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Fundamenter for vegg tilherende KJ12J ligger ca 1,5 meter over niva for veggfundamenter til
KJ12. Sprinkler gikk gjennom veggen mellom KJ12 og KJ12J og fortsatte under gulvniva i
kjeller i KJ12J. Her var ogsa veggen forskjevet inn mot kjellerrommet til KJ12. Slike
observasjoner indikerer mulig skader pa naboeiendommens veggfundamenter. Det kan ogsé
indikere et lateralt svelletrykk mot kjellerveggen.

Fundamenter for Karl Johans gate 10, Kirkegaten 32 og 34 ligger lavere enn fundamenter for
KJ12. Eksisterende drenering gikk mot Dronningens gate.

I forbindelse med rehabilitering av kjellerlokaler i naboeiendommen KJ12J ble det ved
betongsaging i eksisterende gulv saget hull i sprinklerledningen under gulv. Lekkasjen varte i
ca 40 minutter. Etter ca 24 timer sto det et vannspeil delvis pa niva med kjellergulv i KJ12.
Dette ble observert i fire gravegroper etablert for & avklare omfang av forvitring under det
eksisterende kjellergulv i KJ12. Vannspeilet sank deretter langsomt de pafelgende fire-fem
uker. Vannanalyser viste svert lav pH og sveaert hoye verdier pa tungmetaller, uran og
aluminium.

Teglsteinsvegger viser ofte riss og sprekker. Tidligere erfaringer har vist at slike vegger kan
veere ute av lodd. Vi benyttet her LIDAR laserscan for & avklare tilstanden til
teglsteinsveggene og fasadevegger. Dette ga verdifulle innspill til hvordan stabilitet skal
ivaretas i gjennomferingsfase og permanent.

3.2 Nytt design
Det skal etableres butikklokaler i kjeller. Gulv skal senkes fra kote c+ 6,2... til graveplan ved
kote c+ 3,8. Det vil da etableres vertikale skjeringsflater med hoyde mellom 2,5 til ca 3 meter
fra underkant veggliv ned til graveplan. Dette ga sterst utfordringer mot naboeiendommen
KJ12J og mot Karl Johans gate. Videre skal det etableres rulletrapp mellom etasjene.
Plasseringen av rulletrapper kan gi utfordringer med hensyn til stabilitet for veggskiver og
dimensjonering av bareevne. Det er kritisk for prosjekteringen at utleibart areal blir sterst
mulig.

Viktige funksjonskrav ved bygging i/pa alunskifer vil vere:

* Ikke etablere en drenert lgsning (gradienter som kan fore til et vannsig gjennom
alunskifervolumet inn mot bygningen). En vil da gi risiko for forvitring i alunskiferen.
Forvitring er ensbetydende med risiko for svelletrykk og svert korrosivt milje.
Vanntett byggegrop ma velges under slike forutsetninger. Etableres terrengforskjeller
som medferer at det etableres et vannsig, vil dette gi ekt risiko for skader ogsa for
naboeiendommer.

* Alunskiferen har hoyere innhold av uran enn de fleste andre bergarter. Det ma derfor
etableres et sperresjikt for radon. Ved & velge et radonsperre klassifisert i gruppe A vil
en samtidig etablere et diffusjonstett sjikt som hindrer oksygen i luften & fa kontakt
med alunskiferen.

* Materialvalg ma ta hensyn til alunskiferens geokjemiske egenskaper.

* Fundamenteringslesninger mé ta hensyn til alunskiferens mekaniske egenskaper

¢ Overflatevann gér i lukket system ut i offentlig nett uten a krysse eiendomsgrenser.
Dette krever gjerne ogsé et fordreyningsbasseng.

¢ Tiltak skal ikke pavirke infrastruktur i grunnen som T-bane og jernbane

* Tiltak skal gjennomferes pd egen eiendom, eller pd en slik méte at naboeiendom ikke
hindres i & gjere endringer pé sin eiendom.

Viktige egenskaper for alunskifer og beslektede skiferbergarter:
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* Alunskifer er en svartskifer. Svartskifer er en betegnelse pa en lavmetamorf (very low
grade) leirskifer med heyt innhold av organisk materiale. Vanligvis er svartskifer ogsé
anriket pa sulfider. Pyritt (FeS,) er det vanligste sulfidmineralet. Alunskiferen i
sentrale omrader i Oslo har i tillegg magnetkis (pyrrhotitt, Fe; «S). Magnetkis reagerer
mye raskere med oksygen fra luft enn pyritt. Begge disse sulfidmineralene finnes som
sma mineralkorn ganske finfordelt i skiferen.

¢ Alunskiferen er mer porgs enn andre bergarter. Om en etablerer et hoydesprang som
f.eks en vertikal skjaering i en byggegrop, kan skjaringen oppfattes som terr i
byggefasen. Over tid vil det dannes et vannsig gjennom skiferen, og forvitring
(geokjemiske og mineralkjemiske prosesser) settes i gang. Skiferens mekaniske
egenskaper endres. Volumendringer med utvikling av svelletrykk vil ogsa skje.

* Alunskifer og beslektede svartskifre er ved dannelsen anriket pa uran. Uran vil som
tungemetallene gd over i vannfasen nér det etableres et vannsig. Uran er opphavet til
radon. Alunskiferen i Osloregionene er delt i mange ulike lag. Laget 2e er serlig
anriket pa uran.
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Figur: Kjemisk analyse vannprove fra alunskifer og svartskifer. Tabellen viser at straks forvitring
starter vil forurensningspotensialet oke dramatisk og pH verdier blir sveert lave.

Det er nylig dokumentert (Per Hagelia (2011): Deterioration mechanisms and durability of
sprayed concrete for rock support in tunnels) at alunskifer inneholder sulfatmineralet
anhydritt (CaSO,). Ved tilgang pa fuktighet vil anhydritt ta opp vann og danne gips
(CaS042H,0). Denne reaksjonen kan utvikle svert hayt svelletrykk (> 2MPa).

3.3 Prosjektering av lesninger
I den tidlige prosjekteringsfase for valg av entreprener (ENT), kan lgsningsalternativer med
prinsipper gjennomgas. Valg av lasning vil avhenge av hvordan ENT ensker & lose oppgaven,
tilgjengelig utstyr (trange rom) samt hvordan de ulike alternativer prises og hvordan
logistikken for gjennomfering av oppgavene lases. Optimalisering av lesninger forutsetter et
tett samarbeid mellom ENT, RIB og RIG.

Det var i dette prosjektet serlig viktig 4 serge for at det ikke ble svikt under eksisterende
vegger som grenser mot Kj12J og Karl Johans gate og at alle fasader skulle vaere intakte og
stabile gjennom utferelsesfasen.

For a kunne gjennomfoere prosjektet med utnyttelse av kjellerarealer matte det velges
lesninger som vil sikre at det ikke etableres svelletrykk ved en eventuell forvitring i
alunskiferen. Skulle en her dimensjonere for 2 MPa svelletrykk ville yttervegger bli sa tykke
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at utnyttet areal ville bli for lite. Det matte derfor velges losninger som vil redusere
sannsynlighet for forvitring til et minimum:

* Vanntett stop og IKKE drenert losning. Ikke avretningslag under gulv.

* Forvitret skifer er pores og kan utvikle svelletrykk ved fortsatt forvitring. Skiferen ble
derfor impregnert med epoksy via injeksjonsslanger langs KJ12J.

* Diffusjonstett sperre i gruppe A (radon) mellom skifer og betongstep.

Vannkjemi — oksygeninnhold?
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Figur: Det md ikke etableres forhold som tilrettelegger for at det kan etableres et vannsig.

3.4 Gjennomferingsfasen
Stabilitet for gjenstdende yttervegger og fasader ble etablert ved stélbjelker. Disse ble dels
forankret i yttervegger mot naboeiendommer. Stabilitet for disse teglsteinsveggene avhenger
blant annet av om de er i lodd. Vi utferte derfor LIDAR scan av veggene. LIDAR scan ble
fulgt opp under gjennomferingsfasen for a registere eventuelle endringer i veggene. Dette var
svert nyttig.

G,

Veggen mot KJ12). Farger viser horisental avstand fra et ideelt vertkalt

plan. Rode omriderer ca 5 cm horisontal forskjovet fra det idelle planet

Om en tenker at vo%%en ar | Y-Z planet er forskyvning | X planet 5 cm inn

| rommet {rode omrader).

Dette stemmer ovarens mad tidligere scan av samme vagg fra KJ12) fyrrom,
Det er mot hjormet der KJ12, KJ12) og K34 motes veggen er mest ute av lodd.
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Figur: Darlig stabilitet og mulige svakheter i teglsteinsveggen mdtte identifiseres for riving av
bjelkelag og gulv. LIDAR scan ga viktig informasjon om veggene. Dette var direkte input til
vurdering av plassering av pilastre i forhold til stabilitet for vegger og beereevne i alunskiferen
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Stélkjernepeler méa males for avvik for & sikre at de har ensket funksjon. Teglsteinsvegger ma
vurderes naye for svakheter.

Nar fasader star fritt, ma det i utforelsesfasen vare serlig aktsomhet for & unnga at maskiner
kan komme bort i en pel. Dette var en trang byggegrop med flere parallelle arbeidsoperasjoner
og masseforflytning.
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Figur: Seksjonsvis utgraving langs vegg mot Kj12J med avstiving ved grube for rulletrapp.
Plassering av rulletrapp mot yttervegg mot naboeiendom KJ12J medforte at veggflaten fikk mindre
sidestotte fra etasjeskiller enn opprinnelig prosjektert. Plassering av rulletrapp var i henhold til
leietakers onsker. Plassering av pilastre md avklares med RIB og RIG i fellesskap! Det er viktig d
veere klar over at alunskifer ikke er en tett bergart




Figur LIDAR scan. Scan til venstre er tatt 01.02.2011, scan til hoyre er tatt 06.05.2011. Det er
ubetydelige forandringer i veggen. Pel ble satt med for stort avvik og matte forsterkes/rettes opp med
en tilleggsbjelke. Det kunne her veere risiko for at pelen kunne knekke ut og dra med seg veggen.
Lidar scan viser at det ikke var bevegelse i veggen.

@konomien i slike rehabiliteringsprosjekt avhenger ogsa av at det etableres en rasjonell drift
gjennom prosjektet. Det var her utfordrende & sgke & optimalisere uttak av masser og samtidig
sikre tilfredsstillende stabilitet for veggskiver som ikke skulle rives. Det oppstar neermest
kontinuerlig forhold som medferer endringer og som mé héndteres fortlapende. I tillegg er
kompetansen til arbeidere som utferer arbeidet en faktor som péavirker lgsningsvalg og
oppfelgingsbehovet pa byggeplass. Kommunikasjonslinjer mé veere omforente og entydige.

Terrmurer var enkelte steder i byggegrop sveert darlig. Stabilitetsvurderinger ble gjennomfort
og nekkelblokker (Key blocks) identifisert og merket pa enkeltblokker.

.._ "

Lamgwegs- v+
Rod stiplet er bruddpian

Rod pll viser bevegelsesretning
ved tap av bereevne

Blokker merket guit X er lose

oS .

Nokkelblokk
p Fiernes denne
aktiveres bruddplan

veggen var rekkefolge pd arbeidsprosesser kritisk for d opprettholde beereevne.
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Utferelse ble grundig gjennomgatt med ENT.

Figur: Hjornet her stjal flere kvadratmeter areal. Losningen ble utarbeidet i fellesskap med RIB og
RIG.

3.5 HMS
HMS omfatter her som folge av alunskiferens egenskaper kontakt med et korrosivt milje
(sigevannet) og stevproblemer (ekstremt finkornet stev som i tillegg er svaert klebrig,
kullgruveassosiasjoner), og stabilitet (blokkutfall og mindre utfall som kan medfere
personskade). Sikker jobb analyse omfatter ikke bare arbeidere. Det er meget viktig at de som
skal utfore arbeidet ogsé har en forstaelse av lgsningsvalgene og risiko knyttet til feil
utferelse. Radgivende/prosjekterende ber delta i SJA gjennomganger.

4. OPPSUMMERING

For dette prosjektet ble byggherrens prosjekteringsgruppe viderefort i utferelsesfasen. Det
sikret at viktige forhold for byggherre ble ivaretatt gjennom prosjekterte losninger ogsé i
gjennomforingsfasen. Dette prosjektet gjennomforte store og kostbare inngrep i grunn for &
tilrettelegge for storre utleibart areal. Slike tiltak er kostbare. Levetid for slike tiltak vil vaere
vesentlig lengre enn byggeiers perspektiv i & beholde eiendommen. Eiendommer i Oslo
sentrum er salgsobjekter som avhendes med korte tidshorisonter. En god dokumentasjon over
prosjekterte losninger og utferte arbeider kan gi en bedre pris ved salg.
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Momentliste

Stabilitet skjaeringer
Stabilitet vegger under riving
Vanntett byggegrop
Sprinklerlekkasje

HMS

Radon

Gjennomfoering

LIDAR

Betongkvalitet
Stélkjernepeler

Rekkefolge 1 gjennomforing
Overflatevann
Fordrgyningsbasseng
Forseglingslesning
Syredannende prosesser
Vertikale skjeringsflater
Svelletrykk og forvitring i skiferen
Mineraler

Vannkjemi
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SAMMENDRAG

12006 startet Bergen kommune risiko- og sarbarhetsanalyse (ROS-analyse) for ekstremver i
Bergen. Analysen innebarer at kommunen kartlegger risikoen for flom, kraftig vind, hey
vannstand, store belger, ekstreme nedbersmengder og skredfare i Bergen. Malet er & redusere
mulighetene for og konsekvensene av naturkatastrofer. SWECO Norge AS utforte i perioden
2008-2009 detaljkartlegging av skredfare i omréder pekt ut i en tidligere fase av ROS-
analysen. Kartleggingen ble utfert i henhold til Byggteknisk forskrift § 7.32, og 1 tillegg ble
det vurdert sikringstiltak og kostnader for sikring. Basert pa erfaring fra skredulykkene i
Bergen kommune hesten 2005, er det spesielt stor nedbersmengde og pafelgende vannmetting
av lesmassene, samt endret drenering av overflatevann og pafalgende erosjon som ansees som
kritisk for skraningene. For de gitte skraningene i Bergen, er det usikkerhet knyttet til
losmassenes  skjeerfasthet, tyngdetetthet, samt dreneringsforhold, poretrykk og
grunnvannsstand. Dette gjor det attraktivt & gjore estimater av sannsynlighet for utglidninger
ved hjelp av probabilistiske analyser. Denne artikkelen omhandler bakgrunn og metodikk for
a vurdere risiko for lasmasseskred i Bergen kommune.

SUMMARY

In 2006 Bergen municipality started a project on risk and vulnerability related to
environmental loads. The ultimate goal of the project is to reduce the risk to human life and
property due to the impact of flooding, extreme wind loads, storm surge and waves, extreme
precipitation and landslides. In 2008-2009 SWECO Norway AS carried out a detailed
mapping of the landslide risk in designated areas in Bergen. Based on the experience from
two fatal landslide accidents in 2005, critical release mechanisms for landslides in the area
were evaluated. It is assumed that extreme rain fall can cause increased ground water level
and soil saturation, in addition to changes in drainage patterns and erosion, and these
combined effects may release landslides in the area. The soil conditions are not mapped in
detail and there are uncertainty related to soil shear strength, density, ground water level and
flow, and pore pressure. This uncertainty can be incorporated in probabilistic slope stability
analysis. This paper presents the background and methodology for risk analysis of landslides
in Bergen municipality.
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1. INNLEDNING

Bergen kommune gjennomforer risikokartlegging (ROS-analyse) for ekstremveaer i Bergen
kommune. Analysen innebarer at kommunen kartlegger risikoen for flom, kraftig vind, hay
vannstand, store belger, ekstreme nedbersmengder og skredfare i Bergen. Malet er a redusere
mulighetene for, og konsekvensene av, naturkatastrofer. Vurdering av skredfare i bebygde og
planlagt bebygde omrader inngdr i risikokartleggingen. Skredfarekartleggingen ble
fremskyndet etter skredulykkene ved Hatlestad terrasse og Hetlebakkvegen hesten 2005.
Bergen kommune er den forste kommunen i landet som gjer en sa omfattende og detaljert
kartlegging av skredfaren i skredutsatte omrader. Formalet med undersekelsene er a fa en
oversikt over skredfaren for & ivareta sikkerheten for kommunens innbyggere. Dette gjelder
spesielt ved oppfering av nye boliger, men skal ogsa gi informasjon til hjemmelshavere av
eksisterende boliger. I 2008 startet kommunen et pilotprosjekt, som hadde en malsetting om &
utvikle en god metode for den videre detaljkartleggingen som skal gjores i andre omrader i
kommunen. Pilotprosjektet skal ogsd kunne bidra til faglig metodeutvikling i andre
kommuner i landet.

Prosjektet er delt inn i tre faser:

¢ TFase I: Grovkartlegging av skredfare.
Kartleggingen ble utfort av Norges Geologiske Undersgkelse (NGU) varen 2006
(Sletten med flere, 2005; 2006a; 2006b)

¢ Fase II: Detaljkartlegging av skredfare
Vurdering av skredfare i henhold til Byggteknisk forskrift § 7.32, sikringstiltak og
kostnader for sikring i omrader pekt ut i Fase I.

* Fase III: Forvaltning av resultatene i Fase II

SWECO Norge AS utferte i perioden 2008-2009 undersegkelser knyttet til Fase II. Oppgaven
gikk i hovedsak ut pa & utarbeide faresonekart, der det ble trukket opp linjer for &rlig nominell
sannsynlighet for skred, henholdsvis 10° (en skredhendelse per 1000 ar) og 3 x 107 (3
skredhendelser per 1000 &r). I samrdd med NGU, ble en enhetsbredde p& 30 meter ansett som
hensiktsmessig i faresonekartleggingen og sannsynlighetsvurderingene. For jordskred ble det
antatt at utlepsdistansen i de bratte skrdningen er lik avstand til en hindring, det vil si bygning
eller konstruksjon. Dette betyr at nir et jordskred er utlest, vil det bevege seg nedover
skraningen til det treffer en hindring.

INSTANES POLAR AS var underleverander til SWECO Norge AS og ansvarlig for
metodikk og analysemetode for losmasseskred. Steinsprang og steinskred er ogsd en del av
ROS-analysen (Bertelsen og Instanes, 2009), men blir ikke omtalt her. Denne artikkelen
omhandler bakgrunn og metodikk for vurdering av risiko for lesmasseskred i Bergen
kommune.

2. KLIMA

Bergensomradet er preget av et mildt og fuktig klima. I vinterhalvaret kan det forekomme

mange fryse-/tinesykluser. Normal &rsmiddelnedber 1961-1990 for Bergen Florida er 2250
mm, men det forekommer betydelige lokale variasjoner. Ved malestasjon Tarlebe ved
Svartediket, ca 3 km est for Florida, er det for eksempel registrert 2800 mm normal
arsmiddelnedber, ved malestasjon Bergen Fredriksberg pa Nordnes, er det registrert normal
arsmiddelnedber pad 2150 mm, mens det pad Nestet i Bergen sentrum under en kilometer fra
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Fredriksberg er registrert 2050 mm. Ved Flesland viser arsmiddelnedberen 1815 mm og for
Gulfjellet i Bergen er det registrert 3155 mm. Figur 1 viser arlig nedber for Bergen i perioden
1904 til 2011 basert pad malestasjonen pad Fredriksberg. Det er indikasjoner pa at
arsmiddelnedber de siste 30 ar har gkt noe.

Norges Geotekniske Institutt (NGI) har relatert kritisk nedber for utlesning av skred til
returperiode for kortvarige nedbersintensiteter (Lied, 2005). Lied antyder at skredfaren er
meget stor nér et av kravene under er oppfylt:

* 5% av arsmiddelnedberen faller i lopet av 12 timer.

* 8 % av rsmiddelnedberen faller i lopet av 24 timer.

* 24 % av drsmiddelnedberen faller i lopet av 48 timer

For Bergen betyr dette at skredfaren er meget stor ved en nedbersmengde pd ca 160 til
200 mm pé 24 timer, eller ca 100 til 125 mm pé 12 timer. Figur 2 viser degnnedber fra
malestasjonene Fredriksberg (1904-1984) og Florida (1985-2011). Ved skredulykkene pé
Hatlestad terrasse 14. september 2005 og Hetlebakkvegen 15. november 2005, viste de
offisielle mélingene henholdsvis 156,5 mm og 88,2 mm nedber pa Florida i lepet av 24 timer.
Figur 3 og 4 viser 10-minutters nedberintensitet i tidsrommet rundt skredulykkene i Bergen
hesten 2005. Den offisielle 24-timersverdien pa 156,5 mm ble malt pé Florida i perioden 13.
september 2005 k1.08:00 til 14. september 2005 k1.08:00. Maleren star pa plenen utenfor
Geofysisk Institutt, Universitetet i Bergen. I samme periode ble det malt 132,6 mm nedber pa
maéleren som star pa taket av Geofysisk Institutt, se figur 3. Figuren viser at det falt ca 100
mm pad 12 timer, s& NGIs 12-timers krav til meget stor skredfare, var sannsynligvis
overskredet.
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Figwr 1 Arlig nedbor Bergen (mm). Data fra Fredriksberg og Flovide (fustery)
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10-minutters nedborintensitet 13.-14. september 2005 (mdlt ved bakken)
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Nedbgrintensitet 13.11.2005 - 14.11.2005 Nedbarsum
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Figur 4 10-minutters nedborintensitet 13.-14. september 2005 (mdlt ved bakken)

Ved skredulykken i Hetlebakkvegen viste den offisielle malingen pa plenen 88,2 mm, mens
maéleren pa taket viste 132,6 mm. Dette illustrerer at det er meget store variasjoner i mélte
ekstremverdier over korte avstander. Nedberintensitet lokalt kan veere mye heyere enn de
offisielle mélingene, spesielt ndr man beveger seg opp i fjellsidene ost for Bergen sentrum.

