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Figur 2-4. Vertikal sektion lings vdgstrdckning. Horisontella linjer markerar Sm

djupintervall. Oversta nivd linje i figur:+20m. Centrumlinje for vig gdr frdn berg till lera pd
nivd ca. -10m.
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Figur 2-5. Grundvattenbildningsomrdden i den numeriska modellen. Vitt: 268 mm/ar. Blatt:
134 mmy/ar.

2.3 Hydrogeologi

Inom stora delar av nordvistra modellomradet tacks av fyllemassor som antas vara tdmligen
permeabla (sandigt-grusiga). I nordvist under fyllemassorna éaterfinns sand som underlagras
av siltiglera/lerig silt, det sistndmnda sannolikt med anisotropa egenskaper, se Figur 2-4.
Under siltigleran/lerig silten &terfinns en lera, som sedan sannolikt underlagras av en morin
pa berg. Mot sydost tunnas dessa havs, fjord och fluviala lager ut och det antas att fyllemassor
underlagras av en morédn som ligger pa berg.

Meitningar i laget for schakt visar att det rdder artesiska forhallanden i berget/morénlagret
under leran med hydraulisk head p4 ca 2 m 6ver markytan. Grundvattennivan i fyllemassorna
i schaktldaget uppges ligga nagon till ndgra meter under markytan.

2.4 Schakt, pumpbrunnar, infiltrationsbrunnar och piezometrar

E6 byggs genom berg genom 6stra Trondheim och nira Trondheims centrum dvergar tunnel
till ett 6ppet schakt genom i huvudsak lera, se Figur 2-1. I Figur 2-6 visas en detalj av schakt
under byggskedet. I figuren redovisas ocksé lagen fér pumpbrunnar (PB), infiltrationsbrunnar
(IB) och piezometrar. Sponten ar en rorspont langs tre av sidorna, som borrats ner minimum
1.2 m i berg. Pa utsidan av sponten finns ror for injektering och pa insidan finns ocksa ror,
som nyttjas for styrning av borrning i berg f6ljt av injektering. Figur 2-7 visar injekterings
skirm i en vertikalsektion. Detaljer av rorspont redovisas i Ronning S (2011) och Haugen T
(2011).
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Figur 2-6. Oversikt over spontomrdde med infiltrationsbrunnar (IB x) och
provpumpningsbrunnar (x) med angivna approximativa avsdnkningar i meter ( 0.3 etc) for
slutet av pumpfasen (Rhén och Nilsson (2011)). Uppgifter om spont som eventuellt ej ndtt
berg (omrdden markerade med réda cirklar) fran ritningar V200-191-1, V200-191-2, V200-
192-1, V200-192-2.

Injekterad bergmassa har antagits ha K=1-10" m/s och antas gilla inom 2m fran centrum av
spontens forlangning i djupled, dvs 4m bredd av injekterad zon. Dock antas att bara yttre
sidan av spontens forlangningen dr injekterad dar berget sprangs ut mellan sektion ca 250-
285m, dvs ner till niva -10m till -12m, och med 2m bredd av injekterad zon. Injektering
berdknas ga ner ca 10m under bergdverytan men djupare i sektion 250-285 dér den gar ca
10m under planerad végbana.

Sponten anges av Statens vegvesen att den licker 10L/(100m”'minut) med en antagen
medeltryckdifferens av 7-8mvp. Antas att hilften av tryckdifferensen (=4 mvp) tas av
spontlaset erhalls en lickagekapacitet av q(dp=1 mvp)=4.2-10"m*/(m*s-m) och det motsvarar
K=4.2-10"* m/s om spontens medelbredd ansitts till 0.1m, vilket ansatts som vérden for
”Wall” i Modflow. Sponten gar ner i forsta berglagret, dvs 2m ner i berget (vilket ar
tjockleken pa detta lager och nagot djupare 4n minimi kravet for spontens djup i berg.).

Krav &r att avsédnkningen utanfor spont inte skall bli mer &n 2m under period nér sponten ar
fullt utgravd och bygget av vigbana och tunnel pagar.
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Figur 2-7. Vigbana, spont och injektering under spont (del av ritning V200-170 rev C)

3 HYDROGEOLOGISKA UNDERSOKNINGAR

I omréadet fanns vissa dldre data frin NGU men nya undersdkningar genomfordes under
projektet for att bland annat skapa ett battre underlag for vattengennomslapplighet for det till
leran underliggande berget och formodade morénen pé berget.

3.1 NGUs brunnsdatabas

NGU dokumenterar brunnsdata for brunnar som borras (se www.ngu.no/kart/granada/ ).
Tillgéngliga data for Trondheim har nyttjats for att studera vattengenomslappligheten pa berg
som ligger innom omrade som visas i Figur 2-2. Specifik kapacitet (Q/s), djup till berg, total
djup och borrhélets gradning anges i databasen. Skattning av bergets hydrauliska
konduktivitet (K) har gjort pa sa sétt att max avsidnkning har satt lika med vertikalt borrhéls
djup och vattenférande sektion har approximerats med avsénkningen.

