nye, parallelle
tunnelsystemet vil forsterke og forbedre driftsikkerheten og funksjonen til New Yorks
vannforsyningssystem. Tunnel No. 1 ble for gvrig ferdigstilt i 1917 og Tunnel No. 2 i
1936. Det ferdigstilte tunnelsystemet med de tekniske installasjonene representerer i
folge byggherren, New York City Department of Environmental Protection
(NYCDEP), et av verdens mest komplekse og intrikate ingenigrarbeid.
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Figur 1. City Water 1unnel No.3, New York, USA.

¢ Prosjektet Extension of Subway Line No.7 inngér i en planlagt byfornyelse og
sanering av Hudson Yards pa Long Island. Byfornyelsen vil 4pne muligheter for
fortsatt utbygging og akonomisk vekst i denne bydelen og en forlengelse av No.7 er
helt essensiell for & kunne dekke transportbehovet pd Manhattans West Side. Planen er
4 fore linjen videre fra dagens endestasjon ved Times Square til 34th Street og 11th
Avenue. Byggherre for prosjektet er New York City Metropolitan Transit Authority
(MTA). Tildelingen av de forste kontraktene er forventet & skulle skje i lapet av 2006.
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2.3 Bakgrunn for valget av den norske metoden

I SINTEF/NTNUs borbarhetsdatabase er det til na (september 2006) registrert testresultat fra
neermere 300 prever bare fra disse to prosjektene. Hva er egentlig drsaken og bakgrunnen for
at den norskutviklede teknologien benyttes?

Utarbeidelse av pélitelige og robuste prognoser for kutterlevetid og inndrift samt de relaterte
kostnadene for driving av tunneler utgjer et stadig viktigere tema og er dessverre ofte
stridspersmal mellom radgivere, maskinprodusenter, entreprengrer og byggherrer. For &
kunne utarbeide gode tids- og kostnadskalkyler er kunnskap og informasjon om de faktorene
som pavirker tid og kostnader viktig. En av disse faktorene er bergartsegenskapene, og
laboratorietester som beskriver ulike bergartsegenskaper som pévirker borbarheten er dermed
viktige kilder til informasjon. Trenden i forbindelse med sterre internasjonale
underjordsprosjekt synes derfor 8 vare krav om, og aksept for bruk av betydelige midler i
forbindelse med forundersokelsene.

Et godt eksempel pa dette er anbudsprosessene for de ulike etappene av City Water Tunnel
No.3. Byggherren NYCDEDP etterstreber & fremlegge en "optimal” dokumentasjon av de
forventede forholdene i de planlagte tunneltraseene for & unnga eller redusere risikoen for &
havne i "claim-situasjoner". Dette har fort til at det stilles meget strenge krav til bade
kvaliteten og kvantiteten til den geologiske kartleggingen, prevetakingen og
laboratorietestingen. Som en konsekvens av dette utfores det derfor borbarhetstesting i
henhold til bdde NTNU og CSM modellene (se tabell 1).

NTNU CSM

Brittleness (Sq0) (inngdr i DRI) Uniaxial Compressive Strength (UCS)

Sievers' J-value (8)) (inngdr i DRI og CLI) Brazillian tensile strength (BTS)

Abrasion Value Cutter Steel (AVS) (inngdr i | Density measurement
CLI)

Petrography (XRD, DTA) Punch penetration

Cerchar abrasivity (CAI)

Petrographic analysis

Tabell 1. Testmetoder som benyttes som input i TBM-prognosemodellene ved SINTEF/NTNU
og CSM.

Merknad:

1 tillegg til de SINTEF/NTNU testene som er oppfort med tanke pd TBM, utfores det i
Jorbindelse med prosjektene i New York ogsa Abrasion Value (4V) som inngdr i beregning av
Bit Wear Index (BWI).

Gode kontakter og samarbeid med ledende eksperter ved CSM har resultert i felles
publiseringer med anbefalinger av NTNU-metoden. Dette har, sammen med anerkjennelsen
av den meget heye kompetansen og lange erfaringen som finnes ved SINTEF/NTNU, bidratt
til 4 apne derene for det amerikanske markedet. Et annet tungtveiende argument for de
amerikanske klientene er vissheten om at de norske testmetodene og beregningsmodellene er
et resultat av mer enn 40 ars forskning og utvikling ved SINTEF/NTNU og at den
eksisterende borbarhetsdatabasen gir unike muligheter for evaluering av testresultat og
beregnede indekser. Sist men ikke minst har man klart & innfri klientenes meget strenge krav
til leveranse av informative rapporter av hey faglig kvalitet innefor de avtalte tidsfrister, samt
4 forevise en konsekvent gjennomfering og dokumentasjon av kvalitetssikring.
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2.4 Nasjonale og internasjonale prosjekter

Som nevnt innledningsvis har den norske metoden i dag oppnédd en hey internasjonal
anerkjennelse. Dette kan illustreres av tabell 2 som viser prosjekter i tidsrommet 2003 - 2006
som har involvert borbarhetstesting ved SINTEF/NTNU. Som det fremgér av tabellen er det
flere amerikanske prosjekter og en betydelig andel prosjekter fra Asia, noe som gjenspeiler
den sterkt skende aktiviteten innefor undergrunnsutbygging i denne verdensdelen.