3. VURDERING AV SANNSYNLIGHET, KONSEKVENS OG RISIKO

Forskrift om tekniske krav til byggverk (Byggteknisk forskriff) gir sikkerhetsklasser for
plassering av byggverk i skredfareomrade (Kommunal- og regionaldepartementet, 2010), se
tabell 3 og Simenstad (2005). Forskriften kobler ikke direkte storste nominelle arlige
sannsynlighet med ekonomiske konsekvenser, antall menneskeliv som kan gi tapt eller
bygget/anleggets levetid. Slike vurderinger ligger allikevel inne i vurdering av type bygg og
anlegg. Det er nedvendig & gjore en mer detaljert fastsettelse av disse variablene, for &
vurdere den totale risiko og sarbarhet for skredhendelser.

Eurocode (2008) gir grunnlaget for prosjektering av konstruksjoner der det fastsettes
konsekvensklasser (CC) ved & vurdere konsekvensene av brudd eller funksjonssvikt for
konstruksjonen, se tabell 4. Eurocode (2008) anbefaler videre tre pélitelighetsklasser som kan
knyttes til de tre konsekvensklassene.  Palitelighetsklassene defineres ved hjelp av
palitelighetsindeksen g, som igjen kan kobles til &rlig sannsynlighet for overskridelse
(Duckett, 2005), se Tabell 5. Pélitelighetsindeksen gir et estimat pd hvor mange standardavvik
sikkerhetsfaktorens (materialkoeffisienten) middelverdi ligger fra brudd (ym = 1,0).
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Tabell 3 Sikkerhetsklasser for plassering av byggverk i skredfareomrdde
Sikkerhets- | Konsekvens | Sterste Type bygg og anlegg
klasse for nominelle irlige
skred sannsynlighet
S1 Liten 10 Mindre garasjer, batnaust, boder,
lagerskur med lite personopphold og
mindre brygger for sport og fritid.

S2 Middels 107 enebolig, tomannsbolig, fritidsbolig

med inntil to boenheter, sma bygg for
naringsdrift, mindre driftsbygninger i
landbruket, samt mindre kaier og
havneanlegg.

S3 Stor 5x 107 eneboliger i kjede/rekkehus med tre
(definert som < | enheter eller mer, boligblokker,
10~ for revisjon | brakkerigger, — neringsbygg,  sterre
av forskrifteni | driftsbygninger, skoler, barnehager,

2010) lokale beredskapsinstitusjoner,
overnattingssteder og publikumsbygg.
Tabell 4 Konsekvensklasser fra Eurocode (Eurocode, 2008)
Konsekvens- | Beskrivelse Type bygg og anlegg
klasse
CC1 Liten konsekvens i form av tap av | Lagerbygg,
menneskeliv og smd wokonomiske, sosiale | landbruksbygninger, drivhus
eller miljomessige konsekvenser
cC2 Middels stor konsekvens i form av tap av | Boliger og  kontorbygg,
menneskeliv, betydelige okonomiske sosiale | offentlige bygninger
eller miljomessige konsekvenser
CC3 Stor konsekvens i form av tap av menneskeliv | Tribuner, konserthall,
eller sveert store okonomiske, sosiale eller | offentlige bygninger med
miljomessige konsekvenser store menneskemengder
Tabell 5 Pdlitelighetsklasser og storste nominelle drlige sannsynlighet
Palitelighets- Minsteverdi for Sterste nominelle
klasse arlige sannsynlighet
Referanseperiode 1 4r | Referanseperiode 50 ar

RC1 4,2 33 10°

RC2 4,7 3.8 10°

RC3 5,2 43 10”7

Konstruksjonen levetid kan knyttes til sterste nominelle arlige sannsynlighet ved hjelp av
forholdet:

p=1-(-1) M
hvor P er sannsynligheten for at en ekstremhendelse vil skje i konstruksjonens levetid,

T er storste nominelle arlige sannsynlighet (eller returperiode) for ekstremhendelsen,
n er levetiden til konstruksjonen
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Ved & bruke sterste nominelle arlige sannsynlighet fra Byggteknisk forskrift, vil en enebolig
(sikkerhetsklasse 2) med forventet levetid pa 100 &r, ha en akkumulert risiko pé nesten 10%
for & oppleve en skredhendelse i lapet av levetiden. Bygninger i sikkerhetsklasse 3 vil ha en
risiko pa hele 2% ved samme levetid. Dette synes & vare meget hoyt, hvis det antas at skredet
forer til kollaps av konstruksjonen.

Duckett (2004) refererer til CIRIA (1977) som uttrykker den totale risiko for sammenbrudd i
en konstruksjon, P, som funksjon av konstruksjonens levetid, n, og antall menneskeliv som
kan gé tapt, n,. P skal ikke vere hoyere enn:

_10™
n

r

P

K.n 2

s

K; er en faktor som har med type bygg eller anlegg & gjore. Anbefalte verdier for K varierer
fra 0,005 for demninger, 0,05 for boliger, kontor og industri, 0,5 for broer til 5 for tdrn, master
og offshore konstruksjoner.

Hvis en gjor samme antagelser som ovenfor for en enebolig, og antar at i verste fall 10
menneskeliv kan ga tapt i en skredulykke, gir dette en “heyeste akseptabel risiko” pd 5 x 10°.
De nominelle arlige sannsynlighetene som fremgér fra tabell 3 vil derfor gi uakseptabel
hoy risiko, sammenlignet med betraktninger etter ligning (2). Imidlertid gir estimat etter
ligning (2) konservative verdier. Sarveswaran og Roberts (1999) antyder at akseptabel érlig
risiko for sammenbrudd av broer kan settes til 2 x 107, Dette er allikevel betydelig lavere
akseptabel risiko enn det som fremgar av tabell 3.

Byggteknisk forskrift synes derfor & gi risiko for skredhendelse som er heyere enn det som
anses som akseptabelt for kollaps i en konstruksjon eller konstruksjonselement, i henhold til
Eurocode.

4. STABILITET AV LOSMASSESKRANINGER

3.1 Beregningsmetodikk

I skréninger med begrenset lgsmassemektighet og relativ konstant skrédningshelning, kan
sikkerheten mot brudd for overflateparallelle utglidninger uttrykkes ved hjelp av enkle
likevektsligninger.  For skraninger over grunnvannsnivd kan sikkerheten mot brudd
(materialkoeffisient) angis som:

atan @ tan ¢

Y = Y zcos Bsinf8 tan 3)

= materialkoeffisient
= attraksjon (kPa)
karakteristisk indre friksjonsvinkel losmasse

= tyngdetetthet losmasse (kN/m”)
= dybde til bruddflate (m)

hvor

8

N= g &=
Il
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For skraninger med grunnvannsnivd i terrengoverflaten kan sikkerheten mot brudd
(materialkoeffisient) angis som:

atang Yy’ tan @
Y zcos fBsinf y tan g

Ym = @)

Hvor parametre er de samme som forrige ligning og
Y = neddykket tyngdetetthet losmasse (kN/m®)

For de gitte skraningene i Bergen, er det usikkerhet knyttet til lgsmassenes skjerfasthet,
tyngdetetthet, og dreneringsforhold, poretrykk og grunnvannsstand. Dette gjor det attraktivt &
gjore estimater av sannsynlighet for utglidninger ved hjelp av probabilistiske analyser, som
for eksempel Monte-Carlo analyser. Denne type analyser brukes nar:

- Det er usikkerhet knyttet til input-parametere,

- Det ikke er mulig & komme frem til et eksakt resultat ved deterministisk analyse.

Ved en Monte-Carlo analyse utfores det gjentatte analyser med variable inputparametere. Det
ma i utgangspunktet bestemmes et utvalg av mulige inputparametere (i dette tilfelle
jordartsparametere) med middelverdi og standardavvik. Analysen genererer input tilfeldig
basert pa utvalgene, og foretar en deterministisk beregning med de gitte inputparametere.
Beregningene gjentas sa med nye tilfeldige valgte input. Hver analyse inngér i sluttresultatet.
Resultatet fra en Monte-Carlo analyse sier noe om sannsynligheten for brudd eller utglidning i
en skraning eller hvis det er mange skraninger, hvor mange av disse som vil ga til brudd.
Denne type analyser gir ogsa som resultat palitelighetsindeksen S, som er omtalt i Eurocode.
Det bemerkes at det er ingen sammenheng mellom “sikkerhetsfaktor” og “’sannsynlighet for
brudd/utglidning”.

Ved tidligere lgsmasseskred i Bergen kommune (Multiconsult, 2005a, 2005b; Norem og
Emdal, 2005) er det antydet at sikkerhetsfaktoren (materialkoeffisienten) ved en
deterministisk analyse ber vare minst 1,3 til 1,6 for at sikkerhetskravene i byggeforskriften
skal veere ivaretatt (krav til ssmmenbrudd av boliger; 10~ per &r). Imidlertid vil vi papeke,

som nevnt ovenfor, at det er ingen sammenheng mellom sikkerhetsfaktor og sannsynlighet for
brudd.

I det etterfolgende er det utfert skréningsstabilitetsanalyser bade ved hjelp av de
deterministiske ligningene (3) og (4) ovenfor og Monte-Carlo analyser. Sistnevnte analyser er
utfort ved hjelp av det geotekniske analyseverktayet SLOPE/W (Geo-Slope International,
2007).

S. OMRADEBESKRIVELSE

Ett av deloppdragene i ROS II-analysen, var et pilotprosjekt (PILOT II) som gikk ut pa &
utarbeide faresonekart i fjellsiden fra Svartediket til Munkebotn (Bertelsen og Instanes, 2009).
Fjellsiden i dette omradet ble delt opp i 9 mindre omréder. Hvert omrade er beskrevet i egne
rapporter. Faresonekart ble utarbeidet hvor &rlig nominell sannsynlighet ble vurdert til & vaere
storre enn henholdsvis 3 x 10~ og 10~. Denne artikkelen omhandler metodikken som ble
utarbeidet for losmasseskred og eksemplifisert med delomrade 9 — Brattlien, som ligger like
ovenfor Bergen sentrum, se figur 5. Delomrade 9 strekker seg fra @vre Korskirkeallmenning
i nordvest, til forbi idrettsbanen pd Skansemyren i serest. Omradets gvre avgrensing er Ole
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Irgens vei pa kote 175, nedre avgrensning er St. Jorgens gate og Bispengsgaten pa kote 25.
Gjennomsnittlig skraningshelning er over 30°.

Bebyggelsen er etablert pa 4 “’terrasser” oppover skraningene:

- Nederste terrasse bestar av bebyggelse i Bispengsgaten, Cappes vei og Skivebakken.

- Skivebakken forbinder nederste terrasse og terrasse 2 (ca kote 75)

- Terrasse 2 bestar av bebyggelse i Brattlien, Endregardsbakken og Leitet,

- Endregérdsbakken forbinder terrasse 2 og terrasse 3.

- Terrasse 3 bestdr av bebyggelse i Fjellveien, Martensgarden, Endregérdsveien og
Endregérden (ca kote 125),

- Gangstier og trapper forbinder Martensgarden, Endregardsveien og Endregarden med
overste terrasse.

- verste terrasse bestir av stort sett ubebygde omrdder i Ole Irgens’ vei og
Skansemyrsveien (ca kote 175)

De fleste tomtene er opparbeidet, enten ved & sprenge inn i berget i bakkant, ved oppfylling
bak stettemurer i fremkant, eller ved en kombinasjon av begge metoder. Det er flere steder
etablert gangstier og trapper, delvis ved bruk av stettemurer, for 4 etablere adkomst fra bilvei
til boliger. Bilveiene i omradet synes & vare etablert pA samme méte som boligene, ved delvis
sprengning, delvis utfylling bak stettemur.

0 2

Figur 5 Oversiktskart over delomrade ‘9-
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Ubebygde arealer mellom terrassene” har et tynt lesmassedekke og skraningshelninger fra
27° til over 40° (over mindre avstander ble det observert skraningshelninger helt opp til
50°) . En del haye bergskrenter og skjaringer finnes ogsd. Figur 6 viser skrifoto over nordre
del av omradet (www.gulesider.no). Bispengsgaten ses til venstre og Ole Irgens vei oppe til
heyre. Figur 7 viser sendre del, med Leitet og Brattlien midt i bildet, og Endregérdsveien til
heyre. Omradet inneholder i hovedsak bygninger som ligger i sikkerhetsklasse 2, men ogsé
flere bygg som antas a tilhere sikkerhetsklasse 3, se tabell 3.

6. UTLOSNINGSMEKANISMER

Folgende utlesningsmekanismer er mulig for lasmasseskred i omréadet:

- Artesisk poretrykk i grensesjiktet mellom lgsmasser og berg fordrsaket av store
nedbersmengder. Dette kan fore til utlesning av “flakskred”.

- Erosjon i topplaget pd grunn av ukontrollert drenering av overflatevann. Dette kan
fore til progressiv eller retrogressiv skredutvikling.

- Kryp eller sakte glidning i jordmassene.

- Steinsprang.

- Jordskjelv.

- Fylling, graving eller andre inngrep i skraningene.

Figur 6 Nordre del av omrddet (foto fra www.gulesider.no)
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Figur 7 Sondre del av omrddet (foto fra www.gulesider.no)

Pé bakgrunn av skredulykkene hesten 2005, er spesielt store nedbersmengde og pafelgende
vannmetting av legsmassene og endret drenering av overflatevann, samt pafelgende erosjon
som ansees som kritisk for skraningene. Figur 8 viser returperioder for ekstreme
nedbarhendelser i Bergen. Returverdiene er estimert fra en generalisert Pareto-fordeling
(Sorteberg, 2009).

Figur 8 indikerer at ekstremnedberen 14.september 2005 hadde en returperiode pa om lag 600
ar, og var dermed en ca 1/600 eller 1,67 x 10™ hendelse (beste estimat). Beregningene av
returverdier er basert pa stasjonare tidsserier. Hvis langtidstrenden viser mer ekstremnedber,
slik klimamodeller indikerer vil returperiodene vare for heye (og for lave ved avtagende
ekstremnedber). Siden det er fd verdier for de mest ekstreme hendelsene vil lange
returperioder vare avhengig av noen fa hendelser. En ny hendelse vil derfor forandre
returverdiestimatet.

Det ble ikke rapportert omfattende utglidninger 1 delomrdde 9  under
ekstremnedberhendelsene hgsten 2005. Under befaringene er det heller ikke observert store
ferske masseforflytninger, bortsett fra erosjon av lgsmasser i bekkefar. P4 grunn av den store
usikkerheten knyttet til ekstremnedberhendelser og returperioder, er det i det etterfolgende
konservativt antatt at nedbershendelsen i 2005 hadde en returperiode p&d mindre enn 333 ér,
eller 3 x 107, Det kan derfor antas at losmassene i skraningene per i dag har en sannsynlighet
for utglidning som er mindre enn 3 x 107. Undersokelser etter skredulykker i bebodde
omrader viser at det sveert ofte er menneskelige faktorer som anleggsarbeid, brudd pa
vannledninger, fylling og graving som er hovedarsak eller medvirkende faktor i
skredutviklingen. Disse faktorene mé derfor ikke undervurderes, og kan medfere okt risiko
for utglidninger i losmasseskréningen i delomrade 9.



20.12

14. sept. 2005 (156.5)

6. nov 1917 (1?3'}
17. sept. 1975 (117*)
27. okt 1995 (104.4) /
300 — :

2501 Figur fra Asgeir Sorteberg
1 Geofysisk Institutt,
Universitetet i Bergen

€ 200}
]
E 150 | /
é ~
.O |
8: 100}
£
2
2 50}
10 10 10° 10
Returperiode (&r)
Figur 8 Returperioder for ekstreme nedborhendelser i Bergen (Sorteberg, 2009)

7. JORDARTSPARAMETRE

Det er ikke utfert spesielle geotekniske undersgkelser for & fastsla jordartsparametere for
losmassene i skraningene. Basert pa tidligere erfaringer antas det at lgsmassene 1 hovedsak
bestar av et topplag av organiske blandingsmaterialer over fast velgradert materiale
(Bergensmorene).

Bergensmorene er et fast materiale med felgende typiske egenskaper:

¢ = 35° til 40°
a = 10 til 50 kPa
y = 19 til 20 kN/m’

For blandingsmateriale er det antatt en friksjonsvinkel i sterrelsesorden 35° og tyngdetetthet
fra 17,5 til 19,5 kN/m® (Norem og Emdal, 2005).

For langtidsstabilitet av naturlige skrdninger mé bruk av attraksjon gjeres med forsiktighet.
Norem og Emdal (2005) papeker at: ”..jordmassene i de ovre jordlag kontinuerlig utsettes
for nedbryting ved fryse-tineprosesser og bevegelse i rotsystemet. I skrdaninger vil siging av
massene fore til vedvarende omroring av jordmassene som effektivt bryter ned kohesjonen”.

De observerte losmasseskraningene i delomrade 9 har skraningshelninger fra ca 26°til over
40° (lokalt opp til 50°). Dette betyr at losmassene mé ha betydelig attraksjon, ellers ville
utglidninger skjedd tidligere. Figur 11 viser minimum attraksjon for & oppna yn, = 1,0 versus
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skraningshelning beregnet ved hjelp av ligning (4). Det er her antatt et mettet
friksjonsmateriale med indre friksjonsvinkel 35°. Figuren viser at minimum attraksjon for en
skréaningshelning pa 26° er ca 3,5 kPa. For en teoretisk skraningshelning pa 50° oker
nedvendig attraksjon til ca 9,5 kPa. Det ble ikke rapportert om omfattende utglidninger i
dette omradet under ekstremnedber-hendelsene heosten 2005.

Under befaringene ble det heller ikke observert store ferske masseforflytninger bortsett fra
erosjon av lgsmasser i bekkefar. Hvis det antas at jordmassene var mettet under
ekstremnedberhendelsene hesten 2005 ma altsd lgsmassene pd det tidspunktet ha hatt
attraksjon i sterrelsesorden 10 kPa. Pa bakgrunn av dette er det utfert stabilitetsanalyser med
jordartsparametere som vist i Tabell 4.

Tabell 4 Jordartsparametere benyttet i stabilitetsanalyser delomrdde 9
Analyse Tyngde- Indre Attraksjon | Kohesjon Kommentar
Tetthet friksjonsvin
kel
Deterministisk | y=18,5 KN/m?> ¢=35° a=10 kPa Dagens situasjon
(overflate)
Probabilistisk | y=18,5 kN/m’ ¢=35° c= 20kPa | Fremtidig
(dype brudd, | 6=03kN/m’ |o=1,5° o=35kPa |c->0kPa
overgang berg)

For & ta heyde for usikkerhet knyttet til en fremtidig svekkelse av attraksjon er det gjort
probabilistiske analyser av skraningsstabilitet ved hjelp av Monte-Carlo-simuleringer, se
tabell 4. Det understrekes at den foreslatte metodikken og beregningsmetodene ma anses som
beste estimat basert pa de opplysningene som foreligger per dags dato. Metodikken og
beregningene ber oppdateres hvis det blir utfert geotekniske grunnundersekelser, rapportert
om nye utglidninger eller endrete dreneringsforhold.

Attraksjon (kPa)

26 28 30 32 34 36 383 40 42 44 46 48 50
Skraningshelning (° )

Figur 11 Teoretisk attraksjon for d oppnd ym = 1,0
Indre friksjonsvinkel ¢ = 35°
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8. RESULTATER FRA STABILITETSANALYSENE

8.1 Deterministiske analyser

Dagens situasjon i skrningen er, basert pd argumentasjonen ovenfor, at lesmassene har en
indre friksjonsvinkel pd minimum 35°, og attraksjon pd minimum 10 kPa. Ved lavere indre
friksjonsvinkel og attraksjon ville lasmassene ha glidd ut under ekstremnedberhendelsene i
2005. De deterministiske beregningene sier altsd noe om sikkerheten i skraningene per dags
dato under nedberhendelser tilsvarende minst en 3 x 10~-hendelse.

Materialkoeffisienten kan da uttrykkes som en funksjon av skraningshelning og materialets
indre friksjonsvinkel, se Figur 12. Figur 12 viser materialkoeffisient, y, som funksjon av
skraningshelning beregnet ved hjelp av ligning (3). Det er her antatt et mettet
friksjonsmateriale med mektighet 1-2 meter og med indre friksjonsvinkel varierende fra 35°
til 42,5°, attraksjon 10 kPa og tyngdetetthet 18,5 kN/m’.

Det kan observeres fra Figur 12 at lasmasseskraninger opp til en skraningshelning pa 50° har
en materialkoeffisient v, > 1,0. Imidlertid kan det observeres at det kun er skraningshelninger
lavere enn ca. 34° som har y,, > 1,3 og skraningshelninger lavere enn ca. 26° som har vy, >
1,6, som ref. /4/ mener er minimumskrav for 1 x 103-hendelser.

Det kan konkluderes fra Figur 12 at pa generell basis tilfredsstiller skraningene i delomrade 9
kravet til stabilitet for 3 x 10”-hendelser, men ikke for 10”-hendelser.