Totalt finns data f6r 26 brunnar tillgéngliga, varav 9 har tolkats ligga pa en undre métgréns
(dvs att K dr < eller = ansatt védrde) och 3 brunnar pa en &vre matgréns (dvs att K &r > eller =
ansatt varde) med hdnsyn till uppgifter i databasen (Tabell 3-1).

Tabell 3-1. NGUs brunnar i Trondheimsomradet. Berdknade statiska fordelnings parametrar.
Test skala ca 100m. ( Geometriskt medel K=10"(medel(Logl0(K)) ).

- Antal (Totalt/
l]?ljl gle) ;ntervall undre Geometriskt Medel S\t/a\l/?l(::lrje
métgrans/ovre medel K (Logl0(K)
bergyta miitgréins) (log10(K))
(m) ) (m/s) ) )

NGU brunnar Ca. 5-140 26/9/3 2.7-10-9 -8.6 0.85
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3.2 Lugeonmiitningar i BH 1

Injektionstester, s.k Lugeon tester, har genomforts i BH1 som ar borrat mer eller mindre
horisontellt langs med végstrackningen och ca 5-15m under bergdverytan lings storre delen
av borrhélslangden. Kérnborrhalet har 50mm diameter.

BHI1 borrades och testades succesivt. Det visade sig ocksa att det fanns begransningar i
utrustningen som gjorde att maxflodet begridnsades vid testerna, vilket medfor att de hogsta
permeabiliteterna underskattas vid utvdrderingen, om inte man antar att data over ett visst
Lugeon tal representerar 0vre métgransvarden. Det har dock inte gjorts i analysen.

Totalt finns data for 61 tester tillgéngliga, varav 21 har tolkats ligga pd en undre métgréns
(dvs att K &r < eller = ansatt virde) och 0 tester pa en 6vre matgrans ( dvs att K &r > eller =
ansatt virde) med hinsyn till data (Tabell 3-2).

Tabell 3-2. BHI. Berdknade statiska fordelnings parametrar. Test skala ca 3-5m.
(Geometriskt medel K=10"(medel(Logl0(K)) ).

Antal (Totalt/

1]1311 gg;ntervall undre Geometriskt Medel S\t/il;rill(:zlrsde
miétgrans/6vre medel K Logl0(K
bergyta méitgréins) (Logl0(K) (log10(K))
(m) ) (m/s) ) )
BHI1 Ca. 5-15 61/21/0 3.4:10-7 -6.5 0.43

3.3 Provpumpningar vid schakt

Pumptesterna utférdes under tva perioder. Provpumpning 1 genomfordes for att ge
preliminira indikationer pa egenskaper narmast provpumpningsbrunnarna (PB) inom schaktet
(PB) samt, om mojligt, indikera hydrauliska samband mellan brunnarna. Testerna visade att
det var forhéllandevis 1ag permeabelt och testerna utvirderades som slugtester. I Tabell 3-3
ges tolkade parametrar.

Tabell 3-3. Provpumpning fas 1. Berdknade hydrauliska parametrar. Storativitet dr mycket
osdker.

Transmissivitet Storativitet

(T) (S)
(m?/s) ©)
PBI 1.2:10° 3.9:10°
PB2 3.8:107 42107
PB3 1.2:107 6.9-107
PB4 5.1-10° 9.1-10°

PB5 1.0-107 48107
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Resultaten indikerar att transmissiviteten (T) for kontakten ytligt berg och friktionsmaterial pa
berg (vilket troligen &r en morén) ligger inom intervallet 1:10° till 5 110 m%s och
storativiteten, eller magasinskoefficienten, (S) inom intervallet 7107 till 4-10° . Dock maste
storativitetsintervallet betraktas som mycket osékert d& S normalt bor utvérderas fran
observationsbrunnar och inte bara pumpbrunn.

Provpumpning 2 genomfordes for att ge indikationer pa egenskaper ndrmast brunnarna samt,
indikera hydrauliska samband mellan provpumpningsbrunnarna och infiltrationsbrunnarna,
och diarmed indikationer pa spontens téthet.

Brunnar PB1 och PB5 innom schakt pumpades medan niva observationer gjordes i PB1, PB2,
PB3, PB4, PBS5, PB6 samt IB2, IB3, IB4 och IBS5. I PB anvindes tryckgivare for att mita
nivaer under avsidnkningen och en kort tid av aterhdmtningen och under storre delen av
aterhdmtningen lodades hélen manuellt. I1B installerades manometrar som avléstes manuellt.