Location/Project name

Testing peformed by SINTEF/NTNU

Melkeya, Norge

Parbati, Himachal Prades
Narvik, Norge

Eidi, Feerayene
Singapore

@vre Otta, Norge

Sauda, Norge

Dam Stolsvatn, Norge

2nd Avenue Tunnel, New York (USA)

Ormen Lange Project, Aukra Norge

Jurong Island, Singapore

NYC Transit "No.7 Subway Line Extension" (USA)

City of Atlanta CSO Tunnel ~ Storage Tunnel Facilities (USA)
Water Tunnel No.3 in Manhattan, New York (USA)
Vancouver Water Tunnels (Canada)

Deep Tunnel Sewerage System, Kranji, Singapore

Lot 14-3 of Seoul-Pusan High Speed Railway Project
Croton Water Treatment Plant (USA)

Proyecto Hidroelectria Pinalito, the Dominican Republic
Drainage Improvement In Northern Hong Kong Island
Glendoe Hydro Scheme, Skottland

Tsengwen Reservoir Transbasin Diversion Tunnel, Taiwan
Coegakop, Ser-Afrika

Sirvan Nosoud Tunnel, Iran

A proposed sewer overflow tunnel in Detroit, Michigan (USA)
Brightwater Conveyance System (USA)

Tunnel Lysaker - Sandvika, Norge

Goteborg, Sverige

Headrace Tunnel of the Sonduw/Miriu Hydropower Project, Kenya
Kensico City Water Tunnel Project, USA

Proyecto Hidroelectria Palomino, the Dominican Republic
E101 Malme C, Etapp 1 (Sverige)

DRI, SPR (sprengbarhet), XRD, DTA
DRI, CLI, DTA

DRI, BWI, SPR (sprengbarhet)

DRI, CLI, XRD, DTA

DRI, BWI, CLIL, UCS

DRI, BWI, CLI, UCS, petrografisk
analyse

DRI, BWI, CLI, petrografisk analyse
DRI, BWI

DRI, BWI, CLI

DRI

DRI, BWL, CLI

DRI, BWI, CLI, petrografisk analyse,
visuell vurdering

DRI, BWI, CLI

DRI, BWI, CLI

DRI, BWI, CLI

DRI, BWI, CLI, UCS, BTS, Issq, CAI
XRD, petrografisk analyse

DRI, CLI

DRI, BWI, CLI, petrografisk analyse,
visuell vurdering

DRI, BWI, CLI

DRI, BWI, CLI

DRI, CLI

DRI, CLI, CAI

DRI, BWI, CLI

DRI, CLI

DRI, BWI, CLI

SAT (Soil Abrasion Test)

DRI, BWI, lydhastighet

CAI

DRI, BWI, lydhastighet, Issy

DRI, BWI, CLI

BTS, CAI, ISSO

DRI, BWI

Tabell 2. Prosjekter som har involvert borbarhetstesting ved SINTEF/NTNU, 2003 - 2006.

3 VIDEREUTVIKLINGER

3.1 Bakgrunn

De amerikanske klientenes heye krav til dokumentasjon og visualisering av testresultat har
veert en avgjerende faktor for den senere tids oppdateringer og videreutviklinger av de
eksisterende analysemetodene. Dette har sammen med det solide datagrunnlaget muliggjort
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utviklingen av nye spesialiserte testmetoder som har bidratt til ervervelse av ny informasjon
og kunnskap. De nye testmetodene er ikke tenkt a skulle erstatte noen av de eksisterende
laboratorietestene. Hensikten er & oppné supplerende informasjon som kan imgtekomme nye
problemstillinger samt & dekke de forventede kravene til dokumentasjon i forbindelse med
fremtidige underjordsprosjekt.

Det er i det folgende gitt kortfattede beskrivelser av prinsipper og status for noen av de
pégdende videreutviklingene av etablerte tester benyttet i NTNU-metoden.

3.2 Sievers' J Interception Point (SJIP)

SJIP er benevnelsen pa en nyutviklet testmetode for en direkte estimering av kutterlevetid
[Dahl et al; 2006]. Metoden baserer seg pa Sievers' ] miniatyrborforsek, som benyttes som en
av parametrene ved beregning av DRI, BWI og CLI Sievers'J verdien defineres som et
miniatyrbors inntrengning i mm/10 etter 200 omdreininger og gir et palitelig méal for
bergarters overflathardhet eller motstandsdyktighet mot inntrengning.

85mm 110°

u N

weight 20kg

S’ —

guide tungsten carbide

% guide drill bit

180 RPM
Figur 3. Sievers J miniatyrborforsok.

Hulldybden ble tidligere mélt med skyvelare og rapportert som en enkeltstdende tallverdi (SJ-
verdi). Instrumentering av testapparaturen samt utviklingen av et dedikert maleprogram
tillater ni en konstant overvikning og ngyaktig sanntidsmaling av inntrengningsdybde og
hastighet i testforlapet. Den grafiske fremstillingen av testforlepet blir benyttet som viktig
visuell tilleggsinformasjon i testrapportene.