20
19 N

|
17 ".E j ¢ I\\‘h' i
1.6 | | . I \ | | |
[ m—fi = 35,0
E15 ? g t T T 1 | 1 ’
£15 \ 1P | ’
14 : \\\ = " \\I_ =375
1,3 I 1 = ) ! ; : | ] fi = 40,0
¥ . _ "---.-..._______L_ —ri= 425
].‘{, | -+ . | d
26 28 30 32 34 36 38 40 47 44 46 48 50
Skraningshelning [*)
Figur 12 Materialkoeffisient versus skraningshelning

Mettet materiale, ¢ = 35 ° til 42,5 °, a=10 kPa, y=18,5 kN/m’

8.2 Probabilistiske analyser

For & kunne vurdere fremtidige eckstreme hendelser er det utfert probabilistiske
skraningsstabilitetsanalyser hvor jordartsparameterne er uttrykt med middelverdi og
standardavvik, se tabell 4. Figur 13 viser resultatene fra analysene som skraningsvinkel mot
sannsynlighet for utglidning. Knekken p& kurven ved en skraningsvinkel pad ca 37°
fremkommer pa grunn av de statistiske parameterne som er gitt for materialets
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friksjonsvinkel.  Figur 14 viser middelverdien for materialkoeffisienten for de samme
beregningene. Hvis denne figuren sammenholdes med Figur 12 viser den med all tydelighet
at det er problematisk & relatere sikkerhet mot utglidning til et krav om deterministisk
materialkoeffisent (sikkerhetsfaktor).

Folgende generelle konklusjoner kan trekkes fra de probabilistiske analysene for det aktuelle
omrédet:
- For 3 x 10”-hendelser kan fremtidige utglidninger forekomme i skrdninger med storre
skraningshelning enn ca. 38°.
- For 1 x 10”-hendelser kan fremtidige utglidninger forekomme i skraninger med sterre
skraningshelning enn ca. 27°.

Forutsetningene for disse konklusjonene er at det er ckstreme nedberhendelser som er
utlesende érsak til utglidningene.

De generelle retningslinjene som er anfert her er benyttet ved vurdering av de spesifikke
omradene og skraningene.

Skraningsvinkel (7)
26,0 28,0 30,0 32.0 34,0 36,0 @ 40,0 42,0

3.0x107

Sannsynlighet for utglidning

1,0E-02

Figur 13 Resultat fra probabilistiske stabilitetsanalyser
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Figur 14 Middelverdi av vy, fra probabilistiske stabilitetsanalyser

9.

KONKLUSJONER

Folgende konklusjoner kan trekkes fra denne artikkelen:

Hvis det antas at en skredhendelse kan fere til kollaps i en konstruksjon og tap av
menneskeliv, synes Byggteknisk forskrift 4 akseptere heyere arlig nominell
sannsynlighet for skredhendelser, enn det som fremgar av Eurocode.

Det anbefales & bruke probabilistiske analyser for & vurdere sannsynlighet for brudd
eller utglidning i skraninger. Sikkerhetskoeffisient (materialkoeffisient) fra
deterministiske analyser av skrdningsstabilitet ber ikke kobles mot risiko og
sannsynlighet for brudd.

For a vurdere effekten av fremtidige ekstreme nedberhendelser pa skraningsstabilitet i
Bergen kommune, er det utfort probabilistiske stabilitetsanalyser ved hjelp av
SLOPE/W.

Det er antatt at ekstremnedberhendelsen i Bergen 14.september 2005 representerte en
nedbershendelse pa minst 333 ar (3 x 107- hendelse). Losmasseskraningene i
Brattlien i Bergen sentrum gikk ikke til brudd hesten 2005, og dette faktum er brukt i
vurdering av jordartsparametere.

Resultatene fra de probabilistiske analysene for dette omréadet viser at:

- for 3 x 107-hendelser kan fremtidige utglidninger forekomme i skraninger med
storre skraningshelning enn ca. 38°.

- for 1 x 107-hendelser kan fremtidige utglidninger forekomme i skraninger med
storre skraningshelning enn ca. 27° .
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SKREDOVERVAKNING OG —-VARSLING. NY TVERRETATLIG SATSING
Landslide and avalanche monitoring and forecasting. Upcoming public services.

Sivilingenier Tore Humstad, Statens vegvesen, Vegdirektoratet

SAMMENDRAG

Fra 1. januar 2009 fikk Norges vassdrags- og energidirektorat (NVE) ansvaret for 4 ivareta
statlige forvaltningsoppgaver innen forebygging av skredulykker. Dette fritar ikke andre etater
som Statens vegvesen og Jernbaneverket det sektoransvaret de har for sikkerhet og
framkommelighet pa veg og bane. Derimot gir det dem en arena for & samarbeide pa tvers av
sektorene og finne felles losninger pé felles utfordringer. Overvékning og varsling av
skredfare er et eksempel pa en slik oppgave som er like aktuell for bade veg, bane og
bosetning. Der ansvaret tidligere ikke har vaert klart definert, har NVE na tatt pa seg ansvaret
med & utvikle slike tjenester forutsatt at de andre etatene bidrar med brukerpremisser,
fagkompetanse og relevante data.

Gjennom samarbeid pé tvers av etatene planlegges det & opprette en offentlig
skredvarslingstjeneste som tilbyr sneskredvarsling innen utgangen av 2012 og
losmasseskredvarsling i lapet av 2013. Det jobbes ogséd med & etablere metoder for
overvakning andre skredtyper. Dette vil gjores blant annet i det tverretatlige
Naturfareprogrammet som vil gé i perioden 2012 til 2015.

SUMMARY

Since January 1, 2009, the Norwegian Water Resources and Energy Directorate (NVE) is
responsible to administrate public duties within prevention of avalanche and landslide
accidents. This does not relieve other agencies as the Public Roads and Railway
Administrations to secure the accessibility of their roads and railways. However, it gives them
a possibility to collaborate across sectors and to find common solutions to common
challenges. Monitoring and forecasting of avalanches and landslides is an example of such a
task that is equally relevant for roads, railways and settlements. Where the responsibility has
not previously been clearly defined, NVE has now taken the task to develop such services.
Other public agencies must provide user premises, expertise and relevant data to the project.

Through collaboration across agencies, it is planned to develop a public avalanche warning
service offering snow avalanche forecasts by the end of 2012 and landslide forecasts within
2013. The agencies are also working to establish methods for monitoring the other types of
slides. This will be done through the interdepartmental Natural Hazards programme that will
be carried out in the period 2012 to 2015.



1. INNLEDNING

Fra 1. januar 2009 fikk Norges vassdrags- og energidirektorat (NVE) ansvaret for & ivareta
statlige forvaltningsoppgaver innen forebygging av skredulykker. Dette fritar ikke andre etater
som Statens vegvesen og Jernbaneverket det sektoransvaret de har for sikkerhet og
framkommelighet p& veg og bane. Derimot gir det dem en arena for & samarbeide pé tvers av
sektorene og finne felles losninger pa felles utfordringer. Overvékning og varsling av
skredfare er et eksempel pé en slik oppgave som er like aktuell for bade veg, bane og
bosetning. Der ansvaret tidligere ikke har veart klart definert, har NVE na tatt pd seg ansvaret
med & utvikle slike tjenester forutsatt at de andre etatene bidrar med brukerpremisser,
fagkompetanse og relevante data.

En av disse oppgavene som NVE har tatt pa seg, er utvikling av skredvarsling pa regionalt
niva. Oppgaven ble gitt i Stortingsproposisjon nr. 1 for perioden 2008-2009. I denne ba
regjeringen NVE starte utviklingen av en operativ overvakings- og varslingstjeneste for
skredfare. Colleuille og Engen (2009) gjennomferte pa vegne av NVE et utredningsarbeid for
landsdekkende skredvarsling der regionalt niva” ble definert som omrader pa sterrelse med
fylker, deler av fylker (f. eks.Sunnmere, Helgeland osv.) eller grupper av kommuner. Innen
Statens vegvesen sitt ansvarsomrade betyr dette at regionalt niva vil dekke en eller flere
driftskontrakter mens lokalt niva” bestar av en bestemt skredutsatt strekning med kjente
sarbare punkt.

Ut fra denne kartleggingen ble det valgt & satse pd en organisasjonsmodell for
varslingstjeneste for sne- og losmasseskred som innebarer at Meteorologisk institutt (Met.no)
varsler fare for sneskred, mens NVE varsler fare for losmasseskred. Qvrige
samarbeidspartnere er Statens vegvesen, Jernbaneverket og Norges Geotekniske Institutt

(NGI).

Formalet med regional skredvarsling er & oppna et system som kan utlese beredskapstiltak pa
riktig tid med den hensikt & redde liv, helse og materielle verdier. I tillegg skal organisasjoner
og enkeltpersoner fa et bedre grunnlag for 4 lage lokale varslingstjenester, ta nedvendige
forholdsregler og gjore egne vurderinger for & sikre sine eiendeler og aktiviteter.

To FoU-prosjekter er satt i gang for & utvikle og teste hvordan varslene ber utarbeides,
kvalitetssikres og presenteres: ett for varsling av sneskredfare og ett for varsling av fare for
losmasseskred. I tillegg startes flere tilknyttede aktiviteter i det nye tverretatlige
Naturfareprogrammet (2012-2015) innen maling av skredbevegelser i jord- stein og
snemasser, overvakning av verforhold og varrelaterte hendelser som skred, flom og stengte
veger. Ogsa dette programmet blir et samarbeid mellom NVE, Statens vegvesen og
Jernbaneverket.

Denne presentasjonen beskriver kort det arbeidet som gjares innen sneskredvarsling og
losmasseskredvarsling samt litt om planer for overvékning av bl.a. steinsprangfare i det nye
naturfareprogrammet.



2. SNOSKREDVARSLING

Regional sneskredvarsling har vert diskutert i Norge i mange ar. Konkrete forslag til mulige
losninger ble presentert bl.a. for Norges forskningsrad i flere segknader pa 80- og 90-tallet og
pa snegskredkonferansen i Stryn i 2005 (Jaedicke m.fl., 2005). Meteorologisk institutt varsler
allerede i dag snaskredfare for de hayeste faregradene som en del av sin ekstremvarvarsling.
Det vil si varsling av “stor” og “meget stor” sneskredfare, noe som tilsvarer grad 4 og 5 pa
den internasjonale sngskredfareskalaen fra 1 til 5. Mélet med at den nye varslingstjenesten er
at den skal varsle for alle faregrader og med en finere geografisk opplesning en tilfellet er for
eksisterende tjeneste. Mens faregrad 4 og 5 i stor grad er direkte relatert til vaerforhold som
store snefall og sterk vind, er faregrad 3 (“markert” fare) oftest mer relatert til farlig lagdeling
i snedekket. Det er faktisk pd denne faregraden vi har flest fatale ulykker, og dette er trolig
forarsaket av at skredfaren i slike tilfeller er mindre apenbar for folk ettersom den
tilsynelatende er mindre avhengig av vaerforholdene. Det nye varslingsopplegget krever derfor
flere opplysninger og mélinger av selve snedekket hvis det i det hele tatt skal vere mulig &
sette en faregrad. I tillegg trengs et tettere nettverk av vearstasjoner med en storre
representativitet i hayfjellet.

Prosessen med 4 etablere regional skredvarsling i Norge baserer seg pa to viktige anbefalinger
i utredningen til Colleuille og Engen (2009): (1) At det umiddelbart pdbegynnes FoU-arbeid
for & utvikle en bedre metodikk for & overvéke og varsle sngskredfare regionalt, og (2) at
eksisterende kompetanse bevares og benyttes gjennom at institusjoner som NVE, Met.no,
NGI, Statens vegvesen og Jernbaneverket sammen bidrar om utviklingen av
skredvarslingstjenesten (Engeset m.fl., (2011). Prosjektet utvikler funksjonalitet pa nettstedet
SeNorge.no, som ogsa er til nytte for overvéking og varsling av lasmasseskred og flom.
Prosjektet bygger pa arbeidet i prosjektet ‘Klima og transport” (Humstad, 2010), samt 40 &r
med erfaring med skredvarsling i Norge. Metoder som brukes er beskrevet av bl.a. Jamieson
og Johnston (2002), Simenhois og Birkeland (2006) og Kronholm m.fl (2010).

Losningen som er valgt innebzrer i grove trekk at NVE blir eier av tjenesten og innehar
bestillerfunksjon overfor de andre deltagende institusjonene. Meteorologisk institutt blir
ansvarlig for utarbeidelse av varsler og formidler varslene via etermedier (TV og radio) og
nettstedet yr.no. En ekstern sneskredfaglig institusjon gir det skredfaglige underlaget bl.a.
basert pa feltobservasjoner av snegdekket og samspill med prognosemodeller hos
Meteorologisk institutt. Denne tjenesten vil lyses ut pa anbud. I FoU-prosjektet har Norges
Geotekniske Institutt (NGI) denne funksjonen.

Det ble allerede i FoU-fasen etablert et observaternettverk som utferer sneobservasjoner i
terreng pa relevante steder for & definere skredfaregraden og snedekkets oppbygging og
stabilitet. NVE knytter fram mot lansering av tjenesten til seg et nettverk av hayt kvalifiserte
observaterer som jobber deltid for NVE og forplikter seg til minst en lokal farevurdering for
hver varslingsregion hver uke. For gvrige vil de viktigste brukerne som Statens vegvesen,
Jernbaneverket, Statens naturoppsyn og enkelte alpinanlegg bidra med egne
observaternettverk som melder inn til samme system.

Prosjektet utvikler ogsa og en ny og forbedret produksjonslinje for & innhente og analysere
data og formidle varsel. Denne omfatter bdde varstasjoner, observasjoner fra terrenget men
ogsd observasjoner og vurderinger som gjores av f.eks. lokalkjente oppsynsmenn og
breyteentreprenerer. Gjennom perioden 2010-2012 blir det gjennomfort to testsesonger der



tjenesten utvikles gradvis slik at den kan bli operativ fra desember 2012. Den forste
testsesongen hadde 5 varslingsregioner, den andre far 23.

Eksempel pa feltundersekelser er vist i figur 1.

) : S

Figur 1: Kompresjonstest utviklet av Jamieson og Johnston (2002) utfores pd isolert snosoyle pd
30x30 cm som ett av flere grunnlag for d definere faregrad i observasjonsomrddet. Dette blir igjen ett
av flere grunnlag som varslingsgruppa bruker for d fastsette en regional faregrad (foto: Tore
Humstad)

De 23 varslingsregionene for vinteren 2011/2012 er vist i figur 2.

Prinsippet for data- og informasjonsflyt fra de tre observatertypene (observasjoner fra
veg/bebyggelse, sne/var pa faste steder og observasjoner i terreng), fra frivillige og fra
modeller og verstasjoner er vist i figur 3. Varslingsgruppen gjennomgar all relevant
informasjon og utsteder et varsel som blir publisert pa nettstedet yr.no. Observaterene
rapporterer ved hjelp av nettlasninger og smarttelefon-applikasjoner.
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Figur 3: Prinsipp for informasjonsflyt (illustrasjon: Statens vegvesen og NVE).



3. VARSLING AV FARE FOR LOSMASSESKRED

En varslingstjeneste for fare for losmasseskred skal basere seg pa samme prinsipp som for
sneskred og flom, nemlig en faregradsvarsling pa regionalt niva. En slik landsdekkende
tjeneste er i dag ikke er operativ i noe land. Det finnes derfor heller ikke noen veletablert
metodikk. Den norske tjenesten mé derfor i stor grad etablere denne metodikken selv.

Gjennom utredningen til Colleuille og Engen (2009), ble folgende rollefordeling for en
framtidig tjeneste forslatt: NVE skal varsle og formidle fare for losmasseskred i neert
samarbeid med eksisterende flomvarslingstjeneste. Ogsa her vil Met.no sine
formidlingskanaler for etermedier og yr.no benyttes. Pa vegen fram mot en operativ tjeneste i
2013, skal utviklingen av varslingsmetoden foregé i samarbeid med NGI, Statens vegvesen og
Jernbaneverket.

Skredvarslingstjenesten skal veere basert pa en analyse av hydrometeorologisk tilstand i jorda
beregnet av NVE (ved hjelp av hydrologiske modeller) pa grunnlag av Meteorologisk
institutts veervarsler og ut fra direkte hydrologiske méalinger (sne-, grunn- og
markvanntilstand, samt vannfering). Jernbaneverket og Statens vegvesen skal bidra med
observasjoner og data om hendelser som skred og stengte veger og banestrekninger.

En skredfaglig institusjon skal delta i produksjonslinjen for utarbeidelse av skredfarevarsel.
Denne tjenesten vil lyses ut pa anbud.

Varslingstjenesten skal basere seg folgende typer vannrelaterte skred i losmasser:

e Jordskred
¢  Flomskred

Jordskred defineres her som utglidning av lesmasser i bratt terreng hvor jordartenes fasthet er
redusert for eksempel pga. hayt vanninnhold og porevannstrykk.

Flomskred defineres som hurtige skred i bratt terreng bestdende av vann og lgsmasser utlost
av stor vannfering og erosjon langs eksisterende eller nye vannveier. Slike skred inntreffer i
omrader hvor de ordinzre dreneringssystemene (raviner og bekkelap) ikke klarer & ta unna
tilforsel av vann.

Varslingssystemet krever at meteorologiske og hydrologiske variabler overvékes, simuleres
og predikeres. Varslingssystemet skal derfor basere seg pa en faglig vurdering av
hydrometeorologisk informasjon.

Grunnen til at dette prosjektet settes i gang er en erkjennelse av at det vil ta tid & fysisk sikre
all flom- og skredutsatt bebyggelse, veg- og jernbanenett. Akseptert risiko kan endre seg, og
sarbare omrader kan vere ukjente, rett og slett fordi vi ikke kjenner framtidens klimascenario.
Varsling gjer det mulig for lokale beredskapsmyndigheter & oke beredskapen og sette i verk
skadeforebyggende tiltak nar dette trengs. Dette gker sjansen for & redde liv og flyttbare
verdier, sette personale og maskiner i beredskap og utfare inspeksjon/rensing av bekker,
kulverter og stikkrenner og eventuelt stenge veg og bane og evakuere utsatte boligomréader.
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4. SKREDOVERVAKNING OG -VARSLING I NYTT “NATURFAREPROGRAM”

Statens vegvesen, Jernbaneverket og NVE har i 2011 gjennomfert et forprosjekt til et storre
Naturfareprogram som skal gé i perioden 2012-2015. Programmet har som hensikt & fange
opp felles utfordringer innen handtering av naturfarer som ikke utelukkende herer hjemme
hos bare én samfunnssektor, og som derfor historisk sett har falt litt “mellom stolene”. Det er
foreslatt en arbeidspakke for skredovervékning og -varsling i vid forstand. Bade den
ovennevnte sngskredvarslingen og losmasseskredprosjektet tas inn denne arbeidspakken som
har folgende mélsetning; utvikle, teste og evaluere metoder for overvakning og varsling av
skredfare.

Med skredovervakning menes bade direkte malinger av skredbevegelser og stabilitet pa
skredfarlig materiale og indirekte mélinger av meteorologiske og hydrologiske parametere
som har betydning for stabilitet og skredutlesning. Overvakning av datakilder som publiserer
informasjon om skredhendelser inngéar ogsa.

Med skredvarsling menes arbeid som inkluderer klassifisering av naverende og prognosert
faregrad for en gitt skredtype og kommunikasjon av dette til aktuelle mottakere innenfor de
berorte samfunnssektorene slik at disse er forberedt nér faren truer.

De nye prosjektene skal starte nye aktiviteter innenfor valgt tema og gjennomfore disse
innenfor faglige og ekonomiske rammer gitt av Naturfareprogrammet. Det skal prioriteres &
lose oppgaver som er viktige for storsamfunnet men som ikke naturlig herer hjemme hos bare
én enkelt etat/sektor.

Arbeidspakken legger opp til felgende aktiviteter:
* Varslingstjenester og samferdselsberedskap
* Sneskredvarsling (videreferingsprosjekt)
* Logsmasseskredvarsling (videreforingsprosjekt)
* Handtering av hendelser
* Utvikling av kartportallgsninger (“FareVar”)
* Overvakning av skredbevegelser og stabilitet
¢ Stasjonsnett

Under “overvakning av skredbevegelser og stabilitet” skal det legges vekt pa skredtyper som
skjer hyppig men som det er vanskelig & varsle bare ut fra indirekte forhold som
meteorologiske og hydrologiske faktorer. Steinskred er et eksempel pa en slik skredtype. De
utgjor f.eks. naer halvparten av alle skredhendelser pd veg, men siden de ikke er like direkte
knyttet til vaerforholdene slik sneskredene og lasmasseskredene er, blir det prioritert & gjore
direkte malinger av bevegelser framfor indirekte malinger av vaerparametere.

Et eksempel pa en slik malemetode er i forkant av programmet testet ut ved Rv. 70 pa
Oppdelsstranda ved Sunndalsera (Kristensen og Blikra, 2011). Her gjennomfores
bakkebaserte radarmalinger av i alt fire kildeomrader for steinsprang. Mélingene gjores for &
holde oversikt over bevegelsene bergskrentene i omradet. Hensikten er & dokumentere
effekten av sikringstiltak, planlegge oppgradering av disse og utvikle en metode som kan
bekrefte stabilitet etter en rashendelse. Figur 4 og 5 viser eksempel pa méleresultater i
forbindelse med en utrasing i juni 2011.
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Figur 4: Bildet til venstre (foto: Kjetil Moen, Multiconéult)‘ ertatt i ppalss randa sommeren 2009.
Bildet til hoyre (foto: Tore Humstad, SVV) er tatt noen timer etter et ras i juni 2011. Omrissene er en
tolkning av storrelsen pi den utraste blokka (~50 n’).