Hela pumptest sekvensen simulerades (avsdnkning + dterhdmtnings fas) men endast data
senare dn 100 minuter efter pumpstart nyttjades for utvardering da tidiga flodesdata &r sa
osikra. Béde odndlig akvifir och akvifar med tita rinder enligt schaktet geometeri beaktades
i analysen.

Det ar inte mojligt att passa data mer exakt pa grund av flera orsaker som att heterogenitet
péverkar resultaten men ocksé att datakvaliteten i vissa delar 4r bristfdllig. Ansatta randvillkor
kan ocksé vara annorlunda och inte si extrem som de tva fallen som valts. I sjdlva verket kan
man forvénta sig att ett lickage kan ske frén berget under schakt som lickage genom delar av
spont, som bada kan paverka responserna. Datakvalitén medger dock inte att mera exakt
virdera lackaget med analytiska modeller, eller att bara bedoma flodes regimer som kan
antyda lickage. Den approximativa passningen ger dock en béttre skattning av storativiteten
(S) an de ovriga utvirderingarna.

3.4 Sammanfattning av undersékningsresultat
3.4.1 Det ytliga bergets hydrauliska egenskaper

NGUs data, som baseras pa brunnar borrade i huvudsak vertikalt och ner till maximalt 140m
djup, indikerar en att geometriska medel for den hydrauliska konduktiviteten (K) ar 2.7-10”
m/s.

BHI1, som borrat langs E6 strackning ndra markytan (ca 5-15m under bergytan) vid laget for
schakt, indikerar en att geometriska medel for den hydrauliska konduktiviteten (K) ér 3.4-107
m/s. Mitningarna underskattar sannolikt de hogsta K pé grund av vald métteknik. Det medfor
att den skattade standard avvikelsen for K &r underskattad.

3.4.2 Hydrauliska egenskaper av kontaktzonen, bergoveryta och friktionsjord pa berg.

Testerna ar utforda i borrhal som borrat ner i berget ca 1 m med ett 1m langt filter som satts i
sand. Sannolikt representerar de tolkade transmissiviteterna ett friktionslager pa berg, som
tolkas vara en morén, och eventuellt ytliga sprickor i berget. Transmissiviteterna (beddmts
representera narfalt till brunn) varierar mellan de olika brunnarna inom spont, vilket indikera
att systemet dr heterogent. Hydrauliska parameterana bedéms vara enligt nedan.

Transmissiviteten (T) for morédnen pi berget ligger troligen i intervallet 5-107 till 1-10™ m%/s
med ett troligt effektivvirde pa ca 5-10° m%s.
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Storativiteten, eller magasinkoefficienten, (S) for mordnen pa berget ligger troligen i
intervallet 107 till 1-10°° med ett troligt effektivvirde pa ca 107

3.4.3 Spontens tiithet.

Responser i infiltrationsbrunnarna under pumpningen av brunnarna PB1 och PBS5 indikerar att
det sker ldckage genom spont och/eller genom berget under schakt. Moranen bedomda
hydrauliska konduktivitet ar férhéllandevis 14g och det ytliga bergets hydrauliska
konduktivitet dr i samma storleksordning, vilket gor det sannolikt att det sker ett visst lickage
genom berget men det kan inte uteslutas att lickage ocksa sker genom spont. Relativt storre
avsinkningar i IB2 kan tyda pa att sponten dr mindre tdt i det omrédet. Den storre
avsénkningen vid IB 5 kan mgjligen vara orsakade av en zon i omrédet eller att sponten ar
otdt i det omrédet.

I norra delen av spontomradet finns inga observationer som kan belysa spontens tithet.

4 GRUNDVATTENFLODESMODELL

I detta kapitel presenteras den konceptuell hydrogeologiska modellen, randvillkor, kalibrering
av modell samt prognos med modell av avsdnkningar pa grund av utgravning av schakt.

4.1 Hydrogeologisk modell
4.1.1 Numerisk grundvattenflodesmodell

Visual Modflow version 2 010,1 Premium &r den kod som nyttjats for att bygga den
numeriska modellen.

4.1.2 Modellomrade

Modellomrédet har anpassats sa att randvillkoren skall vara tydliga och tdmligen enkla. I
nordvast finns Nidélven och havet, vilket utgor en tydlig hydrogeologisk rand som kan
ansittas ett konstant virde, se Figur 2-2. I syddst finns ett hojdomrade som &r en
ytvattendelare, som sannolikt ocksa approximativt dr en grundvattendelare, dvs kan ansittas
som en tét rand. Rédnderna i sydvést och nordost f6ljer approximativt maximala gradienten pa
topografin och kan antas motsvaras av flodeslinjer under ostorda forhallanden, dvs tét rand
kan ansittas med antagandet att influensomréadet fran avsédnkningen i stort ej pdverkas av
dessa riander pa grund av relativt stort avstand till dessa. Modellen storlek i plan framgér av
Figur 2-2 och striacker sig ned till nivan -300m.