Figur 4 viser Sievers' J kurver fremstilt i samme skala for en kalkstein og kvartsittpreve. Disse
benyttes til kalibrering og referanse ved SINTEF/NTNU og den markante forskjellen i
overflatehardheten til de to prevene fremgér tydelig.
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Sievers' J-value (SJ)
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Figur 4. Sievers' J kurver for kalkstein og kvartsitt,

En neermere studie av Sievers' J-grafen for kvartsitten, i en forsterret skala (fig.5), viser at
inntrengningskurvene har en markant knekk som inntrer etter bare et par sekunders boring,

Kalksteinen har i motsetning til dette en mindre markant knekk og et mer linezert
inntrengningsforlep. Den markante knekken i inntrengningskurvene for kvartsitten kan
forklares med at eggen pa miniatyrboret er utslitt etter bare noen fa sekunders boring,

Tidsforlapet for dette inntrer kan betraktes som en indikasjon pé den effektive levetiden for
den slipte eggen pa boret, noe som gir essensiell informasjon ikke bare om overflatehardheten

men ogsd om slitasjeegenskapene til bergarten.

Sievers' J-value (SJ)
Sample; Quartzite Drillings: 5
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Figur 5. Sievers’ J kurve for kvartsitt i forsterret skala. Den markante knekken i
inntrengningskurvene er markert med rod pil.




Ved & beregne tidspunktet for nér fenomenet inntreffer er det mulig 4 fastsette en SJIP verdi.
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Falgende definisjoner er benyttet for tangentlinjene og skjaringspunktet mellom disse.

e "Start gradient” er en tangentlinje til den gjennomsnittlige inntrengningskurven med

utgangspunkt i origo.

¢ "Final gradient” er en tangentlinje til den gjennomsnittlige inntrengningskurven med

tilsvarende helningsvinkel mellom 40 og 60 sekunder.

» "Sievers'J Interception Point SJIP" er skjeringspunktet mellom "Start gradient” og

"Final gradient"

Grafer og beregnede verdier for kvartsitt og kalkstein er gitt i figur 6.
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Figur 6. Beregnede tangentlinjer og skjeeringspunkt (SJIP) for kvartsitt (overst) og
kalkstein (nederst).
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Kvartsitt og kalkstein betraktes normalt som referanser for ytterpunktene i maleomradet for
slitasjeevne. Dette bekreftes ogsé av en forelapig klassifisering av SJIP basert pd statistisk
analyse av mélte SIIP verdier til 212 testede bergartsprever fra forskjellige lokaliteter og med
varierende egenskaper (tabell 3.)

Kategori Kumulativ prosent SJIP
Ekstremt lav 0-5 % <2,0
Meget lav 5-15% 2,1-26
Lav 15-35% 2,7-3.8
Medium 35-65 % 3,9-10,2
Hoy 65-85 % 10,3-18,5
Meget hoy 85-95 % 18,6 -27,0
Ekstremt hey 95-100 % >27,0

Tabell 3: Forelopig klassifisering av SJIP verdier.

En korrelasjon mellom SJIP og CLI (fig.7) viser en god sammenheng og en klar trend,
spesielt ved bergarter som gir en hoy slitasje. Ved gkende verdier er det en tiltagende
spredning, noe som kan forklares med at bestemmelsen av badde CLI og SJIP blir mer diffus
for bergarter som gir meget lav eller ekstremt lav slitasje. Dette illustreres ogsé av
inntrengingskurven for kalkstein i figur 4, som er tiln@rmet linesr og uten noen markant

knekk.

SJIP - CLI CORRELATION
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Figur 7. Korrelasjon mellom SJIP og CLIL

3.2.1 SJ Inntrengingshastighet

Det nyutviklede SJ-méleprogrammet gir i tillegg ogsé en konstant overvakning og
sanntidsmaling av inntrengingshastigheten i testforlepet. Denne opsjonen gir indikasjoner og
kunnskap om de testede bergartene som tidligere ikke har veert tilgjengelig. Sievers' J-testen
kan dermed ogsd ha et potensial for & vaere en testmetode som kan benyttes for 8 gi en direkte
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indikasjon pa forventet borsynk. Mulighetene for dette vil da ogsa veere gjenstand for videre
forskning og utvikling ved SINTEF/NTNU i de kommende &rene.

Den markante forskjellen i inntrengningshastighet for kvartsitt og kalksteinspreven fremgér
av kurvene for malt inntrengningshastighet i figur 8.

SJIP penetration speed Reference rock: Quartzite
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Figur 8. Grafisk fremstilling av inntrengningshastighet for kvartsitt (overst) og
kalkstein (nederst) i samme skala.