Figur 5: Inferogram som viser bevegelser registrert vinterhalvdret 2010/2011 (mellom to mdlekampanjer), der
det innfelte bildet tilsvarer blokka i figur 4. De rode omrddene antyder ingen mdlbar bevegelse. De gule
omrddene viser omrdder bevegelse pd inntil 5 mm i retning mot radaren. De bld omrddene viser okt avstand,
antakelig knyttet til at bevegelsen nedover har overskredet en hel bolgelengde. De gule og bld omrddene dekker
sammen de omrddene som har deformasjon, mens de rode omrddene antas d veere mer stabile (illustrasjon og
tolkning: Lene Kristensen, Aknes/Tafjord Beredskap IKS).

Naturfareprogrammet vil trolig starte opp i januar 2012.
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(22) E6 Trondheim Stjordal, parsell Trondheim, Dagsone vest
Spesielle utfordringer krever spesielle losninger

E6 Trondheim — Stjerdal, section Trondheim — cut and cover tunnel
Special challenges calling for special measures

Prosjektleder Harald Inge Johnsen, Statens vegvesen
Byggeleder Anders Beitnes, Faveo/Statens vegvesen

SAMMENDRAG

Statens vegvesen har for ferste gang benyttet “konkurransepreget dialog” og 1nngatt kontrakt
med NCC om & bygge en 4 felts ‘

losmassetunnel i Trondheim 2
Grunnen bestér av kvikkleire der
utgravingen er dypest (20 m) og
nabolaget bestar av verneverdige
bygninger. Stotteveggene matte
utfores med usedvanlig strenge
krav til bade tetthet og stivhet. De
er utfert med rorspunt som er boret
inn i berg, en helt ny metode. Dette
bedemmes na, midt i
anleggsperioden til & ha veert meget
vellykket. Artikkelen beskriver i
grove trekk de viktigste
metodevalgene og de spesielle
grepene som er gjort for & styre
dette utfordrende prosjektet. Figur 22.1. Byggegrop tett inn mot vernet bebyggelse

SUMMARY

Norwegian Public Roads Administration has for the first time used “competitive dialogue” as
procurement method and awarded Scandinavian contractor NCC for a 4 lane cut & cover
tunnel in the city of Trondheim. The ground is dominated by extremely sensitive clay in the
section where the excavation is at its deepest (20 m) and the neighborhood is a protected
township. Supporting walls were subject to very strict requirements with respect to stiffness
and water tightness. The diaphragm is performed by tubular sheet piles, drilled into the
bedrock, a totally new concept. At this moment, in the midst of the construction period, this
concept is considered to be a success. The paper describes some of the main features and
measures utilized to perform and manage this challenging project.
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INNLEDNING

Statens vegvesen bygger ny hovedinnfartsveg til Trondheim fra gst. Det bygges fire felt i 2
lops tunnel fra Strindheim/Leangen til Lademoen/Nyhavna. Tunnelen pé ca 2,5 km bestér i
vest av en ca. 300 m cut & cover tunnel, til dels gjennom kvikkleire under verneveridg
bebyggelse. Overgangen mellom bergtunnel og betongkonstruksjon, bygget i &pen grop,
ligger ca 20 m under terreng.

Prosjektet har veert fulgt med stor interesse fra bade nabolag, egen organisasjon og fagmiljeer
i Norge og utlandet pa grunn av de spesielle utfordringene. Denne artikkelen tar for seg
kontraheringsfasen, de spesielle losningene som er valgt og noen generelle grep og erfaringer
fra gjennomferingen sa langt. I skrivende stund er anlegget midt i byggefasen.

LITT OM PROSJEKTET E6 TRONDHEIM - STIORDAL

E6 ble bygd som 2- (og 3-) felts motorveg fra Grilstad til Hell/Varnes i 1990-drene. Gjennom
Stjerdal og i Trondheim, der det lenge har vert behov for 4-felts veg, har planarbeid og
politiske prosesser trukket i langdrag med mange “kamper” om trase og lgsning.

Pa Stjerdal var det vanskeligste temaet en vegstrekning gjennom en viktig lokalitet for
trekkfugler. Dette har né fatt en god teknisk lesning og et nytt vegsystem er pa plass her for
E6 i lapet av 2011 og andre hovedveger i 2013.

Figur 22.2 Dagsone vest markert med radt

I Trondheim ble den opprinnelige traseen langs jernbanen forkastet pga. hensyn til
boligmiljeene og man havnet pé en losning med tunnel gjennom berg fra Strindheimkrysset til
Maollenberg. I 2003 foreld en plan med lukket tunnel under bebyggelsen i vest, da med frysing
av kvikkleira. I 2006 ble det laget reguleringsplan for den endelige traseen, som né var basert
pa apen byggegrop. Tunnelen skal avlgse den sterkt trafikkerte Innherredsvegen som tenkes
opprustet til miljeprioritert gate og dette skal gjore det mulig & utvikle nye kvaliteter ved
Ostbyen 1 Trondheim. I tillegg utgjer denne nye innfarten fra ost et ledd i en ny ringveg i
Trondheim, bl.a. knyttet sammen med Pirbrua og nytt kryss pa Rotvoll som ogsa inngér i det
samme utbyggingsprosjektet. Den delen av Strindheimtunnelen som gér gjennom berg samt et
komplisert kryss ved Nidar Sjokoladefabrikk er under bygging i en enhetspriskontrakt med
Skanska Norge som hovedentreprener. Pr. utgangen av oktober 2011 er 70 % av tunnelene
utsprengt og avanserer i henhold til plan. Hele prosjektet, med en kostnadsramme pé opp mot
4 Mrd NOK er 80% bompengefinansiert og utbygging kunne starte for fullt etter
Stortingsvedtak om fullfinansiering i 2009. Trondheimsdelen skal st ferdig varen 2014.
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PLANFASE, FORUNDERSOKELSER OG FORUTSETNINGER

Vegutredning, hovedplan og reguleringsplan la til grunn at det skulle vaere mulig 4 bygge en
dyptliggende losmassetunnel som forlengelse av bergtunnelene fra Mellenberg og pa en eller
annen mate knytte den til vegsystemet i dagen péd Lademoen og Nyhavna.

Det var tidlig kjent at grunnen til dels bestér av kvikkleire og at dybden til berg oker raskt fra
10 m ved innslaget i berg til langt over 100 m ute under havneomrédet. Torrskorpa utgjer
typisk 3 —4 m i gatelapene, men er noen steder mindre enn 1 m under kjellergulv. 1
forundersekelsesfasene ble det boret for & finne en grunnest mulig bergovergang, men man
studerte et bredt omrade med tanke pa ulike former for geometrisk vegtilknytning og ulike
tekniske losninger for bygging. Frysing var som nevnt lenge en favoritt, men det kom fram
sterke betenkeligheter. Man matte ha behandlet et stort volum med KC-peling, og da hadde
man ikke kunnet spare bebyggelsen fra flytting likevel. Skjolddrift og flere ulike former for
avstivet byggegrop ble vurdert og undersekelses-programmet ble utformet deretter. Leira som
dominerer et belte pa ca 100 m bredde og nesten hele dybden til berget, er middels fast i urert
tilstand, men den er meget sensitiv og blir helt flytende ved omrering (og ved tining etter evt.
frysing). I anleggets ytre soner bestar grunnen av lite sensitiv leire, silt og sandige masser og
pa utsiden av jernbanen domineres grunnforholdene av oppfylte industriarealer med grus over
gammel sjgbunn.

Bydelen har sammenhengende kvadratur med verneverdige arbeiderboliger som ble bygd i
ensartet stil fra 1880 til 1900. Denne bebyggelsen métte bevares sa autentisk som mulig.
Videre krysser traseen sterkt trafikkerte
gater og jernbanen som ma holdes i
kontinuerlig drift. Dette er en jernbane som
forst ble etablert som den selvstendige
Merédkerbanen i 1881 og senere koblet til
det nasjonale nettet. Na heter den
Nordlandsbanen, og det verserer planer
bade om utvidelse til dobbeltspor og
elektrifisering. Veganlegget gér rett under
en holdeplass som er i ferd med & fa sin
renessanse i takt med heftig ny byutvikling
pa Nedre Elvehavn.

Figur 22.3 Flere hus ble
flyttet ...

Figur 22.4 .. byggegropa har
det likevel trangt
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SPESIELLE GEOTEKNISKE OG GEOLOGISKE UTFORDRINGER

En positiv konstellasjon er at det ikke er grunn til & frykte kvikkleireskred 1 et storre omrade,
da forekomsten ligger som skéal mellom berget og stiv leire og har ikke utlap eller skrenter
mot elva. Imidlertid utgjer kvikkleira, som har et vanninnhold langt over flytegrensen, et
potensiale for meget store skader i omgivelsene og problemer for anlegget:

1): Det kan oppsté egensetninger pa opp mot 10% dersom den utsettes for en viss kritisk
reduksjon i poretrykket. Og poretrykket er i dette omradet styrt av en skjor grunnvannsbalanse
med tilforsel fra asryggen bakenfor og utlep mot lavere omrader som stenges av
leiravsetningen. Dersom byggegropa apner for ny utdrenasje, kan et stort omréde trues av
sterkt skadelige setninger. Drenasjen kan vere gjennom utette vegger, under foten av veggen i
overgang til berg (der det ofte finnes et noe mer permeabelt morenelag) og gjennom sprekker
i berget under veggene evt. via kanaler dypt nede.

2): Lokal omrering/ kollaps av kvikkleiras skjere struktur kan initieres av skjerkrefter,
rystelser eller mekanisk pavirkning og omdanne den til en vaeske med egenvekt ca 20 kN/m’,
dvs. det dobbelte av vann. Dette vil sette opp store hydrostatiske trykk.

3): Et brudd med galopperende utvikling trenger ikke mer enn ett lite hull der omrert leire
skvises inn i utgravingen.

4): Omrert leire blir et helt umulig materiale & handtere for vanlig grave- og byggearbeid. Det
gjelder bade graving og transport og det gjelder som byggegrunn for alle andre operasjoner.
5): Det trenges en viss stivhet og skjerstyrke for & hindre bade bunnoppressing og
sammenbrudd mellom byggegropsveggene under det som til enhver tid er gravenivaet. Hvis
kvikkleira, som i utgangspunktet kan ha relativt bra styrke, far selv sma soner med omrering,
kan hele den globale situasjonen svikte og byggegropsveggene kollapse eller bunnen komme
opp.

6): Ved eventuell frysing av kvikkleire for & oppna en stabil byggesituasjon, vil man ha
samme problem som omrering nér leira tiner igjen, den blir da helt flytende.

Innhermedsvegen Pihugg i berg
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Fig. 22. 5 Lengdeprofil gjennom byggegropa

I anleggets ytre sone er det en utfordring knyttet til graving i nivaer lavere enn
grunnvannstanden, med innvasking, erosjon og oversvemmelse. Faktisk s& man fra
prevebrenner at vannstanden pavirkes av flo og fjeere mer enn 200 m fra sjekanten.
Utfordringer far man bade med fundamentering av den lavtliggende tunnelkonstruksjonen
(som kommer pa 4 % stigning opp mot en rundkjering pa kt +2,6) og man har det ved
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omlegging av overvanns- og avlgpsledninger som gjerne folger gatelop med mye trafikk og
sterke gravebegrensninger.

BASISKONSEPTET - “BYGGHERRENS LOSNING” SKULLE UTFORDRES

For reguleringsplanen i 2006 matte det utredes og prosjekteres et grunnkonsept for byggeplan
slik at reguleringsarbeidet fikk et konkret grunnlag for arealbruk og trafikklesninger. Det ble
laget etter innspill fra noen av landets beste radgivere pa geoteknikk og besto av en apen
byggegrop med tradisjonell, ekstra kraftig spunt i ca 30 m bredde. Innenfor veggene ble det
designet en betongtunnel med form som to sirkulare rer 4 12 m. Der spuntveggene ville
komme til berg, skulle det satses p4 jetinjeksjon som tetting. Losningen forutsd ogsa utstrakt
bruk av kalk-sementpeling som grunnforsterkning.

Interne vurderinger i byggherreorganisasjonen som ble bygd opp — og en gjennomgang hos et
KS2'-team - medforte et onske om & utfordre denne losningen med kompetanse og erfaringer
fra andre miljeer og spesielt entreprenerkompetanse fra andre land.

KONTRAHERING MED KONKURRANSEPREGET DIALOG

Norge folger strengt regelverket i EU og det gjelder ogsa hva man kan gjere mht. samrdd med
tilbydersiden i en kontraheringsprosess. Derfor var det svert viktig at EU nettopp hadde dpnet
for 4 kunne benytte sékalt “konkurransepreget dialog” som anskaffelsesform. Vegdirektoratet
engasjerte seg (med Kasper Nordmelan som ekstern radgiver) for & prave dette for Dagsone
vest. Etter invitasjon og prekvalifisering deltok tre entreprenergrupperinger under varen 2009
i en prosess med gradvis lgsningsutvikling basert pa egne og innleide radgiveres ideer og
analyser. Byggherren hadde et team pa tre personer som deltok i utarbeidelsen av
konkurransegrunnlaget og senere i alle mater, men det ble holdt streng fortrolighet om
lesningene overfor de gvrige deltagerne og omverdenen. Risikomodell ble brukt for & avslere
svakheter og forbedre gjennomferingssikkerhet underveis i prosessen. Risikofordelingen
mellom byggherre og entreprener var et gjennomgéende tema og det ble gjort flere (felles)
presiseringer underveis. Det var forutsatt & komme ut med en totalentreprise, men en stor del
av entreprisen ble gjort regulerbar, da hensikten primert var & oppna et totalentreprengransvar
for selve byggegropa og lesmassetunneldelen.

Nar alle 3 gruppene hadde kommet fram til lasninger som tilfredsstilte kravene og et
akseptabelt risikoniva, ble det gjort klar for innlevering av tilbud i to faser: del I med
besvarelse av alle tekniske elementer og del I med ekonomiske betingelser. I evalueringen
ble det lagt vekt pa robusthet i lasning og byggeprogram, inngrep i bygningsmassen og
kompetanse i organisasjon og verdikjede.

Tilbyderne tok et bredt metodesgk og la ned en imponerende innsats i sitt eget
utviklingsarbeid, bl.a. med fullskalaforsek og geotekniske undersekelser. Prosessen ga flere
viktige bidrag til sikrere losninger, og for det vinnende anbudet kom ogsé kostnadene ned i
forhold til tidligere anslag. Den ene av tilbyderne valgte imidlertid & trekke seg for
innlevering, slik vi opplever det pa grunn av manglende risikoforstaelse innen den tyske
konsernledelsen.

L KS2: Finansdepartementets kvalitetssikring av prosjektkostnader.
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Prosjektledelsen karakteriserer anskaffelsesmetoden som en betinget suksess, til tross for et
godt resultat for bdde teknikk og kostnad i vinnende konsept. Dette bunner i at flere av de
storste entreprengrene i Norge slike som Veidekke og Skanska ikke viste interesse for & delta.
Dette til tross for at EBA” hadde bedt Vegdirektoratet om & involvere entreprenerene mye mer
i lesningsutvikling.

SPESIELLE TEKNISKE LOSNINGER

NCC hadde gjennom dialogfasen bygd opp en verdikjede med egen kompetanse, radgivere,
spesialistentreprengrer og leveranderer som bidro sterkt til bade tekniske nyvinninger,
optimale metodevalg og trygghet for gjennomfering. Spesielt nevnes NCC’s egen geotekniker
Torgeir Haugen og underleveranderene Sweco, Kynningsrud og Hercules. I samarbeid med
byggherren har disse bidratt til viktige tekniske lasninger. Vi trekker spesielt fram:

- Spuntvegg av rerprofiler som ble boret ned i berg og senere utstept, noe som bidro til
bade tetthet og stivhet som vanlig spunt ikke ville kunne gitt, samtidig som man fikk
rimelig rask og sikker framdrift.

- Rektangulert tunneltverrsnitt som medferte smalest mulig byggegrop, minst mulig
oppdrift og robust kraftoverfering mellom veggene i byggefasen.

- Kalk-sementforsterkning av all kvikkleira mellom spuntveggene i et optimalisert
menster og innblandingsforhold. Faktisk er det oppnaddd omkring 500 kPa fasthet med
30 kg/m’ KC-innblanding, altsa langt bedre effekt enn tidligere ansett som god praksis.

- Massiv betongkonstruksjon som oppnaér rissfrihet, vanntetthet og presumptivt god
bestandighet vha flygeaskeinnblanding (lavvarmebetong).

Fig 22.6 Nedboring av siste 2 m av hvert spuntrer med senkbor. Fig. 22.7 Jetinjeksjon
mellom Prosjektleder Svein-Arne Henriksen ser pa. mellom KC-blokk og spunt

2 EBA: Entreprengrforeningen - Bygg og Anlegg
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Byggherren har valgt a ta styringen med grunnvannskontroll i berget vha en injisert
tettegardin under spuntveggene og vanninfiltrasjonsbrenner og piezometerstasjoner pa
utsiden. Her inngikk geohydraulisk modell og prevepumping i vurderingene for det ble tatt
beslutning om & kunne avansere med utgraving. Byggherren tar ogsé ansvar for omfanget av
bergsikring og tetting i de to ca 30 m lange bergtunnelene som far svart liten
bergoverdekning. Design og sekvenser planlegges imidlertid i tett samarbeid.

Det skal ogsé understrekes at kontrakten omfatter et stort arbeid med omlegging av by-
infrastruktur, jernbanebru med avansert samvirke mellom stél og betong og intrikate
foringsveier for elektro. Disse elementene er prosjektert av byggherrens byggeplankonsulent
Asplan VIAK/ Myklebust/Elplan.

For tunnelkonstruksjonen og byggegropa er det laget en designmanual som avklarer de
viktigste forutsetningene og prinsippene for godkjenning for endelig detaljprosjektering. Det
er hhv Sweco og NCC’s prosjekteringsavdeling som utferer design. Prosjekteringen er
underlagt 3.partskontroll, som involverer Vegdirektoratets fagavdelinger, Cowi og
Norconsult. Dette har vert en konstruktiv og grundig prosess, men den har trukket veldig ut i
tid. Det har bl.a. oppstétt en komplikasjon ved godkjenning av fleksible, tette og
vedlikeholdsvennlige fuger som er en essensiell del av konseptet, men hvor vi ikke har
relevant erfaring i Norge.

ORGANISERING OG OPPFOLGING I BYGGEPERIODEN

Leosmassetunnelen har gjennom hele prosjekterings- og kontraheringsfasen vert ansett som et
prosjekt med hayeste prosjektklasse (i hht NS 3480). Dette har gjort det nadvendig & sette
fokus pa mer enn bare de tekniske lesningene.

- Fagkompetanse og organisasjon hos entreprengren er nevnt.

- Kompetanse, erfaring og beslutningsevne i byggeledelsen ble ogsa ansett som
avgjerende. Byggeleder og geotekniker ble hentet inn eksternt for 4 styrke
prosjektavdelingen i SVV Region Midt. Byggelederen (fra Faveo) har faglig bakgrunn
som forskningssjef i geofag i SINTEF og lang erfaring innen utfordrende
tunnelprosjekter. Geoteknikeren (Sigbjern Renning, Multiconsult) har fulgt prosjektet
i ulike roller bade i planfase og som deltager i ett av dialogteamene. Ytterligere en
erfaren geotekniker (Svein Hove) fra ressursavdelingen i SVV gér inn i
byggelederstaben pa deltid. Det er ogsa tilgang pa godt utdannede og dedikerte
medarbeidere i prosjektorganisasjonen med spesialoppgaver innen aktuelle byggfag,
HMS, trafikksikkerhet, kommunikasjon, ekonomi og IT.

- Tilgang pé faglig nettverk i kritiske profesjoner er ogsa viktig. Statens vegvesen har et
sterkt internt fagnettverk der saerlig betong og geoteknikk er viktige for denne
oppgaven. Det var ogsa vurdert & etablere en ekstern referansegruppe innen
geoteknikk. Man fant imidlertid at det burde veere tilstrekkelig kompetanse innen et
utvidet nettverk som nd metes jevnlig i geometer. Dette bestar av kontrollkonsulent
(Norconsult), NCC’s geoteknikere, Vegdirektoratets fagavdeling, Swecos radgivere i
geofag samt byggeledelsens geo-personer. Det er i tillegg til dette et sporadisk
samarbeid med professorer og fagledere ved NTNU og HIST knyttet til gjennomfering
av studentoppgaver.

3 Myklebust og Elplan har begge gatt inn i Norconsult i Igpet av 2011.
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For at det skal vare kapasitet og fokus pa kritiske fenomener og situasjoner i
gjennomferingen, ma byggeledelsen og samarbeidet med entrepreneren forstyrres
minst mulig av trivielle oppgaver og etterslep i daglige oppgaver: Derfor er det lagt
vekt pé 4 etablere forsteklasses verktoy og tilstrekkelig kapasitet for tett oppfelging av
tekniske avklaringer, kvalitetskontroll og endringshandtering. I denne sammenheng
har e-rom med gode dokumentasjonsrutiner og effektiv kommunikasjon vist seg &
vaere uvurderlig.

Fremdriftsplanen er et viktig styringsverktoy og essensiell for & ta vare pa
kontraktsmessige avklaringer nér det oppstér endringer. Det tilstrebes at denne skal
oppdateres 2 ganger per ar med regulering av tidsfrister for & ta vare pa godkjente
forsinkende forhold.