4.1.3 Modell 6ver de losa avlagringarna pa berg och berget

Figur 4-1 visar vertikal snitt som gér i nord-sydlig riktning (y-led i den numeriska modellen
som approximativt gar i nord-sydlig riktning) genom modellens kolumn 58 som ligger inom
schakt. Hydrauliska egenskaper for leran, siltiga leran och sanden har ansatts virden som kan
anses rimliga. Egenskaperna for fyllemassorna och framforallt morénen och de dversta
berglagren har erhéllites efter kalibrering av preliminért ansatta vérden.

Lager 10 &r 6versta berglager och lager 9 ér ett morénlager som ticker mer stora delar av
modellen. Mot sdder gar berget succesivt upp i hogre liggande lager och med ett 6verlagrande
morénticke.
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De 6versta berglagrens konduktivitet har varierats under kalibrering och mindre
sprickor/zoner har inforts for att reproducera en pumptest samtidigt som den hydrauliska
konduktiviteten (K) for berget i de dversta lagren har minskats relativt vad resultaten visade
frén det subhorisontella halet BH1 men lokalt i ndgra omraden har K ocksa dkats. En vertikal
sprickzon bed 10m bredd och med strykning NO, som beréknats skira vid sektion 250m,
finns i modellen och har getts lite olika egenskaper i modelleringen, se Figur 2-6.
Djuptrenderna i K for berg baseras pa erfarenheter fran undersékningar gjord for slutférvaret
av kérnbrénsle (Rhén m.fl. (2008)).

l|ﬂ||||||

T

Figur 4-1. Lager i modellen i ett N-S vertikal snitt (kolumn 58 i modell — se Figur 4-3).
Inzomning mot schaktomrdde. Vertikal skala Ix horisontal skala. Oversta lager berg dr réd i
figuren och berget gdr ner till -300m i modellen.

|

I

L1

Figur 4-2. Kvartdrgeologi-berg. Lager 1-2 (6vre vdnster, évre hdger) Roda linjer:
nivdkurvor for 6vre lageryta. Lager -2 bestdr av jordlager.
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Figur 4-3. Kvartdrgeologi-berg. Lager 2,4, 8, 9 (6vre vinster, 6vre héger, nedre vinster,
nedre héger) Roda linjer: nivakurvor for évre lageryta. Lager 1-3 bestdr av jordlager. Réda
fargen i bild markerar overgdngen till berg i lager 4, 8 och 9. Under lager 9 bestar modellen
av berg.

4.1.4 Implementering av anliiggning i grundvattenflédesmodell

Detaljer om sponten redovisades i kapitel 2.4 och Figur 4-5 visar hur sponten implementerats
i modellen som en ”Wall” i Modflow.
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Figur 4-4. Hydraulisk konduktivitet, lager 10 (6versta berglagret). Referensfallet (efter
kalibrering).
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Figur 4-5. Spont (gron linje) gdr ner 2m i berg i modellen. Overytan av berget i modellen
visas med isolinjer (0, -10, -20 och -30m).
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4.2 Randvillkor

4.2.1 Grundvattenbildning

Grundvattenbildningen har ansatts som Figur 2-5 och Tabell 2-1.
4.2.2 Modellens yttre rinder

Dir modellen tangera Nidilven har det ansatts ett hydraulisk head av +0.78m. Ovriga
vertikala rdnder och botten av modellen é&r téta.

4.2.3 Anliggningens rinder

Dréneringsnivan har varierat stegvis for prognosfallet: Vid profil 180-220m ligger
drineringsnivan pa -8m, vid profil 220-260m ligger dréneringsnivan pé -10m och vid profil
260-285m ligger drianeringsnivan pa -12. m.

4.3 Kalibrering

Modellen har kalibrerats mot skattade grundvattennivaer i fylle massorna och i
berget/morinen under leran baserat pa data fran schaktomradet. Dessutom har en pumptest
nyttjats for att kalibrera modellen, som redovisats i Rhen och Nilsson (2011). Kalibreringen
illustreras av referensfallet. Utover det har en kénslighetsanalys utforts dir det antagits att
lackage punkter langs sponten enligt referensfallet tagits bort och ett annat fall diar K i berg
antagits vara sdsom Lugeon testerna i BH1 visar men med zonerna som i referensfallet.
(Dessa kénslighetsfall visas ej i denna artikel men har varit underlag for val av parametrar och
slutsatser som redovisas i slutet av artikeln.)

4.3.1 Ostorda forhallanden, referensfallet
Ostorda grundvattennivéer ligger enligt uppgift ndgon till ndgra meter under markytans niva.