3.3 SOIL ABRASION TEST (SAT)

Det er forventet at 70~ 80 % av fremtidlige tunneler/underjordsanlegg vil involvere driving av
tunneler i losmasser. NTNU- og CSM- metodene som er nevnt innledningsvis er beregnet pa
prognosering av tid og kostnad ved bruk av TBM i fast fjell og kan derfor ikke benyttes
direkte til dette formaélet. Det eksisterer pa det naveerende tidspunkt heller ikke noen andre
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dedikerte testmetoder eller prognoseverktey for TBM i lasmasse. Ved tunneldriving i abrasive
lesmasser kan det oppstd ekstrem slitasje ikke bare pa selve utgravingsverktgyene som er
beregnet for regelmessig utskifting, men ogsa pa selve kutterhodet og andre vitale deler av
maskinen. Eksemplene i fig. 9 fra Wesertunnel, Tyskland og ECIS prosjektet i Los Angeles,
USA [Nilsen et al; 2006-1] illustrerer omfanget av slitasjeskader som kan oppsta i forbindelse
med TBM-lgsmasseprosjekt, dersom den primzre slitasjen pa utgravingverktoyene ikke
oppdages i tide. Slik sekundzer slitasje kan utvikles meget hurtig og krever omfattende
underjords reparasjonsarbeid, som kan forsinke arbeidet med flere maneder. Behovet for en
standardisert testmetode og pélitelig beregningsmodell er derfor fremtredende.

Fig 9. Utillatelig sekundeer slitasje pa kutterhodet til en & 11,7 m Slurry-TBM fra
Wesertunnelen (overst) og pd ytterkanten av kutterhodet til en av @ 4,7 m EPB TBM'ene fira
ECIS prosjektet i Los Angeles (nederst).
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SINTEF ble i 2005 bedt om 4 utrede mulighetene for § utfore abrasjonstesting av
lgsmassepraver fra et planlagt og to gjennomferte TBM-prosjekt i Seattle, USA.

Det ble bestemt d benytte Abrasion Value Cutter Steel (AVS) som basis for utviklingen av en
ny testmetode som kunne karakterisere slitagjeegenskapene til losmasseprever. Begrunnelsen
for dette var den store mengden tilgjengelig data samt de eksisterende statistiske
klassifiseringene av testresultat for bergarter. Den nye testen som benevnes Soil Abrasion
Test (SAT) [Nilsen et al; 2006-2] utfores ved & benytte samme utstyr og fremgangsmate som
ved AVS (se fig. 10). Forskjellen mellom de to testene ligger hovedsakelig i at det er utviklet
en egen standardisert metode for prepareringen av lgsmasseprovene. Metoden inneberer at
provematerialet terkes ved 30° C og disintegreres skinsomt far utsikting av slitasjepulver

< 1,0 mm. Dette gjores for & unngé nedknusing av de naturlige partiklene og dermed en
minimal pdvirkning av de opprinnelige slitasjeegenskapene.

) Ocl\ {AV/AVS
ur soil (SAT)
- . Suction <l
.\‘f s T

- w
L “\__ Rotating
steel disc

AV 100 rev./S min.
AVS: 20 rev./1 min.
SAT: 20rev/l min,

AV: Tungsten carbide

r=15mm AVS: Cutter ring steel

SAT: Cutter ring steel

Figur 10. Prinsippskisse av NTNUs abrasjonstester

Pravene fra Seattle var ment & skulle representere typiske losmasser og disse ble igjen, ut fra
karakteristiske egenskaper som kornsterrelse og plastisitet, delt inn folgende grupper: leire,
silt, sand og grus (se fig. 11).
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Figur 11. Typiske losmasseprover fra Seattle, USA.

I alt 34 prover fra Seattle er testet. Som fremgér av resultatene i figur 12 ble det mélt en
betydelig variasjon i slitasjeevnen, ogsd innefor de ulike grupperingene. Forskjellene i
resultatene reflekterer sannsynligvis ulike mineralogiske sammensetninger av prevene, men
ogsd andre egenskaper som kornform. Bortsett fra noen fa unntak gir de testede sandprevene
heyest slitasje og leirprovene lavest slitasje.

Resultatene fra disse innledende testene er lovende og logiske. Selv om tunneldriving med
TBM i lesmasse ikke direkte kan sammenlignes med fast fjell, finnes det klare likheter nér det
gjelder slitasjen pé kutterverkteyet. Sammenlignet med klassifiseringene for standard AVS
verdier (se tabell 4) ville den malte slitasjen til 4 av pravene havnet i klassen hey og 8 1
medium. Slitasjen til de evrige 22 prevene ville tilsvarende ha blitt klassifisert som lav til
ckstremt lav.
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Figur 12. SAT testresultat for prever fra Seattle, USA (partikler < 1,0 mm)

I forbindelse med bergartstesting har innholdet av kvarts og andre harde mineraler som granat

Kategori Kumulativ prosent AVS
Ekstremt lav 0-5% <1
Meget lav 5-15% 2-3
Lav 15-35% 4-12
Medium 35-65% 13-25
Hoy 65-85% 26-35
Meget hoy 85-95% 36-44
Ekstremt hoy 95-100% >44

Tabell 4. AVS-klassifisering for bergarter basert pa vesultat fra 1590 prover i

SINTEF/NTNU databasen.

og epidot en avgjerende betydning for slitasjen pa teststykkene, men kornform og
kornbindning kan ogsé bidra i vesentlig grad. Tabell 5 viser AVS resultat for noen

sedimentaere bergarter som er testet ved SINTEF/NTNU. Dette illustrerer at det er en markant

forskjell i AVS verdier fra de blateste (f. eks kalkstein) til de hardeste (f. eks kvartsitt)
bergartene. Som fremgér av tabellen kan det ogsa veere store forskjeller i AVS verdiene
innenfor en bergartstype.
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Bergartstype Antall prever AVS

Kalkstein 17 02-14

Skifer 17 0,4-10

Siltstein 4 0,4-44

Sandstein 36 0,4-52

Kvartsitt 20 17 - 63
Tabell 5. AVS-verdier for noen sedimentcere bergarter og kvartsitt som er testet ved
SINTEF/NTNU.