Risiko har veert et sentralt tema gjennom planfasen og i anskaffelsesprosessen. Ved
kontraktsinngdelse foreld det en relativt omfattende og heldekkende risikoplan som
NCC hadde benyttet til & demonstrere robusthet og beredskap 1 sitt konsept. Likesa
forela en risikoanalyse slik Statens vegvesen har som standard i forkant av
kontraktsinngéelse. Vi ville benytte disse som redskap for verdiskaping og handtering
av usikkerhet i gjennomferingsfasen og innforte i samarbeid med NCC en
samarbeidsarena omkring oppdatering og aktiv bruk av en helhetlig risikoplan. Dvs.
det males risiko for SHA®, ytre miljo, tid og ekonomi. Arbeidet foregér i dedikerte
grupper som settes sammen ut fra faser og arbeidsomrader. Temaer og risikoforhold
kategoriseres med poengskala 1 — 5 for hhv. sannsynlighet for hendelse og alvorlighet
av utfall. Resultatet er at vi til enhver tid har en best mulig oversikt over viktigste
risikoer og kan bli enige om prioritering og tiltak med ansvar og frister i trdd med
prinsippet for “fore var”.

Konflikter, eller i alle fall uoverensstemmelser kan ikke unngds i et prosjekt som dette.
Byggherre og entreprener har grunnleggende forskjellige mal, men kan likevel
samarbeide og spille hverandre god. Det som er viktig er at ikke konflikter ligger der
og forsurer et godt samarbeid. I dette prosjektet er det tilknyttet et 3-personers
konfliktlesningsrdd (KLR) som besegker kontrakten jevnlig og bidrar til framdrift i
vanskelige avklaringer.

NOEN ERFARINGER SA LANGT

I tre andre foredrag senere i dag, pa Geoteknikkdagen, vil det bli presentert noen erfaringer i
detalj. Her skal vi kort trekke fram erfaringene som vi opplever fra prosjekt- og byggeledelsen
innen noen sentrale momenter:

Konkurransepreget dialog: Anskaffelsesmetoden tok minst ' r ekstra og kostet en
del, ikke minst for tilbyderne, men resultatet mer enn oppveier dette sett fra Statens
vegvesens side. De tre sterste fordelene ligger i 1): at det fremkom tekniske
forbedringer og besparelser, 2) at det gjennom prosessen ble etablert et aktivt
samarbeid innen verdikjeden av underentreprengrer og leveranderer og 3) at
entreprengrgruppen opparbeidet eierskap og stolthet for den valgte metoden, noe som
bidrar vesentlig til holdninger og lasningsvilje for & fa dette til.

Risikofordeling i totalentreprisen: Vi kunne fra byggherresiden ha ensket en renere NS
3431-kontrakt, men vi innser at det var nedvendig med den ansvarsbegrensningen som
er innfort for & fi tilbud med balansert risiko innkalkulert.

4 SHA: Sikkerhet, helse og arbeidsmiljg
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- Spuntvegger, grunnforsterkning, masseuttak: I det store og det hele har metodevalget
vist seg vellykket. Vi hadde nok ikke fatt en sa kontrollert og god overgang til berg
med andre metoder, og i hvert fall ikke pa sé kort tid. Uten KC-forsterkning viser det
seg at leira ville vaert umulig & handtere, og den stivheten som ble oppnadd i blokk, er
god nok for stabilitet og deformasjonskontroll.

- Tetting, grunnvannsbalanse, poretrykk, setninger og tetthet: Dette er det vanskeligste
omradet i prosjektet. Det er for tidlig & proklamere at det har blitt last uten problemer,
da vi stadig har flere, smé lekkasjer og vi opplever en poretrykksreduksjon naer inntil
gropa pa 2 — 4 m. Dette ligger i grenseland for hva vi har beregnet som talegrense for
det blir fare for akselerert konsolidering, og vi har satt i verk vanninfiltrasjon, som
heller ikke er uten utfordringer (boring i private gardsrom, foringsrer i kvikkleire,
pakninger som lgsner, hull som gar tett, vanntilfersel som mé graves ned,
vinterisolering osv.). Vi kan nok ogsa innse at prevepumpingen med 5 — 6 smale
brenner i lopet & degn var for spinkel, bdde for & vurdere resultatet i seg selv og for &
kunne korrelere til grunnvannsmodellen. Ettertettingen er arbeidskrevende, men ser ut
til & gi akseptable resultater. Noe sterre innsats med “teppeinjeksjon” i bergflaten inne
i byggegropa for utgraving kunne ha spart noe av innsatsen i ettertid og kanskje gitt litt
bedre marginer mot poretrykkssenkning.

- Framdrift i forhold til plan: Byggetiden var satt til 3 &r og 10 mnd. NCC hadde en
framdriftsplan som ga ca 3 mnd margin. Na er denne marginen brukt opp, delvis med
arsaker i forhold som byggherren svarer for, delvis pga forhold som forklares med at
denne jobben er noe mer utfordrende 4 koordinere enn det vi har erfaring for i norske
anlegg i grunnen. Noen av de forsinkende forholdene er knyttet til grunnforhold og
metodevalg pa en méte som gjor det komplisert & fordele ansvar.
Totalentrepriseformen har ikke redusert omfanget av diskusjoner i sa méte.

- Risikostyring: Medarbeiderne i prosjektet har tatt HMS og risiko pa sterste alvor og
deltar med oppriktig engasjement i & finne mulige risikoer og med & motvirke skader
og ulemper. Om dette skyldes det systemet vi har innfert med felles oppdatering av
risikomodell vet vi ikke sikkert, men tilbakemeldingene er utelukkende positive.

- Konflikthandtering: Ogsa denne kontrakten har noen vanskelige temaer, og vi kunne
ha vert bedre pa oppdatering og oppfelging av tidsfristregulering, men vi har nytte av
KLR som “vaktbikkje” og de har hjulpet til med rad i et par konkrete saker knyttet til
avvik i1 grunnforhold og tolking av prosesskoden. Slik det né ser ut, skal vi sammen
med NCC styre dette i land uten & belaste rettsvesenet.

SLUTTKOMMENTAR

Spesielle utfordringer krever og nyter godt av spesielle tekniske lasninger og spesiell
organisering.

Dette prosjektet har tatt i bruk hittil uprevde metoder og lgsninger. Arbeidet har ikke kommet
langt nok til & utbasunere at alt har vert en suksess, men for et par av de sentrale grepene med
innboret rerspunt og dyp, kompakt KC-peling, kan vi si at disse s langt ser ut til & ha veert
ikke bare vellykket, men en betingelse for trygg gjennomforing.

Ogsé de organisatoriske grepene har veert nyttige, og det hersker et godt samarbeidsklima til
tross for at det er et stort antall endringer og diskusjoner omkring ansvar for forsinkende
forhold.
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Vi har god tro pa at vi oppnar suksess med de viktigste kriteriene, som er:
- Personer og miljo skal unnga alvorlig skade,
- Prosjektet skal fullfores med
0 god kvalitet og forutsatt funksjon,
0 innen tids- og kostnadsrammene
0 og utenfor rettsalen.
- Fagmiljo og naboer skal ha grunn til 4 fole tillit til gjennomferingen
- Samfunn og fagmilje skal kunne nyte godt av erfaringene som vinnes

Det siste punktet gjor oss ydmyke overfor oppgaven, men glade og stolte av & f& presentere
anlegget underveis i prosessen og dele erfaringene med et s kompetent publikum som her pa
NJFF’s hostkonferanse. Vi haper det blir anledning til en oppfelging nar anlegget er ferdig og
kan tas i bruk om 2 ' &r.
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SAMMENDRAG

Jernbaneverket skal bygge nytt dobbeltspor i tunnel gjennom Holmestrand. Det inkluderer
860 m tunnel med tunnelbredde fra mer enn 14,5 m til 34,5 m. 600 m har bredde sterre enn 29
m. Den 260 m lange jernbanestasjonen er bredest (34,5 m).

Forundersgkelsene inkluderte en rekke metoder for & undersgke spenningsforhold,
bergmassekvaliteter og mekaniske egenskaper til bergmasse og intakt berg. Resultatene fra
disse undersokelsene ble brukt til & utarbeide drivemetoder og til & modellere bergmassens
oppfersel med og uten stabilitetssikring. Det todimensjonale endelig-element programmet
Phase2 ble brukt til & modellere stabilitetssikring. Bade to- og tredimensjonale distinkt-
element programmer (UDEC og 3DEC) ble brukt til & modellere bergmassens oppfersel rundt
en usikret tunnel.

Bergrunnen, som bestdr av ulike basaltiske lavastremmer med tykkelse 5 — 15 m med
varierende mekaniske egenskaper, er typisk oppsprukket i fire retninger. Tre sprekkesett er
sub-vertikale og ett sprekkesett har slakt fall. Denne sprekkegeometrien forer til store kiler i
tunnelens ostside. Modelleringen viser at lokaliseringen av krysningen mellom sprekker med
slakt fall og tunnelen, sammen med spenningsforholdene, er kritiske for tunnelstabiliteten.

To ulike metoder, 3D overboring og hydraulisk splitting, ble brukt til 4 male spenninger ved
fire ulike lokaliteter. Malingene viste at spenningsforholdene varierer fra kun
gravitasjonsinduserte spenninger til ganske heoye (~10 MPa) innelaste horisontale spenninger
hvorav den sterste horisontale spenningen opptrer pa tvers av tunnelaksen. Den eksakte
storrelsen til spenningene er usikker, men en variasjonsbredde har blitt identifisert.
Supplerende spenningsmaélinger skal utferes i byggeperioden.

Basis/minste stabilitetssikring vil bestd av 20 cm fiberarmert sproytebetong og 6 m og 12 m
lange bolter i tunnelseksjoner i typisk bergmassekvalitet (Q-verdi pa 13) og med inneléste
horisontale spenninger. Tverrsnittet vil i disse tunnelseksjonene bli sprengt ut i fem deler
siden galleriet vil bli delt i tre deler og bunndelen i to deler. Forinjeksjon vil bli utfert fra bade
galleriet og fra tunnelgulvet.
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En hovedforkastning vil influere pa tunnelstabiliteten over en lengde pa inntil 100 m. Det 30,5
m brede tunneltverrsnittet vil bli sprengt ut i syv til ni deler, og omfattende sikring og
injeksjon vil bli utfert. Stabilitetssikringen vil bestd av forbolting, fiberarmert spraytebetong,
bolter og gitterbuer innspraytet med betong (armert betonglining). I tillegg vil det bli utert
omfattende forinjeksjon. Betongliningen vil bli brukt badde for permanent sikring av hele
tverrsnittet, men ogsé for midlertidig sikring av deltverrsnitt. Modelleringsresultater indikerer
at forspente bolter er nedvendig for 4 sikre tilfredsstillende sikkerhet for betongliningen fordi
for store momenter opptrer i betongliningen ved grensen mellom forkastningen og sideberget
nér slike bolter ikke brukes. Reduksjon av tunneltakets radius, hvilket gker tunnelhgyden med
3,5 m, indikerer tilfredsstillende sikkerhet for betongliningen uten bruk av forspente bolter.
Supplerende kjerneboringer ved bruk av tripple tube metoden vil bli utfert fra tunnelstuffen
for denne drives inn i forkastningssonen. Det vil gi grunnlag for mer detaljerte undersgkelser
av forkastningsmaterialet.

SUMMARY

The Norwegian National Rail Administration is to build a new double-track railway tunnel
through Holmestrand which includes 860 m tunnel with span ranging from more than 14.5 m
to 34.5 m of which 600 m has span larger than 29 m. The 260 m long station hall is the widest
with a span of 34.5 m.

The site investigations included a number of methods for exploring the in situ stress
conditions, rock mass qualities and the mechanical properties of the rock mass and the intact
rock. The results of the site investigations were used to design excavations schemes and to
model rock mass behavior with and without tunnel support systems. The two-dimensional
finite element code Phase2 was used to model tunnel support systems. Both two-dimensional
and three dimensional distinct element codes (UDEC and 3DEC) were used to model rock
mass behavior around an un-supported tunnel.

The bedrock, which consists of various basaltic lava flows of thicknesses from 5 — 15 m with
quite varying mechanical properties, is typically fractured in four different directions. Three
fracture sets are sub-vertical and one fracture set has a gentle dip. This constellation of
fractures leads to large wedges forming in the eastern side of the tunnel crown. The modeling
shows that the location of the intersection between gentle dipping fractures and the tunnel
crown, together with the stress conditions, are critical for the overall tunnel stability.

Two different stress measuring methods (3D overcoring and hydraulic fracturing) were used
at four different locations. The measurements revealed that the in situ stress conditions vary
from only gravitational induced stresses to quit high (~10 MPa) locked-in horizontal stresses,
of which the largest is acting across the tunnel axis. The exact magnitude of the stresses is
uncertain, but a range of possible magnitudes has been identified. Supplementary stress
measurements are to be performed during construction.

The basic/minimum support consist of 20 cm of fiber reinforced sprayed concrete and 6 m
and 12 m long rock bolts in tunnel sections in typical rock mass quality (Q-value of 13) and
locked-in horizontal stresses. The cross section in these tunnel sections is to be excavated in
five stages as the gallery is divided in three sub-sections and the bench is divided in two sub-
sections. Grouting is to be performed both from the gallery and the tunnel floor.
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A major fault will influence on the tunnel stability over a length of up to 100 m. The 30.5 m
wide tunnel is planned to be dived in seven to nine sub-sections and extensive support and
grouting are to be performed. The support system will consist of spiling, fiber reinforced
sprayed concrete, bolts and lattice girders incased by sprayed concrete (reinforced lining).
Extensive pre-grouting of the rock mass will also be carried out. The lining will be used both
for permanent support of the whole tunnel cross section as well as temporary support of sub-
sections. Modeling results indicate that pre-tensioned rock bolts are needed to ensure
satisfactory lining performance because to high moments appear in the lining at the
boundaries between the major fault and the side rock when such bolts are not used. Decrease
of the radius of the tunnel crown, which increases the height of the tunnel by 3.5 m, indicates
satisfactory lining performance without the use of pre-tensioned bolts. Supplementary core
drillings by the triple tube technique will be carried out from the tunnel face before entering
the major fault. This will enable more detailed investigations to be conducted on the fault
material.

1 INTRODUCTION

The Norwegian National Rail Administration (NNRA) is modernizing the railway system in
central Norway. One of the routes carrying a significant percentage of traffic is from the
capitol of Norway, Oslo, to the county of Vestfold south of Oslo. The railway section between
Oslo and Vestfold was opened in 1881. Construction of a new railway is essential for
transportation of people in an efficient and modern way.

One of the sections currently being modernized is between Holm and Nykirke. This section
consists mainly of a 12 km long railway tunnel, which includes an underground railway
station in the town of Holmestrand. The 260 m long and 34.5 m wide station hall is designed
for four rail tracks and 4 m wide platforms on both sides. The two central tracks will be used
for passing high speed trains (250 km/h). The two outside tracks will be used by trains
stopping in Holmestrand for arriving and departing passengers. An overview of the design of
the railway project is displayed in Figure 1 - Figure 5 and Table 1.

The detailed design and tender documents were completed in June 2011. The work was
carried out by Rambell with Public Architects, Noride and Norwegian Geotechnical Institute
(NGI) acting as sub-consultants. NGI was responsible for geotechnical engineering with
Petroteam acting as and sub-consultant on tunnel excavation methods. The group of
consultants worked closely with the client (NNRA) on the design of the station hall as well as
on the execution of the site investigations from the beginning of the project in February 2010.

Detailed site investigations, of which an overview is provided in Section 2, involved on site
mapping, drilling, geophysics, laboratory testing, and analysis of historical information. All of
which have been conducted to create a thorough understanding of the in situ ground
conditions and rock mass parameters. The design modeling, as described in Section 3, is
based on information generated though these investigations and expert knowledge. The
extensive site investigations have been critical in the development of tender documents.
Excavation through an about 15 m wide fault just south of the station hall which will
influence on the stability of the 30.5 m wide tunnel over a length of 80 — 100 m is considered
to be the main challenge of the project from a engineering geologist’s point of view.
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Figure 2. Air photo (ver-tical) with tunnel alignment.
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Figure 5. Cross-section of the station hall.

Span width / area max. (m / m?) Span width / area min. (m / m?) Length (m)
34.5/487 34.5/487 290
34.5/477 30.5/426 20
30.5/426 30.5/426 206
30.5/426 29.3 /376 80
29.3/376 25.6/310 80

25.6/310 19.3/210 88

19.3/210 1597155 100

Table 1. Overview of tunnel sizes.

2 SITE INVESTIGATIONS

2.1

Overview and results of stress measurements

Site investigations for rock mass characterization, mechanical properties of the rock and the
rock fractures as well as the stress conditions are listed below and the locations of boreholes
and stress measurements are shown in Figure 6:

Fracture orientations and spacings

Fracture lengths

Fracture friction parameters

3D overcoring at two locations and hydraulic fracturing in two vertical boreholes
Field mapping in the rock slope east of the tunnel (Figure 3 and Figure 6) for:
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* Core drilling: 7 boreholes, 3 vertical and 4 inclined holes, at 5 locations for:
Rock types (characterization of the various layers of basaltic lavas)
Rock mass classification
Fracture orientation and spacing
Q-method parameters
Packer test (Lugeon)
* Lab testing on rock core samples for:
— Uniaxial Compressive Strength (UCS)
— E-modulus and Poissons’ ratio
— Density
— Pressure wave velocity
— Tensile strength
— Basic friction angle
— Drillability and blastability
» Electrical resistivity tomography (ERT). The main purpose of ERT was to measure the
thickness of soils (see article no. 28 in this compendium) but data on the rock mass
(electric conductivity) was also measured.
* Refraction seismics (see article no. 28 in this compendium).

Figure 6. Overview site investigations. Results from stress measurements are indicated. Oy, is
the smallest horizontal stress and oy is the largest horizontal stress.

As the stress conditions are particularly important for the stability of large span tunnels,
stresses were measured with two different methods, 3D overcoring and hydraulic fracturing.
Measurements were made at four different locations, as shown in Figure 6. The range of
values (3 — 8 MPa) given for the largest horizontal stress (oy) derived from hydraulic
fracturing is estimated from Eq. 1:

Oy=0; + 30, — P [Eq. 1]

where o; is the tensile strength, o, is the minor horizontal stress (measured directly by
hydraulic fracturing) and Py is the split pressure.
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The range of values is caused by following reasons:

1. Two different formulas were used to calculate the tensile strength (o;) from point load
tests.

2. Tensile strength was measured by the Brazilian test, which produced different values
than tensile strengths estimated from point load tests.

3. Both test methods (point load and Brazilian) showed that there are true variations in
tensile strength of the intact rock (see later) which give different results for the
calculated largest horizontal stress.

In conclusion, the stress measurements were interpreted as shown below:
* Only gravitational stresses exist south of the major fault and in the fault itself. This
means that the horizontal stresses is assumed to be about '/3 of the vertical stress.
¢ Locked-in (remnant) stresses exist north of the major fault:
o The direction of the smallest horizontal stress is about parallel to the tunnel
axis.
o The direction of the largest horizontal stress is about perpendicular to the
tunnel axis.
o The magnitude of the smallest horizontal stress is not smaller than 1,7 MPa.
o The magnitude of the largest horizontal stress is not smaller than 3 MPa and
may be as large as about 10 MPa.

During construction, supplementary 3D overcoring stress measurements will be carried out
before excavation of the station hall starts.

2.2 Fractures: orientations, spacing, friction and length (persistence)

Fracture orientations were derived from the orientated rock core samples from KH4 and KHS
along the station hall (Figure 6) by use of an instrument rented from Petroteam, Sweden. Four
fracture sets were derived and their true spacing was calculated. Results are summarized in
Figure 7. The rock can be qualitatively described a way be described as highly fractured rock
mass (four fracture sets) with large blocks (large fracture spacing).
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Figure 7. Fracture orientations and fracture spacing. Upper left: stereo plot. Right: section of
the station hall seen from above with traces of the three sub-vertical fracture sets shown with
their true average spacing. The black polygon indicates one of many columns which are
formed by the three sub-vertical fracture sets. The column is sub-divided into many columns
in the vertical direction by fracture set 4 which has an average dip of 17°.

The friction angles, @, of fractures may be estimated roughly from the Q-method parameters
Jr (fracture roughness number) and Ja (fracture coating/filling number) as show in Eg. 2:

tang = :—r [Eq. 2]

a

In NGI (2000) field mapping of 87 localities in basalt over a distance of about 10 km is
reported. The mapping includes Q-method parameters. The result of using Eq. 2 on the data
set is summarized in Table 2.

Combination of Average value Smallest value Larges value | Standard deviation
Jrand Ja ) ) ) )
Unfavourable 27 7 56 12
Most frequent 45 7 72 12
Favourable 63 37 79 10

Table 2. Estimated friction angles from mapping of 87 localities in basalt.
Explanation of “unfavourable”, “most frequent” and “favourable” is given below:
* Unfavourable: lowest Jr combined with highest Ja.
*  Most frequent: most frequent Ja combined with most frequent Ja.
* Favourable: highest Jr combined with lowest Ja.
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Table 2 shows large variation of the estimated friction angles with an average value of 45°
derived from the most frequent observations of Jr and Ja.

The shear strength of fractures (joints) can be estimated from the Barton-Bandis shear
strength criterion (Eq. 3).

T = o,Xtan []RCxloglo(g) + @] [Eq. 3]

where T is the shear strength, o, is the effective normal stress, JRC is the Joint Roughness
Coefficient, JCS is the Joint Compressive Strength and ¢ is the residual friction angle which
is equal to the basic friction angle for a fresh, un-weathered, fracture.