Grundvattentrycket under leran ligger ca 2m 6ver markytan, dvs pa ca +9 till +11m.
Lerkappans lage soderut har anpassats sa att ungeféarligen detta dvertryck uppstar vid
schaktldget och med ansatt hydrauliska egenskaper som uppgetts av Statens vegvesen pa icke
testade jordlager och samt baserats pa de genomforda hydrauliska testerna i berg och
Overgéngszonen berg/moran.

Den oversta delen av berget har getts nigot lagre hydraulisk konduktivitet (K) &n vad det
geometriska medel som redovisa i Rhen och Nilsson (2011) (3.4:107 m/s har satts till 5-10™
m/s), men det har lagts till ndgra lokala zoner/sprickor som lokalt 6kar bergets hydrauliska
konduktivitet. Djuptrenden av den hydrauliska konduktiviteten i berget foljer ungefar vad som
observerats under undersdkningarna for slutférvaret av kérnbrénsle i Sverige (Rhen m.fl.,
(2010). Morinen har getts det K som skattas fran testerna i PB-brunnarna (5-10™ m/s).

De inledande simuleringarna indikerade att det bor vara konduktiva sprickor/zoner som ligger
néra IB2,3,4 och 5, varfor tentativa zoner satt in i modellen, medan det ursprunglig forslaget
pa zon fran Staten vegvesen lokalt har satts till samma virde som bakgrundsberget.
Simulerade grundvattennivaer och hydrauliskt head i dversta berglagret visas i Figur 4-6 och
Figur 4-7.
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Figur 4-7. Hydrauliskt head i 6versta berglagret, ostorda forhdllanden med spont och
injektering utforda.
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4.3.2 Pumptester

Referensfallet testades mot pumptesten dir bade PB1 och PB5 pumpas. Injekterings tithet
ingick som en del av kalibreringen. Injekterat berg: K=1-10" m/s inom 2m p4 var sida om
spontensforldngning. Sponten téithet, som forvéntas licka genom spontlas, bestims av bredd
t=0.1m och K=4-10" m/s, baserat p4 lickage uppgifter fran Statens vegvesen om forvintad
lackageméngd och tryckfall ver spontlas.

Som framgar av Figur 4-8 och Figur 4-9 erhalls mindre avsidnkningar &n uppmaétta men en
tydlig respons i nar géller IB-brunnar. Figur 4-10 illustrera max avsénkning i ett vertikalsnitt.
Det &r darfor troligt att det kan finnas delar av injekteringen som ej dr sa tit som forvéntats. I
och med att mitta responserna i IB &r storre 4n modellerat medfor det att det &r storre
hydraulisk kontakt i verkligheten jamfort med modell. Dock krivs det sannolikt att systemet
gor mer heterogent for att reproducera pumptesten, dvs gora sprickor/zoner mer permeabla
och &vriga berget mer titt.
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Figur 4-8. Avsdnkning i observationsbrunnar under pumpning av PB1 och PB5.
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Figur 4-9. Max avsdnkning i oversta berglagret, pumpning.

Figur 4-10. Max avsdnkning, kolumn 58 (N-S vertikal snitt genom schakt och PB1),
pumpning.
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4.4 Prognosfall

Dréneringsnivan har varierat stegvis: Vid profil 180-220m ligger draneringsnivan pa -8m, vid
profil 220-260m ligger dréneringsnivan pa -10m och vid profil 260-285m ligger
draneringsnivén pa -12. m. Egenskaper forovrigt som referensfallet, forutom inom schakt.
Injekteringen antas vara intakt utanfor en vertikal linje nedanfor spont, dir schakten gér ner i
berg, dvs den injekterade zonen ar dér ca 2m bred.

4.5 Modellresultat for prognosfall
Som framgar av Figur 4-11 forvéntas avsidnkning bli stérre &n 2m inom en radie pa ca 120-

180m med ansatt egenskaper. Storre delen av inldckaget berdknas komma i den sddra delen av
schaktet, se Figur 4-12.

Figur 4-12. Inflode till botten av schakt ( "OUT”: instromning till schakt. zone 3: norra
schakt, zone 4 mitten av schakt och zone 5 sodra delen av schakt. Flodes zonerna motsvaras
av ansatta omrdden med konstant hydraulic head: -8, -10, -12 m), avsdnkt schakt till -8 till -
12m
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4.6 Sammanfattning av modellresultat

4.6.1

Diskussion av modellerings resultat

Hydrotester och spontens téthet:

Moranlagret pa berg och 6versta delen av bergmassan ar tdmligen tit enligt enhals
testerna i PB-brunnarna. Permeabiliteten i mordnen kan lokalt vara hogre &n vad som
ansatts men bedoms inte kunnat orsaka de responser som sett i IB-brunnar vid
provpumpningen.