Det eksisterer forelepig ikke noen prognosemodell basert pa SAT verdiene, men det
grunnleggende arbeidet som ble utfort i forbindelse med dette prosjektet danner en utmerket
plattform for den videre utviklingen.

SAT testingen av pravene fra Seattle ble utfert med AVS slitasjestykker beregnet for testing
av nedknust bergartspulver < 1,0 mm. Dette begrenser hvilke typer av lgsmasser som kan
testes for & gi et helt representativt resultat. En tilpassing av SAT for & muliggjere testing av
partikler som er < 4,0 mm er derfor under utvikling. Den modifiserte SAT vil benytte
slitasjestykker med dimensjoner som vist i figur 13. I forbindelse med en Masteroppgave ved
NTNU vil det i lepet av 2006 - 2007 bli foretatt neermere studier av SAT/ modifisert SAT
samt ulike geotekniske parameter som potensielt sett kan bidra til & pavirke borbarheten til
losmasser. 1 tillegg vil TBM-data og analyseresultat fra prover som stammer fra gjennomferte
tunnelprosjekt bli korrelert for & se om det er mulig & etablere en pélitelig prognosemodell for
TBM i lesmasse.

| 20mm Modified SAT
! E / test piece
5 10 mm E
Soil sample <4 mm E E
\ i Radius E

[

Rotating steel disc

Figur 13. Ved d modifisere de eksisterende AVS stykkene fra 10 mm bredde til 20 mm bredde
og samtidig beholde radiusen pa slitasjeflaten, vil det vaere mulig & kunne utfore tester pd
losmasser som inneholder partikler inntil 4,0 mm.
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4 KONKLUSJON

Som tidligere nevnt har den eksisterende norske kunnskapen om TBM-tunneler et meget godt
renommé og hey internasjonal anseelse. Dette understrekes av de amerikanske
oppdragsgivernes valg av testmetoder 1 forbindelse med de prestisjetunge TBM-prosjektene i
New York. Deltakelsen i disse oppdragene har bidratt til 4 gi testmetoden innpass og et meget
godt fotfeste pa det "vanskelige" amerikanske markedet.

Kunnskapen og laboratoriemetodene bygger i hovedsak pa data og erfaringer hentet fra de
mange tidligere TBM-prosjektene i Norge. Det er i s4 henseende noe betenkelig at det for
tiden ikke er noen pégaende eller planlagte TBM-prosjekter i Norge. Den internasjonale
trenden er motsatt og interessen for TBM-tunnelling er meget stor, noe som bl.a. gjenspeiler
seg 1 hey forskningsaktivitet og tunge ekonomiske satsinger innenfor dette temaet ved flere
ledende universitets- og forskningsmiljeer. For & beholde en fremtredende rolle innenfor
temaet borbarhetstesting og prognosering for TBM vil det derfor veere av avgjerende
betydning & opprettholde en betydelig norsk FoU-innsats. De nevnte videreutviklingene kan i
denne sammenhengen sees som gode eksempel pa slik innsats. Aktiv deltakelse i utviklingen
av nye testmetoder &pner ogsd muligheten for & innta en ledende rolle i forbindelse med
internasjonale anbefalinger og standardiseringer av borbarhetstesting for TBM-prognosering.

Den internasjonale trenden i forbindelse med TBM-prosjekt viser stadig heyere krav til
kvaliteten pa informasjon som skal benyttes for & gi "optimal" dokumentasjon av de
forventede forholdene i en planlagt tunneltrase. De nye testmetodene SJIP og SAT vil, ved &
supplere de eksisterende metodene, kunne bidra til & imetekomme dette. Samtidig gir de ogsé
muligheter for & erverve enda bedre kunnskap om og forstéelse av hvordan ulike material- og
bergartsegenskaper pavirker tid og kostnader ved tunneldriving.

SJIP-testen og dens teknologi viser i tillegg et meget lovende potensial for 4 kunne benyttes i
utviklingen av et portabelt utstyr for preliminere in-situ undersekelser av DRI og CLL
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FJELLSPRENGNINGSTEKNIKK
BERGMEKANIKK/GEOTEKNIKK 2006

Forinjeksjon:
Fintetting med kolloidal silica

Erfaringer fra Térnskogtunnelen, Stockholm

Pre —injection with colloidal silica, experiences from the Tornskog tunnel, Stockholm

Produktsjef Hans-Olav Hognestad, UGC International BASF CC

SAMMENDRAG

Tornskogtunnelen er en del av Norrortsleden, en ny tverrforbindelse nord for Stockholm.
Tunnelen er en to-leps motorvei tunnel med lengde 2,1 km og tverrsnitt pa henholdsvis 100
og 105 m? Tunnelen gér 1 yngre red og gré granitter, samt finoppsprukket gneis. I tillegg var
det enkelte steder leirslepper med mye vann. Ca. 700 m av tunnelen ble drevet ut under
bebygd omrade. Overdekningen varierte mellom 5-25 meter.