The expression inside the brackets in Eq. 3 represents the friction angle, and the calculated
friction angles based on the collected data are shown in Figure 8. Results from uniaxial
compressive strength (UCS) tests and point load tests were used to derive JCS as Schmidt
Hammer testing on fracture surfaces in the rock slope east of the tunnel alignment gave higher
values than the laboratory tests. The results from the laboratory testing were considered more
reliable, and therefore used. The average JRC of 8.2 which was used for the calculation of the
friction angles is based on 118 measurements of the ratio between the amplitude and
measuring length along the fracture of one meter. The average basic friction angle of 31.6°
was based on testing of five samples and a minimum of three tests per sample.
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Figure 8. Friction angles as a function of effective normal stress. JCS=188 MPa: average of
8 tests on basalt; JCS=78 MPa: average of 8 tests on lava-breccia/-sediment; JCS=102 MPa:
average of all tests.

Based on Table 2 and Figure 8 a friction angle of 44° was used for all the modeling of tunnel
stability reported later in this article.
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The length (persistence) along the dip direction of sub-vertical fractures was measured in the
rock slope east of the tunnel alignment (Figure 3) by use of a laser binocular (from distance)
and measuring rod (along the foot of the rock slope). The fracture orientations were grouped
roughly in two main directions: strike direction around N-S (i.e. about parallel to the rock
slope) and fractures striking oblique with the direction of the rock slope (i.e. strike direction
varying around E-W). The latter group of fractures is more exposed in the rock slope than the
fractures with strike directions around N-S, resultantly more data could be collected on these
fractures (266 measurements compared with 23 measurements). For all measurements the
fractures were grouped in two categories: (i) the highest and lowest point on the fracture
could be indentified (i.e. the true length was measured) and (ii) only the highest or only the
lowest point of the fracture or neither of them could be identified (i.e. a minimum length was
measured). The results of the fracture length measurements are shown in Figure 9 and Figure
10.
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Figure 9. Lengths of fractures with strike direction about N-S. 18 measurements assign
minimum length and 5 measurements assign true length of which 4 measurements are from 1
— 7 m and 1 fracture is 44 m.
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Figure 10. Lengths of fractures with strike direction about E-W. 98 measurements assign
minimum length and 168 measurements assign true length. Most of the measurements are
from 0.5 — 5 m (both true lengths and minimum lengths), the largest true length is 46 m and
the largest minimum length is 51 m.

A clear conclusion on the distribution of fracture lengths cannot be drawn as 40 % of the
measurements is minimum lengths and the number of measurements from the two groups of
fractures are very different. However, some indications can be highlighted:

* Fractures with strike direction around N-S are generally longer than fractures with
strike direction around E-W.

* Almost all true length measurements of fractures with strike direction around E-W are
smaller than 11 m.

* Some fractures of both groups are long enough to penetrate the rock mass from the
tunnel to the terrain surface as the rock overburden of the tunnel is 50 — 60 m in the
area where the fracture length measurements were carried out.

In the modeling of tunnel stability reported later in this article, all the fractures are fully
persistent. Based on the measured fracture length this can be considered being conservative,
as long and persistence fractures disfavor tunnel stability.



24.13

2.3 Rock type distribution and some mechanical properties of intact rock

The thickness of the various lava flows (layers) of Permian age vary from 5 — 15m. The main
body of a lava flow consist of basalt and the tops of the lava flows includes fragments of
solidified lave which has been thorn off by lava which has still been liquid. Original gas
bubbles in the top layers have later been filled with carbonate minerals. Between the different
flows, time breaks are visible as disintegration of the rock mass. This is especially evident in
the top layers which also include foreign material which was added by water and air
transportation. In conclusion the lava flows can be grouped into two main rock type
categories: (i) basalt and (ii) lava-breccias/-sediments. Two photos of core samples which
show some of the rock type variations are shown in Figure 11.

Figure 11. Rock types. Upper: basalt; lower: lava-breccias/-sediment.

UCS varies from 35 MPa (weakest lava-breccias/-sediment) to 197 MPa (strongest basalt).
Youngs Modulus varies from 15 GPa to 79 GPa. Tensile strength varies from 4 MPa to 12
MPa.
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2.4 Rock mass classification
Expected typical Q value north of the major fault is:

Quypical = RQD/Jn x Jr/Ja x Jw/SRF = 95/15 x 2/1 x 1/1 = 13, which corresponds to “good”
rock mass.

The four first parameters of this Q-value has been estimated from data from the core logging
of the inclined boreholes KH4 and KHS which were drilled along the station hall (Figure 6).
Jw has been estimated to 1 as extensive pre-grouting is to be performed and SRF is estimated
from the stress measurements and the UCS tests.

The Geological Strength Index (GSI) can be estimated from Q’ by using Eq. 4.

GSI =9log.Q’ + 44 [Eq. 4]
where Q’ = RQD/Jn x Jr/Ja.

From Eq. 4 a GSI of 67 can be derived and this GSI is illustrated in Figure 12.
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Figure 12. GSI classification of typical rock mass quality.
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In addition to a GSI of 67 the following values were used for the Hoek-Brown classification
of the assumed elastic rock mass: UCS of intact rock equal to 102 MPa (average of all tests),
Young’s modulus of intact rock equal to 35 GPa (average of all tests), material constant intact
rock equal to 25 and disturbance factor equal to 0 (“excellent controlled blasting”). Further,
was the unit weight estimated to 28.1 kN/m® (average of all tests) and the Poisson’s ratio for
the rock mass was estimated to 0.25.

The expected range of Q-values for the major fault of which the central part is about 15 m
thick, is (see Figure 13 for a sample photo of the material):

Qmin = 10/15 x 1/8 x 0,66/10 = 0,006, which corresponds to “exceptionally poor” rock mass.
Qmax = 10/15 x 1,5/2 x 1/10 = 0,05, which corresponds to “extremely poor” rock mass.

GSI was estimated to 20 (Figure 14) which corresponds to Q’min using Eq. 4.
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Figure 14. GSI classification of the assumed poorest rock mass in the major fault.

In addition to a GSI of 20 the following values were used for the Hoek-Brown classification
of the assumed plastic rock mass: UCS of intact rock equal to 35 MPa (lowest value of all
tests), Young’s modulus of intact rock equal to 15 GPa (lowest value of all tests), material
constant intact rock equal to 25 and disturbance factor equal to 0 (“excellent controlled
blasting”). Further, was the unit weight estimated to 27 kN/m® and the Poisson’s ratio for the
rock mass was estimated to 0.25.

GSI of the assumed elastic side rock of the major fault was estimated to 60, which reflects the
slightly poorer rock mass quality of this rock mass compared to the typical rock mass quality
north of the major fault.

2.5 Hydraulic conductivity of the rock mass

Packer tests were performed in all the inclined boreholes (KH4 — KH7) and in one of the
vertical boreholes (KH1). The average Lugeon value for the inclined boreholes KH4 and KHS
along the station hall is 21.9 and the median is 7.0. These values correspond to “medium” and
“moderate” respectively according to Camilo Quifiones-Rozo (2010). Lugeon values from
KHI1, which intersects all fractures with a gentle/moderate dip and few of the sub-vertical
fractures, are generally much smaller than the Lugeon values from KH4 and KH5.
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Most of the Lugeon values from KH6 and KH7, which both intersects the major fault, are
between 0 and 25 (“very low” to “medium”). However, a few high values were near 60
(“high”) were measured.

3 MODELING OF TUNNEL STABILITY

3.1 Modeling of the rock mass behavior in an unsupported tunnel

The distinct element codes UDEC (two-dimensional) and 3DEC (three-dimensional) were
used to model the rock mass behavior of an unsupported station hall. The main purpose of this
modeling was to investigate the rock mass behavior under different stress regimes as
described in Section 2.1. In addition, both codes were used to model the station hall assuming
only gravitational stresses, and both codes gave the same result: that is failure from the tunnel
crown to the terrain surface (Figure 15). The model input parameters were calculated based on
the site investigations, specifically borehole logging and laboratory testing.

Figure 15. UDEC model. Failure to the terrain surface occurs when only gravitational
stresses exist (no locked-in horizontal confining stress).

Analyses of both UDEC and 3DEC models revealed that local failures of wedges occur under
all possible stress regimes. The extent of failures varies with the stresses, and the main
stability problem is located at the eastern side of the tunnel due to the fact the largest possible
wedge exist in this part of the tunnel. Result examples are shown in Figure 16.

The main conclusion from the distinct element modeling is that both the stress conditions and
the location of the intersection between fractures belonging to fracture set 4 and the tunnel
crown are very critical for the overall stability of the tunnel.
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Figure 16. Left: UDEC model. Right: 3DEC model. Both models illustrate local block
failures.

32 Modeling of supported tunnels

The two-dimensional finite element code Phase2 was used to model supported tunnels under
different stress regimes. A number of models were computed for tunnel cross sections located
at four different tunnel locations (see Figure 6 for reference): (i) at the center of the station
hall, (ii) at the intersection between the access tunnel and the station hall, (iii) at the location
of the major fault where the span is 30.5m and (iv) just south of the major fault where the
span is 30.5m. (i) and (ii) were computed for different stress regimes, all including locked-in
stresses, and (iii) and (iv) were computed for gravitational stresses only. Some of the results
from (i) and (iii) are described in this section.

The mesh was defined by triangular elements with six nodes per element in all models as
recommended by Hoek (2011). Hoek’s recommendation of using segment lengths along the
lined part of the tunnel periphery not larger than half the thickness of the modeled lining was
also followed.

For models with locked-in stresses reported herein, (i), were the models computed in two
stages:

* 30 % of the stress field was induced at stage 1 when the tunnel was excavated.

* The remaining 70 % of the stress field was induced at stage 2 after the support was

installed.

This two-stage implementation of stresses simulates that some of the tunnel deformation
occur at the tunnel face before the support is installed, and the 30 %/70 % split was chosen
according to Vlachopoulus and Diederichs (2009).

For models with gravitational stresses, (iii), only one stage was modeled (excavation and
installation of support at the same stage) meaning that no deformation took place before the
support was installed. The reason for this is that plastic behavior is assumed for the major
fault.
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3.2.1  Modeling of the cross section located at the centre of the station hall (i)

The results of Model 1L are shown in Figure 17 and Figure 18. The support which is
described in the caption of Figure 17 was the same in all the computed models. Table 3
summarizes the results of some of the models.

Figure 17. Total displacements, exaggerated deformed mesh (grey) and yielded fractures
(red); mainly fractures of set 4 yield as a result of a relative high ratio between shear stress
and normal stress on these fractures. The maximum displacement in the model is 13 mm. The
support consist of a 20 cm thick lining (fiber reinforced sprayed concrete) and 12 m and 6 m
long end-anchored bolts spaced 2.2 m, which in practice will be fully grouted after advance of
the tunnel face. 12 m long bolts are placed where the largest possible wedge is located. The
sight direction is towards SSE.
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Figure 18. Model

IL. Axial forces in the lining (black areas), axial forces in bolts
rectangles, strength factor smaller than 1.0 and yielded fractures (red).

(black

Model Max. Max. bolt | Max. stress in the lining | Min. stress in the lining in

name | displacement force in percent of 35 MPa [%] percent of -4 MPa [%]
[mm] [MN]

1L 13 0.11 33 25

1H 2 0.011 19 compression

2L 22 0.16 44 85

2H 7 0.03 39 compression

3L 30 0.27 80 93

3H 8 0.05 73 compression

Table 3. Results from the modeling of the cross section located at the centre of the station hall.

35 MPa is the required minimum compressive strength of the sprayed concrete in the tender
documents and -4 MPa is the assumed minimum tensile strength of the sprayed concrete. “L”
and “H” and high assigns “low” or “high” shear stiffness of fractures of which “low” (500
MPa/m) is assumed most realistic (Kveldsvik et al. 2008). The numeric character in the model
name assigns the stress regimes in the model (Table 4).

Stress Sigma h | Direction relative | Sigma H Direction relative Sigma Measuring
regime [MPa] to the tunnel axis [MPa] to the tunnel axis vertical method

1 1.7 Parallel 3.0 Perpendicular Gravitation | Hydraulic
2 1.7 Parallel 8.0 Perpendicular Gravitation | Hydraulic
3 3.9 Parallel 10.9 Perpendicular 7.2MPa 3D

Table 4. Stress regimes.
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Table 3 shows that maximum displacement, maximum bolt force and maximum stress in the
lining increases with increasing stresses. Tensile stress in the lining increases with increasing
stresses for models with “low” shear stiffness of fractures while tensile stress does not appear
in models with “high” shear stiffness of fractures. Maximum bolt forces act in the 12 m long
bolts in all models, and they are much lower than the capacity of the bolts which will be
installed during construction. Tensile stresses in the lining are high in two models (model 2L
and model 3L), and a thicker lining and/or reinforcement by lattice girders should be used if
these models reflect the real tunneling conditions.

3.2.2  Modeling of the major fault

The general model is shown in Figure 19. The internal model boundaries, rock properties and
soil properties have been defined through core drilling and logging, laboratory testing on rock
samples and borings in the soil. Results of a model with a reinforced lining but no rock bolts,
are shown in Figure 20 and Figure 21. Figure 20 shows that large moments appear in the
lining at the two boundaries between the major fault and the side rock. The support capacity
plots in Figure 21 illustrate that parts of the lining have safety factors smaller than 1,
representing failure.

|

i

Figure 19. Model of the cross section at the location of the major fault (green, in the center of
the model). The side rock is blue and the soil above the fault is purple. All models included 20
cm of fiber reinforced sprayed concrete as the first lining (on the rock surface) and one or two
layers of lining (inner lining(s)) reinforced with lattice girders (4 bars with diameter 30 mm).
The thickness of the inner linings was varied as well as the spacing of the lattice girders. Pre-
tensioned rock bolts spaced 1.0 m were used in some models. The distance from the tunnel
crown to the soil is ~12 m in the model (borings have shown variation with 9 m at the
smallest). The sight direction is towards NNW.
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Figure 20. Results from model supported with a 30 cm thick inner lining with reinforcement
spaced 0.5 m. Left: axial forces in the inner lining; right: moments in the inner lining.
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Figure 21. Results from model supported with a 30 cm thick inner lining with reinforcement
spaced 0.5 m. Moment vs. thrust (upper) and shear force vs. trust (lower). Left:
reinforcement, right: concrete. Envelopes are shown for safety factors 1.0 and 1.5.

Support capacity plots of a model with pre-tensioned rock bolts are shown in Figure 22. It is
seen that all the elements of the lining now have a safety factor equal to or higher than 1.5.
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Figure 22. Results from model supported with a 30 cm thick inner lining with reinforcement
spaced 1.0 m and rock bolts pre-tensioned to 0.5 MN. Moment vs. thrust (upper) and shear
force vs. trust (lower). Left: reinforcement, right: concrete. Envelopes are shown for safety
factors 1.0 and 1.5.

The high moments appearing in the lining at the two boundaries between the major fault and
the side rock is a result of poor rock mass quality and the large radius of the tunnel crown. A
model with an improved geometry was computed. In this model the tunnel crown has an arch
with smaller radius than the models described above, as illustrated in Figure 23. The main
disadvantage of this model is that the height of the tunnel increases by 3.5m, meaning that the
minimum distance between the tunnel crown and the soil decreases by 3.5m. The advantage
of the model is shown in the support capacity plots displayed in Figure 24. It is seen that all
the elements of the lining plot well inside the envelope representing a safety factor of 1.5.
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Figure 23. Improved geometry of the model of the cross section with at the location of the
major fault. The support consists of 20 cm of fiber reinforced sprayed concrete as the first
lining (on the rock surface) and one layer of lining (inner lining) reinforced with lattice
girders spaced 1.0 m.
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Figure 24. Results from the model with improved geometry. Moment vs. thrust (upper) and
shear force vs. trust (lower). Left: reinforcement; right: concrete. Envelopes are shown for
safety factors 1.0 and 1.5.
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4 EXCAVATION AND GROUTING

The tunnel driving directions are shown in Figure 1. Large span tunnels must be excavated in
several stages. In typical rock mass quality (Section 2.4), it is planned to excavate the whole
gallery before starting with the lowest part of the tunnel (the bench). The following procedure
is planned for the construction (see also Figure 25):

The pilot tunnel in the center of the gallery is driven 10 m.

One of strosses is driven to the same chainage as the pilot.

The other stross is driven to the same chainage as the pilot.

Rock support is carried out after each blast round.

Grouting is performed from the face of the gallery.

SNk =

An alternative to the procedure described above would be to drive the pilot through the whole
length of the large span tunnel section. This alterative has the disadvantage of increased
grouting needs as the walls of the pilot would have to be grouted in addition to the grouting
illustrated in Figure 25.

The basic/minimum support consist of 20 cm of fiber reinforced sprayed concrete and 6 m
and 12 m long rock bolts as described in Figure 17. The initially end-anchored bolts will be
fully grouted after the convergence of the tunnel has stopped.
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Figure 25. Excavation and grouting in typical rock mass quality. Upper left: excavation
sequences of the gallery; upper right: the whole cross section is divided in five excavation
sequences; lower: grouting holes drilled from the gallery (solid lines) and the tunnel floor
(broken lines).
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Excavation and grouting schemes for tunnel driving through the major fault are illustrated in
Figure 26. The following procedure is planned for the construction:

1.

6.
7.

The rock mass is supported with spiling bolts before sequence la is excavated with
maximum length 3.0 m. After excavation, the tunnel section is supported by 20 cm
fiber reinforced sprayed concrete and bolts. Sequence 1b is excavated and supported
similar to sequence la. Lattice girders are installed along the permanent tunnel
periphery of the sequences la and 1b and the temporary tunnel periphery towards
sequence 5 and incased by minimum 30 cm thick sprayed concrete. Incased lattice
girders are spaced 0.5 m — 1.0 m, and they will be anchored to the rock mass with
bolts.

Sequences 2a and 2b are excavated and supported as described for sequence 1a/1b.
Sequence 3 is excavated after installation of spiling bolts when spiling is necessary.
After excavation, the tunnel section is supported by 20 cm fiber reinforced sprayed
concrete and bolts. New sections of lattice girders are installed, connected to the
lattice girders installed before, and incased by sprayed concrete. At particularly poor
rock mass conditions, a concrete base foundation for the lattice girder will be
constructed. Suitable temporary support is installed in the wall next to sequence 6.
Sequences 4 is excavated and supported as described for sequence 3.

Section 5 is excavated with length 1.5 m after installation of spiling bolts. After
excavation, the tunnel section is supported by 20 cm fiber reinforced sprayed concrete
and bolts. New sections of lattice girders are installed, connected to the lattice girders
installed before, and incased by sprayed concrete. Pre-tensioned rock bolts (Figure 19)
are installed if it is decided to use such bolts. The whole tunnel cross section is now
supported as required.

Temporary lattice girders are removed.

Sequence 6 and 7 are excavated.

The maximum length between each grouting round is set to maximum 10 m. Due to the poor
rock mass quality, most likely making grouting troublesome, extensive grouting must be
expected. The final decision on how to grout, excavate and support the tunnel will be taken
after supplementary site investigations which is to be carried out from the tunnel face before
driving into the major fault. These planned site investigations consist of three boreholes using
a triple tube technique and a core diameter of 70 mm. The technique is assumed to result in
more material being collected from the major fault compared to the boreholes which have
been drilled through the fault already (KH6 and KH7, Figure 6), enabling more detailed
investigations on the fault material.
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Figure 26. Excavation and grouting in the major fault. Upper lefi: tunnel driving of the
gallery seen from above; upper right: the whole cross section is divided in nine excavation
sequences; lower left: grouting holes drilled from the gallery and the tunnel floor; lower
right: example of use of temporary, sprayed , lattice girders.
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SAMMENDRAG

I et tredrig samarbeidsprosjekt med Statens Vegvesen Vegdirektoratet, har NGU sammenstilt
vanngiverevne i norske bergarter og gjort data lettere tilgjengelig for tunnelplanleggere. 1
tillegg er det utfert kritiske vurderinger av mulighetene og begrensninger ved nyere
geofysiske metoder for forundersekelser.

Refraksjonsseismikk er en standard metode ved forundersekelser som kan lokalisere
svakhetssoner og kartlegge bredden pa disse sonene. Seismisk hastighet i soner benyttes til &
angi fjellets kvalitet. Mindre forsenkninger i fjelltopografien og kabelheng ved undersjoiske
malinger kan tolkes som svakhetssoner. Det er gjort forsek pé & tolke fall ved tomografisk
inversjon, men forelopig er det uklart om dette gir palitelige resultater.

Resistivitetsmetoden kan lokalisere svakhetssoner og modellering viser at svakhetssoners
bredde, fall og dyptgéende kan indikeres. Det er foresldtt en tolkingsmodell som skiller
mellom rene oppsprekninger og soner med leiromvandling. Metoden krever en klar kontrast i
resistivitet, og den fungerer ikke dersom tykkelsen av godt ledende lgsmasser blir for stor.
Tekniske installasjoner i urbane strek kan skape problemer. For & vite hvilke bergarter som
kan gi tilstrekkelig kontrast, er resistiviteten i ikke oppsprukne bergarter sammenstilt.

SUMMARY

A compilation of water yield from boreholes in Norwegian bedrock is made available for
tunnel planners. Possibilities and weaknesses with standard geophysical tools used in
investigations for tunnels are examined. Refraction seismic can locate, map the thickness of
weakness zones and give information on rock quality. Possibility to map dip of fractured
zones using tomographic inversion is still under discussion. The resistivity method is able to
locate and map width, depth extend and dip of fracture zones. It is also possible to predict
rock quality. The method relays on a good resistivity contrast, and thick layers of conductive
overburdon will shield effects from bedrock. Technical installations in urban areas can
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preclude the results. A compilation of resistivity and seismic velocity in non-fractured
Norwegian bedrock types is presented.