Med ansatt lackage kapacitet av spont &r inte spontens tithet begransande i de djupare
delarna utan omgivningen till sponten. I moranlagret blir den effektiva horisontella K
ca 4.9-10-8 m/s for spont+morén i jimforelse med mordnens K=5-10-8 m/s.

Bergets egenskaper ar framst ként fran injektionstester i det subhorisontell borrhélet
BHI. Testerna i PB-hélen indikera troligen genomslippligheten i mordnen men kan
vara paverkade att det ytligaste delen av berget. Testerna i IB-hélen ar av 1ag kvalité
och det ar tveksamt hur mycket kan anta att de skall ge ndgot mera relevant data én
BHI. Testerna i IB halen ger dessutom att K borde séttas hogre dn négot av fallen
som presenterats hir (Rhén och Nilsson (2011)).

Kalibreringen mot pumptest indikerar att:

Morénlagret pa berg och dversta delen av bergmassan bor vara tdmligen tit enligt
enhalstesterna i PB-brunnarna.

Avsinkningarna som erh6lls vid pumptest i framst IB2 men dven IB3 och 4 indikerar
att en tryckrespons kan fortplanta sig frdn schakt till omgivningen och simuleringarna
indikera att det troligen beror pé sprickor i berggrunden som inte blivit tdtade i sa hog
grad att det skulle motsvara en hydraulisk konduktivitet av den grad som 1-10™ m/s
inom 2m pa var sida om borrhélen frén sponten. Det verkar troligt att det atminstone i
nagra lagen under sponten finns bergpartier med en nagot hdgre hydrauliskt
konduktivitet &n vad som kan antas genomsnittligt for den ytliga bergmassan.

Simuleringen av avsidnkningarna runt schakt indikerar att:

Referensfallet, det som kalibrerats mot naturliga forhallanden och pumptesten,
indikerar att avsdnkningen stdrre &n 2m kan ske inom ca 200 m radie fran schakt med
nuvarande utférande pa schakt och injektering. Samma storlek ordning pa
influensradien med 2m avsdnkning visar dven kénslighetsfallen som studerats.

Osikerheter:

Det réder osékerheter vilken hydraulisk konduktivitet den dversta delen av berget och
morinen har men kalibreringen mot pumptest visar dock pa storleksordningen som bor
gélla for den hydrauliska konduktiviteten av det ytliga berget.

Det har ansatt en stdrre zon som ligger i modellen den har en nédgot hogre K én
omgivningsberget. Det &r osékert om denna ”stora zon” finns men att ta bort den
minskar sannolikt influensradien for 2m avsénkning bara négot.

Det dr osdkert vilket K som é&r rimligt for injekteringen, vilken bergvolym som skall
betraktas som injekterad samt om injekteringen lyckats téta alla sprickor av vésentlig
betydelse. Resultaten fran kalibreringen med pumptest tyder pé att man dtminstone i
delar av injekteringsskirmen inte uppnétt K=1-10" m/s.
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4.6.2 Slutsatser av modellering som anfordes juli 2011
Atgirder for att begrinsa avsinkningen till maximalt 2m utanfdr spont:

o Fler borrningar kan goras i sponten for att béttra pa injekteringsskarmen, dé det finns
foderrdr som ej nyttjats dnnu enligt uppgift. I dagsldget har inte borrningar for
injektering gjorts genom varje spontror, varfor man kan forbéttra injekteringen genom
att fortéta injekteringsborrningen.

o Injekteringsborrningarna kan goras djupare &n vad som hittills gjorts, for att gora
lackvdgen langre och pa sa sitt 6ka flodesmotstandet for inflodet till schakt.

e Troligen ricker det inte med att fortita injekteringsborrningen och géra dom djupare.
Det kan vara nodvéndigt att injektera berget under schaktbotten ocksa.

5 ERFARENHETER FRAN BYGGANDET AV SCHAKT

5.1 Mitningar

Schaktarbeten paborjades under véren 2011 och avslutades hosten 2011. I mitten av augusti
2011 lag schaktbotten pa nivan ca -1m. Vid detta tillfalle, 2011-08-17, mittes inflodet till
1.5L/min mellan spont 69 och 70 pé ostra sidan av schakt. Flera inldckagepunkter har direfter
noterats under utgravningarna och dessa redovisas i Figur 5-1. Summan av punktlickagen
varierar over tiden pa grund av schaktdjup och titningsatgirder. Summa punktinlickage har
varierat mellan 6 och 15 L/min och var i borjan av oktober 2011 ca 11-12 L/min. Det finns
ingen uppgift om totalt utpumpat vatten som kan kopplas till totalt inldckage, dd utpumpat
vatten dr summan av inléckage, nederbdrd och borrvattnen frén bergborrning. Dvs, troligen adr
total inldckaget till schakter storre &n summan av de ovan givna virdena for punktinlackagen.