Det var meget strenge krav til maksimal innlekkasje. Kravene var 2 1/min/100 m tunnel.

Det er beskrevet bruk av mikrosement med Dos < 30 mikron. Inject 30 fra Cementa ble i
utgangspunktet valgt som injeksjonsmateriale. Det ble sterkt fokusert pa 4 fi redusert antall
drensmatter s4 mye som mulig. I denne forbindelse ble det bestemt at kolloidal silika skulle
proves i stedet for mikrosement i det ene lgpet. Resultatet av fullskala forseket var sa bra, at
det ble bestemt at man skulle bruke kolloidal silika pa de resterende 400 meterne av tunnelen.

SUMMARY

The Tornskog tunnel is a part of Norrortsleden, a new cross link road north of Stockholm. The
tunnel is a twin tube highway tunnel with length 2,1 km. The size of the tunnels is between
100 and 105 m?. The rockmass consists of red and grey granite and dense jointed gneiss.

In some places lenses of clay together with a lot of water were experienced.

About 700 meter was situated in urban area. The overburden varied between 5 — 25 meters.
There was a very strict requirement for water seepage - max 2 1/min/100 m tunnel length.

In the specification it was prescribed to use microcement with Dos < 30 micron.

Inject 30 from Cementa was initially chosen as the injection product. There was a strong
focus on reducing the numbers of drainage mats. As a result of this, it was decided to test
colloidal silica instead of microcement in one of the tubes. The result of the full scale test-was
very satisfactory. For this reason it was decided to use colloidal silica as the injection medium
on the last 400 meters of the tunnels.
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INNLEDNING

Térnskogtunnelen er en av to tunneler som inngdr i Norrortsleden, en tverrforbindelse mellom
E4 ved Haggvik og E18 ved Rosenkilla nord for Stockholm.

Tornskogtunnelen ble drevet som ett partnering prosjekt mellom ODEN og BESAB.
Byggherre er Vigverket (Region Stockholm). Tunnelen er en dobbelt lgpet 2,1 km lang
motorvegtunnel med tverrsnitt pd 100 og 105 m?, Fjelloverdekningen varierte mellom 5 — 25
meter. Avstanden mellom de to lepene er ca 10 meter.

Tunnelen er drevet 1 bade rad og gra granitt, samt finoppsprukket gneis. I tillegg skal nevnes
at det forekom leirslepper med mye vann.

Tormskogtunnelen ble pabegynt i januar 2004, og gjennomslaget fant sted 1 mai 2006. Hele
Norrortsleden ventes & apne for trafikk i 2008,

HVA ER KOLLOIDAL SILIKA?

Kolloidal silika er ett relativt nytt injeksjonsmiddel. Produktet er tatt fram av Eka Chemicals i
Géteborg, og Eka har 1 samarbeid med BASF videreutviklet det for bruk til injeksjon av berg
og losmasser. Produktet bestar av 2 deler: kolloidal silika og en saltlesing. Saltlesingen, 10%
NaCl (koksalt lost i vann), er aktivatoren i systemet. Apentiden pa blandingen justeres med
mengden salt man tilsetter. Man kan pa denne maten justere apentiden mellom 10 minutter
opp til 2% time.

Selve kolloidal silikaen er en dispersjon av bitte sma silika partikler i en vandig lesning.
Sterrelsen pa partiklene er p& 0,015 mikron. (Se figur 1).

Kolloidal silika er ikke et kjemisk injeksjonsmiddel, men ett mineralsk injeksjonsprodukt der
herdingen bestar av en fysisk reaksjon mellom partiklene.

Kolloidal silika er langtidsstabil. Det ma derfor ikke sammenlignes med silikat injeksjon, som
vil bli vasket ut etter en tid.

Figur 1. Mikroskopfoto av kolloidal silikasuspensjon
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MILJOGRANSKNING

For det ble gitt tillatelse ble produktet gransket av Kemiinformasjon AB for & veere sikker pé
at det ikke skulle ha noen negative innvirkninger pa miljeet. I forbindelse med
Hallandsdsprosjektet, ble produktet utsatt for en meget ngye gransking, uten at man fant noe 4
innvende. Kolloidal silika MEYCO MP 320 finnes i dag pa Banverkets liste over lovlige
produkter til fiellinjeksjon. Disse resultatene forte til at det ikke var noen problemer med & fa
tillatelse til & bruke kolloidal silika i Térnskog.

INJEKSJONSBESKRIVELSE

[ beskrivelsen stdr det at det skal injiseres med en mikrosement med Dgs < 30 mikron. Det var
ett meget toft krav til maksimal innlekkasje. Det var ikke lov & ha mer enn 2 I/minutt/100
meter tunnel. Maksimalt injeksjonstrykk var 20 bar over grunnvannstrykket. Dette er ett
relativt lavt trykk etter norske forhold. Sementen som ble valgt var Inject 30 fra Cementa.