INNLEDNING

Som en del av prosjektet Miljo- og Samfunnstjenlige Tunneler (2000 — 2003), introduserte
Norges geologiske undersokelse (NGU) 2D resistivitetsmalinger og borehullslogging som en
del av forundersgkelser for tunneler (Renning 2003, Renning et al. 2003). Det ble ogsa vist
at under gitte geologiske betingelser, kunne det veare svakheter ved resistivitetsmetoden. I det
samme prosjektet viste NGI at refraksjonsseismiske malinger kunne vere beheftet med
svakheter (Westerdahl 2003).

I &rene som fulgte etter Miljg- og Samfunnstjenlige Tunneler, ble det utfert flere
undersgkelser som dokumenterer at resistivitetsmetoden kan gi verdifull tilleggsinformasjon
ved forundersekelser for tunneler (Ganered et al. 2006, Renning m.fl. 2007). En modell for
tolking av leire pa sprekker ble presentert pd Bergmekanikkdagen i 2010 (Ganered m. fl.
2010). I 2006 publiserte NGU ”Aktsomhetskart for Tunnelplanlegging @stlandet” (Olesen
2006) og péfelgende oppfelging pa utvalgte tunnelprosjekt (Olesen et al. 2007). Det ble
foretatt modellberegninger som viste muligheter og begrensninger ved resistivitetsmetoden
(Renning et al. 2009). Disse modelleringene ble imidlertid gjennomfort under mer gunstige
betingelser enn det som vanligvis ble benyttet ved mélinger i felt. I tillegg til dette ble
tomografisk inversjon av refraksjonsseismiske data introdusert (Sheehan et al. 2005, Heincke
2006, Wisen 2008). NGUs brenndatabase passerte 50.000 oppslag i 2010. Databasen
inneholder informasjon som betraktes som interessante for tunnelplanleggere.

Etter hvert ble det klart at en hadde mange nye teknikker og data tilgjengelig, men samtidig
hersket en viss usikkerhet pad hvordan de nye teknikkene fungerte og hvordan data kunne
benyttes. NGU sa behovet for & se nermere pd de nye teknikkene slik at muligheter og
begrensninger ved hver av dem kunne avklares. Det ble derfor foreslitt et samarbeids-
prosjekt med Statens Vegvesen Vegdirektoratet, et tredrig prosjekt som skal avsluttes nd i
2011. Prosjektet fokuserer bade pa forbedring av datagrunnlag og pa metodiske forbedringer.
De tema som ble sett pa som interessante var:

* Vanngiverevnen i norske bergarter

* Muligheter og begrensninger ved refraksjonsseismiske undersokelser
¢ Muligheter og begrensninger ved resistivitetsmetoden

¢ Petrofysiske egenskaper i ikke oppsprukne norske bergarter

I det folgende blir det kort fokusert pa disse temaene. Muligheter og begrensninger ved de
geofysiske metodene kan testes ved modellberegninger. Ved & definere en modell, beregne
syntetiske data fra denne, legge pé stoy for 4 simulere mélte data, for deretter 4 invertere disse
data, kan metodens muligheter og begrensninger kartlegges.
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VANNGIVEREVNE I NORSKE BERGARTER

NGUs nasjonale brenndatabase (GRANADA, www.ngu.no/granada) inneholdt i november
2009 i underkant av 50.000 brenner, hvorav 2 av 3 brenner inneholdt et estimat av
vanngiverevne. NGU er klar over at det er en viss usikkerhet i lokaliseringen av de enkelte
brenner, og at vanngiverevnen ma betraktes som et anslag. Det store antall brenner vil, til
tross for usikkerheter, kunne si noe om vanngiverevnene til bergartene i de aktuelle
omradene. Som et ledd i samarbeidsprosjektet med Vegdirektoratet, er det foretatt en
statistisk analyse av vanngiverevne i forskjellige norske bergarter (Gundersen & De Beer
2009). Det er utarbeidet et elektronisk kart for hele Norge og i tillegg som papirutgave for
Ostlandet.

Statistikk vannghverevne | hevedbergarter
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Figur 1: Oversikt over vanngiverevne i hovedtyper av norske bergarter angitt med medianverdi i redt
og avvik, bla sgyle (Fra Gundersen & De Beer 2009).

Innenfor hver hovedbergart varierer vanngiverevnen i bakgrunnsdata betydelig (se Figur 1).
Dette skyldes at oppsprekking og andre geologiske fenomener ofte har tilneermet logaritmisk
fordeling. Dertil kommer at en boring i noen tilfeller treffer en sterre sprekk og gir mye vann,
mens en nabobrenn kan treffe mellom sprekkene og blir terr. Vanngiverevnen er ogsa
pavirket av topografi, landheving, foliasjon og i mange tilfeller kan lokal grunnvannstand og
tettende leire vare mer avgjorende for vanninnslag enn berggrunnens egenskaper. Et
landsdekkende kart som viser median vanngiverevne er vist i Figur 2. Et mer detaljert kart
over Pstlandet i malestokk 1: 500.000 er tilgjengelig fra NGU (Gundersen og De Beer 2009).
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Figur 2: Median vanngiverevne for hovedbergarter i Norge (Fra Gundersen & De Beer).
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MULIGHETER OG BEGRENSNINGER VED REFRAKSJONSSEISMIKK

Refraksjonsseismikk er benyttet for kartlegging av fjellkvalitet i Norge i ca. 60 ar. Metoden
er akseptert og er i dag en standard metode ved de fleste tunnelprosjekter. Metoden
lokaliserer svakhetssoner, angir deres bredde, og ofte blir seismisk P-bglgehastighet benyttet
kvalitativt for & beskrive fjellkvalitet. Det er ogsd utarbeidet kvantitative metoder for
bestemmelse av fjellkvalitet ut fra seismisk hastighet (Barton 2007). I lepet av det siste 10-
aret er det lansert inversjonsmetoder for refraksjonsseismikk som gjor det mulig & fi et
kontinuerlig bilde av hastighetsfordelingen mot dypet, refraksjonsseismisk tomografi (se bl.a.
Sheehan et al. 2005, Heincke 2006, Wisen 2008). Dette apner for & kunne béde se
svakhetssoners utstrekning mot dypet og sonenes fall.

Under prosjektet "Miljo- og Samfunnstjenlige tuneller” ble det sett pa en del svakheter ved
refraksjonsseismiske tolkninger (Westerdahl 2003). Her ble det pavist at en forsenkning i
fielltopografien pa 10 meter kunne tolkes som en svakhetssone i fjell. Arsaken til dette er at
en ved refraksjonsseismikk, hvor en utelukkende ser pa ferst ankomne belgefront, ikke far
noen belger som kommer fra bunn av forsenkningen. I dette arbeidet ble det ellers fokusert
pé at kabelheng ved sjemaélinger gav resultater som kunne tolkes som svakhetssoner i fjellet.

Ved fellesprosjektet E6-Dovrebanen mellom Statens vegvesen og Jernbaneverket langs
Mjesa, ble refraksjonsseismiske malinger utfert av Rambell Danmark (Wisen 2008) tolket
tradisjonelt med GRM-metoden (Reynolds 2011) og i tillegg som tomografisk inversjon med
programsystemet Rayfract (Intelligent Resources 2009). Et eksempel pa en slik tolkning er
vist i Figur 3. GRM-metoden viser pé tradisjonell mate overgangen fra losmasser til fjell med
svart stiplet linje og p-belgehastigheten i fjell er angitt med svarte tall. Seismiske hastigheter
fra den tomografiske inversjonen er vist i farger og svakhetssoner er angitt med gra skravur.

Mor §-280m redning @NO-AEY s

[ 5% 100 150 ] 50
= = = = Toel felicverfiate fra refraksjonssessmizk 2-lagsmodeil P
R Tolket svakhelssons | 2-lagemodel PE}
- Hastighst i fisligverfiate
000
Tofket Womagrafi:
Tolket svaghetssone T
Todkat usikker Svakhatssons 1000
SO0

Figur 3: Eksempel pé alternative tolkninger av refraksjonsseismisk profil ved Morskogen (Wisen
2008). Se teksten for detaljer.
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Det er flere forhold ved disse tolkningene som gjer det interessant & se naermere pa metodene.
Den tomografiske inversjonen viser en gradvis overgang i hastighet der GRM-metoden angir
et skarpt skille. Dette er en svakhet med metodikken som det forelopig ikke er mulig &
komme utenom. Effekten er klart vist ved modelleringer med tre forskjellige
programsystemer (Sheehan et al. 2005) hvorav den aktuelle rutinen gav det beste resultatet.
Hastigheten i fjell avviker ved de to metodene. Der den tomografiske inversjonen angir
hastigheter rundt 3500 m/s (grenn farge) er ikke hastigheten ved GRM-metoden vesentlig
lavere enn i profilet forevrig. Det tredje forholdet er at de sonene som tomografien angir (gra
skravur) ser ut til & ha utgaende pé fjellknauser i henhold til GRM-tolkingen og at sonene er
angitt med fall. Er det siste riktig, ligger det et uutnyttet potensiale i tolkingen av
refraksjonsseismiske data.

For & utrede alternative seismiske tolkingsmetoder mer, foretok NGU et nermere studium av
dette. Maledata fra tre utvalgte profiler ble tolket tradisjonelt med Hagedoorns metode
(Reynolds 2011) og med en annen ikke kommersiell tilgjengelig tomografisk inversjonspakke
(Heincke et. al. 2006) slik at det totalt foreld fire forskjellige seismiske tolkninger. I tillegg
ble det mélt resistivitet langs de samme profilene (Renning m.fl. 2009).

En sammenligning av seismiske tolkninger viser at det er relativt godt samsvar i tolkning av
losmassemektighet og seismiske hastigheter i losmasser og massivt fjell utfort manuelt med
Hagedoorn’s metode og automatiske tolkinger med GRM-metoden. Tomografisk inversjon
av de samme data viser ogsd godt samsvar innbyrdes, men det er store sprik i tolkningene nar
en sammenligner med resultatene fra de andre to metodene (Hagedoorn’s metode og GRM-
metoden). Avviket kan delvis forklares med forskjellig modellvalg. Tolkning av seismisk
hastighet i svakhetssoner i fjell viser til dels store avvik mellom de forskjellige
tolkningsmetodene inklusive Hagedoorn’s metode og GRM-metoden. Dette viser at det er
meget viktig & vite hvilken metode som er benyttet dersom seismisk hastighet skal benyttes
for tolkning av fjellkvalitet.

En interessant mulighet ved tomografisk inversjon av refraksjonsseismiske data er
muligheten til & tolke fallet og dybderekkevidden pa svakhetssoner. Langs profilet vist i
Figur 3 er det tolket fire svakhetssoner som alle viser et visst fall. Resistivitetsmalinger langs
det samme profilet viser ogsé fire soner her, hvorav to har samme posisjon fall som vist i den
seismiske tolkningen. De to andre sonene har ikke samme posisjon, og en av sonene har
motsatt fall sammenlignet med resistivitetsprofilet. De to tradisjonelle seismiske
tokningsmetodene (Hagedoorn’s og GRM) viser ingen klare lavhastighetssoner der vi finner
de fire nevnte sonene. Dette viser at de moderne teknikkene kan veere mer folsomme enn de
tradisjonelle seismiske tolkningene, men ogsé at tolkning av fall ikke er entydig.

Tolking av fall med tomografisk inversjon ble viet oppmerksomhet ved et masterstudie ved
Kebenhavn Universitetet (Jansen 2010) og ved en blindtest presentert pA SAGEEP-metet i
Charleston véaren 2011(Zelt et al. 2011). Disse modellforsgkene viser at tolket modell er
sterkt avhengig av hvilke rutiner som benyttes og hvilken startmodell som velges ved
inversjonen av data. Tolking av fall med dagens metodikk er hayest usikker.
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MULIGHETER VED RESISTIVITETSMALINGER

NGU har tidligere utfort modellberegninger for 4 avklare muligheter og begrensninger ved
resistivitetsmalinger (Renning et al. 2009). Disse forste modelleringene ble imidlertid utfort
med flere malepunkter og med en annen elektrodekonFigurasjon enn det som er blitt vanlig
ved feltundersekelser. Dette kunne da gi for gunstige anslag over hva som var mulig &
kartlegge med metoden. For & bete pa dette, har NGU utfort nye modellberegninger der fire
forskjellige elektrodekonFigurasjoner ble benyttet (Dipol/Dipol, Pol/Dipol, Gradient og
Wenner) og i tillegg er effekten av flere inversjonsparametre testet (Reiser et al. 2009).

Modelleringen viser generelt at elektrodekonFigurasjonen som har fatt navnet Gradient, gir
den beste responsen pé de aller fleste modellene (Reiser et al. 2009). NGU har derfor valg &
fokusere pa denne bade ved modelleringer og ved feltarbeidet. Modelleringer der en legger
inn et filter som favoriserer vertikale strukturer (Vertikal/horisontal, V/H = 2), viser bedre
samsvar mellom teoretisk modell og respons der sonen er vertikal. Svakhetssoner med slakt
fall gir bedre respons dersom en benytter et naytralt filter (Vertikal/horisontal, V/H = 1).

Teoretisk respons fra modeller med forskjellig sonebredde er vist i Figur 4. Modellen her er
en vertikal svakhetssone med resistivitet 500 Qm i frisk bergart med resistivitet 5000 Qm.
Sonens bredde varierer fra 5 via 10 og 20 til 40 meters bredde. Disse modelleringene viser at
sonens bredde kan leses ut ved sonens utgdende. Modelleringen viser kunstige effekter ved at
responsen blir bredere enn den teoretiske sonen mot dypet, og samtidig er resistiviteten i
sonen hayere. Effekten avtar med sonens bredde. Dette er effekter det er viktig & vite om nar
maéledata fra feltarbeid skal tolkes.

Teoretisk respons fra modeller med forskjellig dybderekkevidde pé sonene er vist i Figur 5.
Modellen her er en 10 meter bred vertikal svakhetssone med resistivitet 500 Qm i frisk
bergart med resistivitet 5000 Qm. Sonens dybde varierer fra 10 meter via 40 og 80 meter til
150 meter. Ogsé her er det kunstige effekter, og responsens form avviker fra den teoretiske
modellen. Det er imidlertid en klar sammenheng mellom sonens dyptgdende og responsen
ved modelleringene. En liten forsenkning i fjelltopografien pa 10 meter kommer ut som en
anomali med ca. 10 meters dybde. For de avrige modellene varierer responsens dyptgdende i
takt med modellens dyptgaende.

Teoretisk respons fra modeller med forskjellig fall pa sonene er vist i Figur 6. Modellen her
er en 10 meter bred svakhetssone med resistivitet 500 Qm i frisk bergart med resistivitet 5000
Qm. Sonens fall varierer fra 75 grader via 60 og 45 grader til 30 grader. Modelleringene viser
at godt samsvar mellom teoretisk fall og den dagnaere delen av responsen. Mot starre dyp
fremkommer kunstige effekter som varierende fall, bredere sone og hayere resistivitet enn
hva modellene har. Ogsé disse effektene er viktig & kjenne til ved tolkingen av maledata fra
feltunderseokelser.
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Figur 4: Modellresponser med varierende bredde av svakhetssoner (averst 5 meter, deretter 10, 20 og
40 meter). Den vertikale sonens dyptgaende er 150 meter og kontrasten i resistivitet har faktoren 10.
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150 meter). Den vertikale sonens bredde er 10 meter og kontrasten i resistivitet har faktoren 10



25.10

Gradient
Standard inversion, V/iH=2

Bepth  Dheutien & M wee s A4S
.. ) e . -
—

S —
wa
"
e
-

£

-
Niaetes s Gtohesbeite Sestton
O e .
Lty | ol ol by L oy L

et e L

Gradient
Standard inversion, VIH=2

N de L |
.. - e

S P
0 O .
50 0 S ) - Ay )

e o
B T PR TR

Gradient
Standard inversion, V/H=1

Both il S M sow - A0 R -

. e ~e . e - - " ) "
"
s
" |
s |
" |
{
“r |
L] ]
- ]
s |
o, |
- !

e
Gradient
Standard inversion, V/IH=1

et 8 - e e b
. - . e. - - - - e

W e e s .

woer
.
L
"wa
B
"
-
-
-
"
-
"
-
-

LI P R T

L N T

"

iz
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Sonens bredde er 10 meter, resistivitetskontrasten en faktor 10 mens lengden langs fallet er 150 meter.
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BEGRENSNINGER VED RESISTIVITETSMALINGER

Sterste begrensninger ved resistivitetsmetodens muligheter for kartlegging av svakhetssoner i
fiell ligger i resistivitetskontrast mellom svakhetssone og vertsbergart og i sammensetningen
og tykkelse av lgsmasseoverdekket. Videre vil tekniske installasjoner og eventuelle
mineraliseringer i fjellet kunne pavirke méledata.

Teoretisk respons fra modeller med forskjellig resistivitetskontrast er vist i Figur 7. Modellen
her er en vertikal svakhetssone med bredde 10 meter, dyptgaende 150 meter i en frisk bergart
med resistivitet 5000 Qm. Sonens resistivitet varierer fra 250 via 500 og 1000 til 2000 Qm,
noe som tilsvarer en kontrast pa 20, 10, 5 og 2,5. Ved de tre storste kontrastene er responsen
meget klar, men responsen har kunstige effekter med utvidelse mot dypet og heyere
resistivitet enn i modellen. Resistivitet og bredde dagnert tilsvarer verdiene i modellen.
Dersom kontrasten i resistivitet reduseres til 2,5 blir det vanskelig & felge sonen mot dypet.

Teoretisk respons fra modeller med 5 meters overdekke med varierende resistivitet er vist i
Figur 8. Modellen her bestar ellers av en vertikal svakhetssone med resistivitet 500 Qm,
bredde 10 meter og dyptgdende 150 meter i en frisk bergart med resistivitet 5000 Qm.
Resistiviteten i overdekket varierer fra 500 via 100 og 50 til 10 Qm. En resistivitet pa 500
Qm i overdekket kan veere relativt torr morene eller grus. Modellen gir en klar respons, men
med kunstige effekter som tidligere omtalt. Resistivitet pd 100 Qm kan vere vannmettet
morene eller grusig masse. Ogsa her kommer responsen fra svakhetssonen klart frem, men
med enda sterkere kunstige effekter. Overdekket med resistivitet 50 Qm kan vere mer siltige
masser, kvikkleire eller leire forbi det kvikke stadiet (Solberg et al. 2008). Denne modellen
viser respons pa svakhetssonen, men responsen er klart svekket. I den nederste modellen i
Figur 8 har overdekket en resistivitet pd 10 Qm noe som tilsvarer marin leire med intakt
saltinnhold. Her er responsen pa svakhetssonen nesten fravaerende noe som skyldes at
strommen her ikke trenger godt nok ned i fjellet. Dette betyr at metoden ikke kan pavise og
vise egenskaper til en svakhetssone i fjell dersom en har mer enn ca. 5 meter overdekke av
salt marin leire.

I Figur 9 er det vist to eksempler fra malinger over den planlagte jernbanetunnelen fra Oslo til
Ski, Follobanen (Saintot et al. 2011). Maledata gverst viser ’normale” resistivitetsverdier i
fiell (jevnt over heyere enn 3000 Qm ). Lave resistivitetsverdier dagnert mellom
koordinatene 140 og 270, indikerer i underkant av 10 meter med losmasser. En ca. 15 meter
bred svakhetssone med steilt fall mot nord fremstar ved koordinat 190. Indusert Polarisasjon
(IP), som kan pavise elektronledende materiale, viser her i hovedsak sma effekter. Det
nederste eksemplet viser hurtig skiftende og klart unormale lave resistivitetsverdier i fjell
(lavere enn 250 Qm). Det indikeres en svakhetssone, men responsen er uklar og tolkingen
blir sveert usikker. I dette profilet pavises det sveert haye IP-verdier som en normalt ikke skal
ha i de aktuelle grunnfjellsbergartene. Den nerliggende tolkning av denne effekten er
tekniske anlegg bade pa og under bakken, noe som viser hvor felsom resistivitetsmetoden kan
vaere for teknisk stoy. IP-effekt kan ogsa skyldes sulfider, oksyder eller grafitt, noe som i
dette omradet er mindre sannsynlig.
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PETROFYSISKE EGENSKAPER I IKKE OPPSPRUKNE NORSKE BERGARTER

Modelleringen har vist at resistivitetsmetoden, som for andre metoder, krever en god kontrast
mellom objekt og omgivelser for & kunne gi tolkbare resultater. For & oppna dette er en
avhengig at resistiviteten i den friske ikke oppsprukne bergarten er relativt hey. Dette ble
ogsa vist i sluttrapporten fra Miljg- og Samfunnstjenlige Tunneler. En ikke-oppsprukket
kalkstein av kambrosilurisk alder i Asker viser lavere resistivitet enn en oppsprukket
vulkanitt fra Lunnertunellen (Renning 2003, Figur 30). Dette ga lav eller ingen effekt av
sprekkesoner i fjellet. For & vite om resistivitetsmetoden kan gi tolkbare resultater, er det
viktig & vite hva en kan forvente av resistivitet i forskjellige ikke-oppsprukne bergarter.
Tilsvarende kan en ogsé si om seismiske hastigheter.