Inldckage medforde att portryck utanfor sponten sjonk varvid infiltrationsbrunnarna nyttjades
for att balansera inflodet till schakt och éterstilla portrycket utanfor schakt till en acceptabel
niva. Det visades att de befintliga 6 infiltrationsbrunnarna var otillrdackliga och 3 nya brunnar
borrades under augusti 2011: IB2A (ny brunn néra IB2; ersatte IB2), IB3A (Ny brunn mellan
IB2 och IB3; ersatte IB 3) och IB 7 (ny brunn néra IB1), se Figur 4-11.

Injektionstryck i infiltrationsbrunnar har varierat ndgot med tiden och mellan brunnar:

Min 0.2 bar
Medel 1.1 bar
Max 2.5 bar

(Nivén for méatning av injektionstryck for infiltrationsbrunnar métt ungefér pa ursprunglig
markyteniva. )

Injekteringsflodena varierar pa grund av att injektionstrycket varierar men dven pa grund av
att schaktet titats genom injektering av schaktbotten och roérsponts djupare del.

Som ndmnts ovan paverkas porterrycken av inflédena till schakten men portrycken paverkas
ocksa av infiltrationen via infiltrationsbrunnarna. Ett antal av de understa portycksgivarna ,
relativt ndra eller i morénlagret (ca 0.5-1m 6ver berg), som ligger ndrmast schakt uppvisa
avsdnkningar upp till ca Sm under hésten 2011.
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Figur 5-1. Oversikt 6ver inlickagepunkter till schakt, med datum och skattat flode fram till
oktober 201 1.
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5.2 Diskussion av modelleringsresultat i jimforelse mot miitningar

Prognosen som redovisas i kapitel 4 med den numeriska grundvattenflodesmodellen forutsatte
foljande: fullt utgrivd schakt, att infiltrationsbrunnar inte anvéindes samt att ingen ytterligare
injektering av berggrunden utforts utéver den som antagits fran kalibreringen (dvs den
injektering som gjordes nér rorspont installerades.)

Total inléckage till schakt prognostiserades till 60-100m*/dygn (ca 40-70 L/min) med storst
inldckade i sodra delen av schaktet. Enligt mitningar av punktinldckagen &r max inflodet
under perioden tom september 2011 ca 16L/min, vilket sannolikt 4&r mindre &n totalt
utpumpad inldckage som inte kunnat méatas. Huvuddelen av punktinldckagen ligger i sodra
delen av schaktet.

Grundvattenniviavsankningen prognostiserades sjunka i morénlaget pa berg flera meter,
betydligt 6ver de 2m som ansetts acceptabelt ur sdttningssynpunkt for éverliggande leran,
inom en stor radie fran centrum av schakt. Observationer indikerar fram till borjan av oktober
2011 en maximal avsdnkning av 1-5 m i ndrheten av schakt men samtidigt har bade
infiltrationsbrunnarna nyttjats for att hélla uppe grundvattennivéerna och det har stegvis
genomforts injekteringar for att tita berget och mojligen ocksé morinlagret pa berget.
Forutséttningarna for prognosen med modellen ar séledes inte direkt jamforbar mot
métningar.

Slutsatserna fran modelleringen (2011-07-04) enligt kapitel 9 indikerade att det var
nodviandigt att injektera berget for att inte fa for stora avsdnkningar. Resultaten fran
schaktarbetena under sommaren och hdsten 2011 tyder pé att detta var en ritt beddmning.

Pumptesterna (Rhen och Nilsson (2011)) indikerade att IB2 men dven IB3 och 4 paverkades

av avsdnkningar gjorda med brunnar inom schakt. Flertalet av noterade punktlackage ligger i
nirheten av dessa infiltrationsbrunnar vilket tyder pa att resultaten frdn provpumpningar gav
vérdefull information om var huvuddelen av problemen med inldckage var att vinta.
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SUMMARY

In seismically active regions, earthquakes are usually a major trigger for instability of
natural and man-made slopes, which may cause significant human suffering as well as
hamper economic development. The prediction of the seismic response and stability of slopes
is consequently an essential need. According to the Eurocode 8 (2003) three methods which
have been widely used in geotechnical engineering are the pseudo-static limit equilibrium
method, the sliding block method and the finite element method. It is well known that the
behaviour of soils is path dependent. An accurate analysis of a slope stability problem and the
related failure mechanism needs to consider the evolving strains and path dependency by
means of a constitutive model. This paper focuses on the use of the finite element method for
assessing the seismic response and stability of slopes since this method allows very
sophisticated earthquake analyses in which not only non-linear material behaviour but also
complex boundary and loading conditions can be taken into account. As an example, the finite
element method will be used to assess the performance and stability of the Sorenga harbor
slope subjected to earthquake shaking.