DESIGN PA INJEKSJONSSKJERM

Antall hull: 26

Hullavstand 1 heng 2,2 meter pa odd.
Hullavstand i sdle/ vegg: 2,5 meter pa odd.
Hull Iengde: 21 m

Kontrollhull: 8 hull totalt.

e O & & o

Kontrollhullene ble boret i samme vinkel som injeksjonshullene, og var 19 meter lange.
Alle kontrollhull, ogsa de terre, ble injisert.

Det ble drevet 3 salver, ca 15 meter mellom hver injeksjonsskjerm. P4 denne maten hadde
man alltid buffer med minst ca 5-6 m forinjisert berg foran stuff & sette pakkerne i pa neste
skjerm. Dette er alltid viktig med tanke pé 4 hindre seinere innlekkasjer, selv om det er tort i
gyeblikket. Dette prinsippet er ogsa viktig for & hindre innlekkasjer gjennom og bak stuff.
Nar man jobber med si tyntflytende masser som kolloidal silika, med viskositet omtrent som
vann, er dette spesielt viktig. Produktet vil trenge inn i de minste sprekker, og derfor finne
veien ut pa stuff hvis man gar for langt for man setter neste skjerm.

FRAMDRIFT

I juni 2004 ble det avholdt det forste partneringmete” for a se pd muligheten for & fa bedre
kvaliteten pd injeksjonen. Mélet var & komme fram til kostnadseffektive lgsninger som kunne
gi mindre bruk av drensmatter. Deltakere pd metet var folk fra Oden, BESAB og Chalmers
Tekniska Hogskola (CTH)

I slutten av 2004 ble det bestemt at det skulle gjennomferes en provestrekning med
forinjeksjon med kolloidal silika MEYCO MP 320. Forsekene skulle utferes i februar og mars
2005.
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Injeksjonsarbeidene ble naye fulgt opp gjennom en hovedoppgave ved Chalmers Tekniske
Hogskola (Funhag, 2005).

INJEKSJONSFORSOKET

Forseket gikk ut pa 4 sammenlikne en strekning pd 100 m lengde i hvert lap hvor det ene ble
injisert med kolloidal silika og det andre med mikrosement.

I T201, nordgéende lop, (pel 12012 — 12112) ble det injisert med kolloidal silika, MP 320. I
det andre lapet, T202, ble det injisert med Cementa Inject 30.

P4 denne strekningen (12012 — 12112) er fjelloverdekkingen sveert lav, flere steder knapt 5
meter med finoppsprukket berg. 98% av sprekkene ble mélt til 4 ha mindre enn 0.1 mm.
sprekkedpning [1]. For & klare kravet til innlekkasje, < 21/min/100m, var det nedvendig &
tette sprekker helt ned til 14 mikron. [1]

Forsekene pagikk i tidsrommet Februar — mars i 2005. Injeksjonstrykket for
sementinjeksjonen var 21 bar, mens det for kolloidal silika var kun 11 bar.

Med sd mange sveert sma sprekker og lavt injeksjonstrykk ble det valgt en forholdsvis lang
geltid pad 60 minutter. I tillegg til dette skulle injeksjonen minst paga i 30 minutter i hvert hull.
Medgatte mengder kolloidal silika pa prevefeltet var 65 tonn.

Resultatene fra denne fullskala testen var sé gode, at det ble bestemt & gé videre med samme
metode pd den resterende strekningen i begge lop, 200 meter i hvert lop. Sammen med
provestrekningen aret for, har det blitt injisert 500 meter av tunnelen med MEYCO MP 320.

Det skal ogsa nevnes at resultatene med mikrosement ogsa var bra under disse forholdene.

Beslutningen om 4 gé videre med kolloidal silika ble tatt pa et rent kommersielt grunnlag.

INJEKSJON - DRIFT

Oppstart for videre injeksjon var i februar 2006. Designen pa skjermen var som under
forseket:

Antall hull: 26

Hullavstand i heng 2,2 meter pd odd.
Hullavstand i séle/ vegg: 2,5 meter pa odd.
Hull lengde: 21 m

Kontrollhull: 8 hull totalt.

Alle kontrollhull, ogsé de tetre, ble injisert. Stoppkriteriet var oppnadd sluttrykk eller mengde
hvis ikke trykket ble oppnéddd.

Det ble injisert med et trykk p& 14 bar over grunnvannstrykk, altsa 15 bar. Det ble i
begynnelsen anvendt et stoppkriterium pa 1000 liter injeksjonsmasse per hull. Etter hvert som
man vant erfaring, ble dette justert ned til 500 liter/hull.
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UTLEKKASJER

Hull som ikke oppnadde trykk kunne skape problemer da massen lakk ut 1 nabolgpet. Man
skal huske at kolloidal silika har en veldig lav viskositet, 5 mPas, dvs. nesten som vann.
Problemet med utlekkasje ble lost ved at man reduserte dpentiden pa produktet, slik at det ble
dannet gel veldig raskt. Med dpentid menes tiden det tar fra blanding til produktet begynner &
gele. P4 denne maten fikk man produktet til & gele pa veien mellom pumpa og utlekkasje
stedet. Denne teknikken er ikke ulik den som brukes ved 7styrt herding” av mikrosement.