I lgpet av de siste 10 &rene har NGU logget ca. 90 borehull fordelt utover store deler av
landet (Elvebakk 2011). Mange av disse er logget for & skaffe opplysninger om temperatur-
gradient i bakken, mens andre er logget for & skaffe informasjon om fjellkvalitet forut for
tunnelarbeider. Ofte er resistivitet og seismiske hastigheter (P- og S-belgehastighet) logget
samtidig med temperatur, naturlig gammastriling og ikke minst optisk eller akustisk
televiewer. Dette arbeidet har gitt oss en unik database over de fysiske egenskapene i friske
bergarter.

Figur 10 viser resistivitet i ikke oppsprukne bergarter. Modelleringen har vist at vellykkede
resistivitetsmalinger krever en resistivitetskontrast pa 5. 1 bergarter hvor resistiviteten i
utgangspunktet er lavere enn 2000 — 3000 QQm kan det vare vanskelig 4 oppna en tilstrekkelig
god kontrast i resistivitet mellom friskt fjell og sprekkesone. En klar kandidat for dette er
alunskiferen i1 Oslo-feltet (se Figur 11). Resistiviteten i denne er generelt lavere enn 300 Qm,
og stedvis nede i noen 4 Qm. Dette viser at denne bergarten innholder betydelige mengder
elektronledende mineraler, i dette tilfellet grafitt og kanskje noen sulfider. Det anses som lite
sannsynlig at en her skal kunne fa tolkbare responser pd en svakhetssone. Andre kandidater
hvor resistiviteten er uheldig lav er kambrosiluriske leirskifre, kalksteiner og knollekalk i
Oslo-omradet, sandsteiner og basalter ved Holmestrand, syenittganger i Oslofeltet og enkelte
gronnsteiner og grennskifre i Trondheimsdekket. Andre vulkanske og metamorfe bergarter
har en tilstrekkelig hoy resistivitet slik at en klar kontrast mot oppsprukket fjell er mulig.

Seismisk P-belgehastighet varierer ikke s& mye som resistivitet (Figur 11), og her vet vi at
refraksjonsseismikk er i stand til & pévise svakhetssoner og i tillegg angi sonenes bredde i de
aller fleste bergarter. P-belgehastigheten er med noen unntak lavere enn 5000 m/s i
sedimentare bergarter, og i hovedsak heyere enn 5000 m/s i metamorfe og vulkanske
bergarter. Disse data kan til en viss grad veere normgivende for hva som er naturlige
hastigheter. Ekstremt hoye enkeltverdier representerer trolig kunstige effekter forarsaket av
maéleprosedyren.
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Figur 10: Resistivitet i noen ikke oppsprukne norske bergarter (fra Elvebakk 2011).
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Figur 11: P- og S-belgehastighet i noen ikke oppsprukne norske bergarter (fra Elvebakk 2011).
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OPPSUMMERING

Gjennom et tredrig samarbeidsprosjekt med Statens Vegvesen Vegdirektoratet, har NGU
tilrettelagt eksisterende data for tunnelplanleggere og i tillegg sett kritisk pa nyere teknikker
som kan benyttes ved forundersekelser.

NGU’s grunnvannsdatabase (GRANADA) inneholder informasjon fra 50.000 brenner, bl.a.
vanngiverevne. En oversikt over vanngiverevnen i hovedbergarter er statistisk beregnet og
kartfremstilt. Dette er data som er interessante for de som skal lete etter vann, men ogsa for
tunnelbyggere der vannlekkasjer er et problem.

Mulighetene til & tolke fall og dyptgédende av svakhetssoner i fjell ved refraksjonsseismisk
tomografi er undersekt ved alternative tolkninger av eksisterende data og ved rapporterte
modelleringsforsgk. Det kan se ut som at tomografisk tolkning er mer folsom enn
tradisjonelle seismiske tolkningsteknikker, men ut fra modelleringsforsgk kan det reises tvil
om metodens pélitelighet. Dette ber derfor undersgkes nermere.

Modellering viser at en med resistivitetsmetoden kan lokalisere og tolke sprekkesoners
bredde, dyptgdende og fall. Mulighetene til & pavise leire i sprekkesonene har s langt vist
gode resultater. Ved elektrisk godt ledende overdekke vil responsen fra svakhetssoner 1 fjell
svekkes, og fem meter med marin leire vil skjerme for informasjon fra fjellet. Som ved alle
andre geofysiske metoder er ogsa resistivitetsmetoden avhengig av en god kontrast for &
kunne kartlegge svakhetssoner. P4 grunnlag av geofysisk logging av i alt 90 borehull er
resistivitet i ikke oppsprukne norske bergarter sammenstilt. Ut fra disse data kan en avgjere i
hvilke bergarter resistiviteten er tilstrekkelig hoy til & gi gode kontraster for kartlegging av
svakhetssoner. Tilsvarende kan det samme datasettet benyttes til & si hva som er normale
seismiske hastigheter i norske bergarter.
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SPENNINGSOVERVAKNING I RANA GRUBER

Rock stress monitoring at Rana Gruber

Senioringenier Trond Erik Larsen, SINTEF Byggforsk
SAMMENDRAG

I forbindelse med at Rana Gruber AS legger om bryningsmetoden fra skivepall til skiveras har
SINTEF Byggforsk faggruppe for Geologi og bergteknikk gjennomfert
bergspenningsmalinger med 2-dimensjonal overboringsmetode ved 6 lokaliteter. Formalet
med malingene er a skaffe en oversikt over spenningsnivaet i horisontalplanet i
bergmassen.Videre er det installert langtidsdoorstoppere og ekstensometre for &
avdekke/overvéke spenningsendringer og deformasjoner som vil komme i overgangen fra
skivepall til skiverasbrytning.

SUMMARY

SINTEF Building and Infrastructure department of Rock Engineering has conducted 2-
dimensjonal rock stress measurement at 6 locations at Rana Gruber iron oxide mine. 2D-
overcoring will provide the horizontal stress situation. Long term doorstoppers and
extensometers will monitor the stress and deformation situation during the planned change of
mining method from sublevel stoping to sub level caving

1.0 Innledning

Rana Gruber er i ferd med & endre drivemetode fra skivepall til skiverasbryting ved
Kvannevann underjordsgruve. De nevnte drivemetodene er illustrert i figur 3. Den nye
drivemetoden er avhengig av at malmkroppen og omkringliggende bergmasse sprekker opp
for 4 kunne drive kontrollert og sikkert under jord. SINTEF og NTNU utforer en rekke
undersekelsesprogrammer ved Rana Gruber AS for & overvake bevegelser/endringer pa
overflaten og i underjordgruven. NTNU's overvakning av dagbruddet er basert pa totalstasjon
med definerte kontroll linjer som vist i figur 1. SINTEF har modellert dagbrudd og
omkringliggende omrade for & kunne forutsi endringer i overflaten og hvilket omrédde som blir
berert etter hvert som Rana Gruber etablerer nye driftsnivaer under jord som vist i figur 10.
Nghia Trinh ved SINTEF har gjort ingeniergeologiske kartlegging og numerisk modellering
av dagbruddet i forkant av den store 4pningssalven som markerte starten pé skiverasbrytning
under jord. SINTEF's overvékningsprogram i underjordsgruven utferes i brytningsomréadet pa
niva 221 og ved viktige omréder i gruvens infrastruktur.
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Figure 3 Illustrasjoner av skiveras og skivepall
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2.0 Overvékningsprogram under jord

Overvékningsprogrammet har som mal 4 registrere spenning- og teyningsendringer i gruven.
Det er viktig & kunne registrere endringene i eksisterende infrastruktur pé et tidlig tidspunkt
for & kunne gjore tiltak. SINTEF planlegger a utfore oppdraget ved installasjoner og malinger
i takt med drivingen av gruva. Dette medferer at det mé gjennomferes flere turer til anlegget
ved ulike tidspunkter for 4 installere méleutstyr.

2.1 Forste installasjon:
Niva 221
o Standard 2-dimensjonal bergspenningsmaling i takhull for skive,-rasbrytning starter i
samme ort som ekstensiometer installers

Figure 4 Installering av ekstensometre og standard doorstopperméling Niva 221 Ort5

Installere 3 stk ”A-5 VW Hydraulic bladder type anchor” med 3 anker i @89 mm hull boret av
oppdragsgiver med fjernavlesning i boreort 5 niva 221. Disse ekstensometrene skal overvake
brytningsmetoden etter hvert som driften fremskrider slik som figurene nedenfor viser.

T e

o Installering av 5 stk langtidsdoorstoppere pa forskjellige lokaliteter i boreort 5, borort
41 og Sjakt 2 (takhull)

Niva 250 verkstedsomrade

o Installering av en langtidsdoorstopper for spenningsovervakning (takhull)
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Nivé 123 Kantineomréade
e Installering av en langtidsdoorstopper for spenningsovervaking (takhull)
2.2 Andre installasjon
Niva 221
e Standard 2-dimensjonal bergspenningsmaling i takhull etter at skive-rasbrytning har
startet
2.3 Tredje installasjon
Niva 221
e Standard 2-dimensjonal bergspenningsmaling i takhull nar driften nar det andre
ekstensometeret.
2.0 Malemetodikk

3.1 Ekstensometer

SINTEF har installert 3 stk. Rod—type borehull ekstensometer A5 med hydrauliske anker pa
niva 221 ort 5. Ekstensometrene som er installert har 3 anker (ved 2 meter, 7 meter og 15
meter) og er montert i hull som har 89 mm i diameter. Maleomradet er 100 mm.
Ekstensometrene er koblet til en datalogger som logger kontinuerlig (hver 6. time). Data lastes
ned til datamaskin ved jevne mellomrom inntil telefonmodem for fjernavlesing blir tatt i bruk.

Figure 5 Skjematisk bilde av
ekstensometerhode
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3.2 2-dimensjonal spenningsmaling

Todimensjonale bergspenningsmalinger utferes ved at et diamantborehull bores inn til ensket
dyp, og hullbunnen flates av med en spesiell borkrone. En orientert malecelle (doorstopper)
limes til hullbunnen og nullavlesning foretas. Deretter overbores kjernen og spenningene
avlastes. Dette forer til toyninger som registreres av en tradteyningsgiver vist i figur 3.2, og
disse leses av pa en malebro. Den todimensjonale spenningstilstanden beregnes ut fra
toyningene og tilherende elastiske egenskaper blir funnet ved laboratorieforsek. Teoretisk
skal &'+ &’=¢”’’+ ¢’””’. Dette indikerer at mélingene er av god kvalitet. Denne kontrollen er
presentert for hver enkelt méling i resultattabellene.

Malehullet kan plasseres bade horisontalt og vertikalt. Spenninger som virker langs
maélehullet vil imidlertid p&virke resultatene betydelig. Derfor blir metoden fortrinnsvis
benyttet for maling der man kan anta at spenningene parallelt med hullaksen er lav eller
tilneermet null. Dette gjelder for eksempel nar det méles i horisontale hull i vertikale pilarer,
og i vertikale hull i taket av bergrom nar selve bergrommet.

L-.,,"' . Eu-
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Figure 7 2-dimensjonal bergspenningsmaling

3.3 Langtidsdoorstopper

Langtidsdoorstopperen blir limt i bunnen av hullet (@ 76 mm) som pa forhand er utflatet med
en spesialborkrone. Under boringen av hullet, inn til ensket dyp, blir det gjort standard
doorstoppermalinger med jevne mellomrom (2 — 3 stk.) innover i hullet for & finne de
opprinnelige bergspenningene, se figur 1. Den siste standardmalingen blir tatt sa naer det
planlagte hulldyp for langtidsdoorstopperen som mulig (normalt innenfor 10 — 20 cm).
Langtidsdoorstopperen blir sé installert. Avlesningene gjores med en mélebro
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(maleforsterker) for strekklappmalinger. Avlesningshyppigheten tilpasses situasjonen som
skal overvékes. Malebroen kan fraktes ut og inn av gruva mellom hver avlesning.

Figure 9 Mélebro for avlesning av strekklapper

I tilknytning til en av de installerte langtidsdoorstopperne monteres det en doorstopper-
dummy som ma avleses ved jevne mellomrom for & kontrollere at méalesystemet virker som
det skal. Dummyen er ikke limt fast til fjell og skal gi de samme verdiene under hele
maéleperioden. Ved avlesning av 5 langtidsdoorstoppere vil avlesningsprosedyren vere som
folger: avlesning av alle langtidsdoorstopperene samt avlesning av doorstopper-dummy.
Malebroen kobles til med en kontakt. Verdiene fra avlesningene legges inn i et regneark der
spenningsendringene plottes. Det anbefales at malingene gjores av samme person.
Mialeprinsippet for strekklappmalinger er at strekklappene registrerer motstandsendringer som
relateres til toyningsendringer. Spenningsendringene kan sa beregnes ved & bruke
toyningsdifferansen fra null-avlesning til avlesningstidspunktet og de elastiske egenskapene
til bergarten. Den beregnede spenningsendringen blir s& sammenlignet med
spenningsverdiene for de initielle malingene.
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4.0 Malestedene
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Figure 10 Gruva og lokalitetene for malestedene
4.1 Standard 2D og Langtidsdoorstopper

2-dimensjonal berspenningsmaling ble utfert ved fem lokaliteter, niva 221 ort 5, niva 250
Verksted LNS, nivd 221 ort 41, niva 221 Sjakt 2 og nivd 130 Kantine. Ved lokaliteten pd niva
221 ort 5 ble det utfort todimensjonale malinger med standard doorstoppere i et vertikalt hull
T1. Det ble utfert 3 initierende enkeltmalinger med standard doorstopper ved de fem andre
lokalitetene. Etter at disse mdlingene var utfert ble en langtidsdoorstopper montert innerst i
borehullet ved alle fem lokalitetene for & overvake eventuelle spenningsendringer over tid.
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4.2 Ekstensometer

Det ble installert 3 stk, Rod-type ekstensometre pa nivd 221, ort 5 som er i omradet hvor
apningen av skiverasbrytning finner sted (se figur 7).

| Exlonacmalsr

Figure 12 Installering av ekstensometer niva 221 borort 5

5.0 Maleresultater

Det er utfort malinger av de opprinnelige spenningene ved alle malepunktene til
langtidsdoorstoppere. Det er registrert haye spenninger ved alle malepunktene. "Core discing"
er observert ved flere av lokalitetene. Figur 9 viser de hoye spenningene ved niva 221 borort 5
samt at figur 10 viser orienteringen av disse spenningene. Det vil bli utfort
bergspenningsmaling med standard doorstopper i to malerunder etter at skive-rasbrytningen er
apnet.
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Figure 13 2D resultater niva 221 Ort 5
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Figure 15 Méledata fra ekstensometer 1 pd nivé 221 ort 5
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6.0 Sluttkommentarer

¢ Rana Gruber endrer drivemetode fra skivepall til skiversbrytning
e Noen bergmekaniske utfordringer:

= Forskyvning eller rasvillighet av hengsiden

= Stabilitet av "liggsiden"

= Spenning- og deformasjonsendringer i driftsorter

= Spenningsendringer i infrastrukturen

=  For & undersgke disse problemstillingene er det etablert kompliserte numeriske
modeller, bdde 2D og 3D modeller

e Etovervakningsprogram for gruven er etablert som bestar av :
= Overflateovervékning ved bruk av geodetisk kartlegging

= Overvakning under jord ved bruk av ekstensometer, 2D
bergspenningsmalinger og langtidsdoorstoppere.

= Initielle spenningsmalinger med doorstoppere indikerte haye bergspenninger i
malmkroppen. oy er malt til 35-50 MPa og oy, er mellom 20-25 MPa.

Rana Gruber har péd en utmerket métte fulgt opp overvékningsprogrammet ved regelmessig &
avlese langtidsdoorstoppere og samle data fra ekstensometre. Innsamling av data har veert
kontinuerlig utfort i en maned i forkant av dpningen av ras for 4 ha et sikkert
sammenligningsgrunnlag.
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BEGREPET FROSTMENGDE; ER DETTE EN RETT PARAMETER FOR
DIMENSJONERING AV VANN- OG FROSTSIKRING I NORGE?
RESULTATER OG KONKLUSJONER FRA ETT AR MED TESTER I
FROSTLABORATORIET VED SINTEF

FROST AMOUNT; A RELEVANT PARAMETER FOR DESIGN OF WATER
AND FROST PROTECTION IN NORWAY? CONCLUSIONS AFTER A YEAR
OF TESTING AT SINTEF FROST LABORATORY

Sjefsforsker/Professor II Eivind Grov, SINTEF/NTNU
SAMMENDRAG

SINTEF har, med midler fra Jernbaneverket, etablert et laboratorium for & kunne teste
samvirket og varmeutvekslingen mellom tunnelrommet og vann- og frostsikringen, og
deretter mellom vann- og frostsikringen og bergmassen innenfor. Selve frostlaboratoriet ble
ferdigstilt ved arsskiftet 2009/2010 og man kunne begynne testinger tidlig 2010. Solveig
Vassenden gjorde pé en prosjektoppgave og diplomoppgave knyttet til dette laboratortiet og
hun har tidligere presentert sine funn, observasjoner og resultater. Etter at disse arbeidene ble
ferdigstilt og presentert har det vert gjort ytterligere tester i Frostlaboratoriet. De forste
testene som ble gjort, de som dannet grunnlaget for Vassendens arbeider var basert pa bruken
av Masterseal 345 som vannsikring. Dette skyldes at Jernbaneverket ensket & teste dette
konseptet for den tunnelen de skulle, og siden faktisk har bygget gjennom Gevingdsen pa
grensen mellom sgr- og nord-trendelag. Frostlaborattoriet har sa blitt benyttet ogsa til & teste
med Giertsen tunnelhvelv T100 intsallert. Tidligere har SINTEF gjort en teoretisk vurdering
av dette vannsikringssystemet og det har vert av interesse & sammenligne de konklusjonen
man traff basert pa teoretiske vurderinger med tester i Frostlaboratoriet. Testene vi har utfort
viser at det er god grunn til & tro at frostmengde som parameter ikke er egnet som en
parameter for a godkjenne eller prosjekter vann- og frostsikirng i norske infrastrukturtunneler.

SUMMARY

A typical rock mass is an infinite body which holds a temperature of 7-9 degrees Celcius at
the typical depth of infrastructure tunnels in Norway and this temperature is constant
throughout the year regardless of the outdoor temperature. Only the sections adjacent to the
tunnel portals are exposed to fluctuating temperatures. Whilst the tunnels have a rather limited
volume which is filled with a light material as air, and which to a certain extent is influenced
by the outdoor temperature. Literally, the rock mass is shuffling heat into the tunnel resulting
in an impact on the tunnel air in terms of increasing its temperature. Does it work like this?
This article and the testing in the Frost laboratory presents some answers to this question. A
number of tests have been undertaken in the Frost laboratory that has been established at
SINTEF in Trondheim. These tests include the Masterseal 345 a prayable water protection
system developed by BASF, and most recently Giertsen Tunnel T100 has been tested also.
For the latter concept a theoretical approach was done some years to try and calculate the
development which today can be tested in the Frost laboratory. Based on these test we find
sufficient evidence to propose that the current frost amount being advocated by the road and
rail way authorities in Norway is an insufficient parameter to use for approval of water
shielding and design of the same.
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BAKGRUNN FOR BYGGING AV ET FROSTLABORATORIUM

Ideen med & bygge et Frostlaboratorium er faktisk flere &r gammel, den ble forst fremmet som
en skisse 1 en rapport skrevet for Giertsen Tunnel AS i 2006, da SINTEF gjorde en teoretisk
analyse av hvordan Giertsen Tunnelhvelv T100 fungerte termodynamisk. Denne numeriske
analysen ble stettet av feltdata som Statens vegvesen hadde samlet inn fra flere tunneler der
dette hvelvet var innstallert og som vi fikk tilgjengelig og kunne bruke til & kalibrere en
teoretisk modell.

Vi folte imidlertid et behov for & kunne stettet vére teoretiske analyser av kontrollerte
laboratorietester, da vi ogsd hadde spersmal ved de utforte feltmélingene fra tunneler i
operativ fase. En numerisk analyse stottet av laboratoritester er en fortrukket kombinasjon
med hensyn pa vitenskaplig dokumentasjon. Det varte og rakk imidlertid for det kom en akter
pé banen som fattet interesse for & veee med & stotte byggingen av et slikt laboratorium.

~4,5m

~7m

~24n

Figur 1. Slik sa den forst skissen ut av et Frostlaboratorium, et rom med isolerte vegger,
gulv og tak samt en "steinvegg" mot kortenden av rommet

Skissen over viser hvordan man forst tenkte seg at man skulle etablere et frostlaboratorium,
heldigvis ble det ikke bygget, slik for det ville neppe fungert slik man hadde tenkt. Det var
forst da Jernbaneverket skulle igang med de siste forberedelsene til byggingen av Gevingasen
jernbanetunnel at det ble aktivitet i planene om & bygge et slikt laboratorium. Jernbaneverket
kom inn og finansierte byggingen av laboratoriet og det forste dette laboratoriet ble benyttet
til var & kjore tester pA BASF Masterseal 345. Derfor fir denne artikkelen gleden av & starte
med 4 presentere Frostlaboratoriet gjennom de tester og det arbeidet som ble gjennomfort for
Jernbaneverket, spesielt rettet mot Gevingdsen jernbanetunnel og med innstallert BASF
Masterseal 345.

Pa varen 2007 ble det i regi av Statens vegvesen arrangert en "Idé-dag Tunnelutvikling Vann-
og Frostsikring". Undertegnde ble invitert av arrangeren for & gi en presentasjon knyttet til
folgende tittel: "Rammer og regelverk. Er forutsetningene gode nok for utviklingsarbeid?
Funksjonskrav til kledninger." Undertegnede fortok en grundig gjennomgang av den
versjonen av Handbok 163 som pa det tidspunktet gjaldt og laget et foredrag som vist over. Se