Det kan selvfalgelig diskuteres hvor heyt trykk man skulle ha brukt. Det ble hostet gode
erfaringer med 15 bar. Nér man injiserer ett medium som praktisk talt har samme viskositet
som vann, md man tenke annerledes. Det blir helt feil & tenke slik man gjor med
sementinjeksjon. Bruker man for heyt injeksjonstrykk, vil man lett f& utgang pé eller bak
stuff, eller at massen forsvinner langt vekk fra tunnelen. Mélet er 4 tette sprekker i berget neer
tunnelperiferien, ikke & pumpe produktet sa langt som mulig.

RESULTAT

Tunnelen er oppsiktsvekkende torr. (figur 2) Det er en klar synlig forskjell mellom omrader
som er sementinjisert og omrader hvor det er injisert med kolloidal silika.

Kolloidal silika later til & ha tettet de fine sprekkene betydelig. Mélinger viser at
konduktiviteten ble redusert med en faktor pa 10 — 100. [1]

Behovet for drensmatter ble sterkt redusert. Arealer med installerte drensmatter for to
tunnelstrekningene (pel 12012 — 12112) ble som folger:

T202 — injisert med Mikrosement: 1418 m?
T 201 —injisert med MEYCO MP 320: 226 m?

Antall m? med drensmatter pa strekningen, pel 12012 — 12112, injisert med kolloidal silika i
T201, var altsd kun 16% av antall m? med drensmatter pd strekningen pel 12012 - 121121
T202, injisert med mikrosement.

Ogsa pé stekningen som ble injisert 1 2006 (400 meter) er det et veldig godt resultat. 1
skrivende stund er det eksakte antall drensmatter ikke kjent.
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Figur 2. Strekning 1 Tornskogtunnelen som er forinjisert med kolloidal silika MEYCO
MP320.

UTSTYR

Det ble benyttet Hiny injeksjons rigg til kolloidal silika, altsd samme rigg som ble benyttet til
sementinjeksjon.

¢ Borhullsdiameter 64 mm.
* Injeksjonsstaver og pakkere: Codan Trellplugg
o Pakkerplassering: ca 1 meter foran stuff.

MENGDER

Medgéatte mengder for de 400 meterne som ble injisert 1 2006 var 270 tonn.

Det gir en gjennomsnittlig mengde pr lepemeter tunnel pa ca 700 kg. Gjennomsnitt medgatt
mengde pr skjerm var 8 — 10 tonn. Dette stemmer bra med mengden som ble injisert aret for
pé den 100 m lange test strekningen, som var 65 tonn.

Dette viste at den utferte teststrekningen pa 100m ble gjort under realistiske forutsetninger.
Totalt har det blitt brukt 335 tonn kolloidal silika til forinjeksjon pd Térnskogtunnelen.

ERFARTE FORDELER MED KOLLOIDAL SILIKA

Ingen ventetid pa salveboring. Nér produktet har gelet kan man bore kontroll huil.

o Justerbar geltid. Geltiden som ble valgt var 60 minutter. Geltiden kan justeres fra noen t4
sekunder, og opp til flere timer. Man kan derfor “skreddersy” produktet til & reagere slik
man ensker.

¢ Godt arbeidsmilje: Ikke noe stov eller lukt. Produktet er helt ufarlig 4 jobbe med.
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s Rengjering. Det er veldig enkelt & rengjore utstyret. Det er bare & pumpe igjennom vann
injeksjonsutstyret. Skulle man fa geling i pumpe og slanger, er det mulig 4 pumpe ut
gelen. Grunnen til dette er at gelen er svak i begynnelsen. Gelen far en styrke tilvekst over
tid.

BAKDELER MED KOLLOIDAL SILIKA

Kolloidal silika hadde en tendens til & terke ut gammipakninger i pumpa. P4 sterre jobber bor
man derfor seke 4 finne spesialpakninger som ikke sé lett torkes ut.

VIKTIG LAERDOM

Produktet bestar av 2 komponenter. Selv om dette er 2 vasker med viskositet tilneermet lik
vann, viste det seg & veere sveert fordelaktig & benytte kolloidalmikseren. Dette fordi det
kreves en viss turbulens i blandingen for 4 i fullstendig homogen blanding. Hvis man
derimot blander komponentene direkte i etterblanderen (agitatoren) kan man lett fa sma gel
klumper 1 blandingen. Grunnen til dette er at det blir en lokal “overdosering” av akselerator
(salt vann) nar akseleratoren tilsettes. Dette problemet unngds helt hvis man blander
komponentene i kolloidalmikseren.

Nar det gjelder pumpetid, er det viktig at man ikke slutter & pumpe for tidlig pa ett hull.
Pumpetiden skal vaere minst like lang som halve geltiden til produktet. P4 denne méten
forhindrer man at vannet i berget “fingrer” seg tilbake og fortynner produktet. Slutter man a
injisere for tidlig, kan nettopp dette skje. Vann kan tynne ut silikaen, slik at det renner utspedd
silika ut av injeksjonshullene etter at man har tatt pakkeren. Dette vil skape restlekkasje. Det
er derfor viktig & holde orden pé geltid og pumpetid under injeksjonsutforelsen. Som med
sementinjeksjon, fir man best resultat hvis man pumper til man oppnar sluttrykk.
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