1 DIFFERENT METHODS FOR SEISMIC SLOPE STABILITY ANALYSIS

In seismically active regions, earthquakes are often a major trigger for instability of natural
and man-made slopes. Therefore, seismic effects are essential design considerations for slope
stability analysis. In general, a slope is stable under static conditions if its resisting forces are
greater than the driving forces existing mainly due to the gravity. However, seismic loading of
a slope can induce significantly greater driving forces that will potentially make one stable
slope suddenly become unstable. The failure during earthquake usually occurs very rapidly
and can unexpectedly lead to significant losses and serious economic consequences.

The seismic response and stability of slopes can be analyzed by means of several approaches.
As highlighted in Section 4.1.3.3 of the Eurocode 8 (2003), three methods which have been
widely used by practitioners are the pseudo-static limit equilibrium method, the sliding block
method and the finite element method. Among them the pseudo-static analysis is the simplest
approach and most commonly used in earthquake engineering to asset the stability of slopes.
The original application of this method had been credited to Terzaghi (1950), in which the
earthquake acceleration is approximately treated as additional equivalent static forces acting
on the slope and out-of-slope direction. A factor of safety, which is usually defined as the
ratio of the resisting force to the destabilising force, can be determined by using different limit
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equilibrium methods (see for example Bishop (1955), Janbu (1968), Morgenstern and Price
(1965), Spencer (1967)). And the so-called critical (yield) acceleration is calculated by
varying the acceleration until the factor of safety is equal to 1.0. Since the earthquake
acceleration, dynamic resistance and response of the slope are very simply captured in this
pseudo-static method, it presents several limitations such as:

¢ Static and dynamic shearing resistance of the soil are assumed to be the same;

¢ Some assumptions must be made in advance about the shape or location of the failure
surfaces and the mechanical properties at the interface along these failure surfaces;

* Assumption of constant acceleration (i.e. strain independent) in overall of slope is far
from the nature of the real earthquake loading of which magnitudes varies with time;

* Determination of equivalent static forces is difficult and takes considerable experience
and judgment because they strongly depend on the peak ground acceleration,
earthquake magnitude, size of sliding mass, etc. (Day, 2002);

* Potential liquefaction risk due to increases in pore water pressure under earthquake
loading cannot be predicted.

* No information of the time history of the permanent displacement can be extracted
from the calculated results;

In order to improve the accuracy of the seismic slope analysis and to be able to evaluate the
permanent displacement induced by earthquake loading, Newmark (1965) proposed a method
called “rigid sliding block”. This method idealizes the soil-structure system as rigid blocks of
soil and structural masses and then analyzes their stability by quantifying the amount of
displacement due to failure. The permanent displacement of the sliding masses is computed
by double integrating the acceleration time history overcoming the critical acceleration, i.e.
the acceleration required to initiate sliding of the block on an inclined plane. In order to
evaluate the global stability of the slope, Newmark’s method bases on an acceptable
permanent displacement rather than a factor of safety as used in the pseudo-static method.
Although many research works have been carried out in order to improve and extend the
original Newmark’s method for analyzing embankments and earth dams (Makdisi and Seed,
1978), dikes (Franklin and Chang, 1977), sheet pile walls (Towahata and Islam, 1987),
gravity and sheet pile walls (Steedman, 1998), etc., the accuracy of this method is still limited.
In fact, all the limitations except for the last one presented in the pseudo-static method remain
almost unsolved within this Newmark’s method.

It is well known that the behaviour of soil is path dependent. An accurate analysis of a slope
stability problem and the related failure mechanism needs to consider the evolving strains and
path dependency by means of a constitutive model. In recent years, the finite element method
(FEM) has become the most widely used and probably the most powerful method for
analyzing the boundary value problems in geotechnical engineering, especially the slope
stability under static or seismic loadings (Duncan, 1996; Griffiths and Lane, 1999;
Zienkiewicz and Taylor, 1994). Advances in the FEM have facilitated very sophisticated
analyses of the landslide mechanisms, seepage, and slope stability, where not only non-linear
material behaviour but also complex boundary and loading conditions can be taken into
account. Therefore, all limitations of the pseudo-static method and Newmark’s method
presented above can be overcome with high accuracy using the FEM. Moreover, the FEM has
been extensively applied to solve practical problems and thus a lot of experience is already
available.

In this paper, the FEM is used to assess the performance and stability of the Serenga harbor
slope subjected to earthquake shaking. Dynamic response analysis is carried out to determine
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the permanent displacements and failure mechanism induced by the seismic forces. A brief
introduction of the Serenga harbor slope, the finite element model (FE-model) used for the
seismic response analysis of this slope and some discussions on the computed results will be
presented in the following sections.

2 INTRODUCTION OF THE SORENGA HARBOR SLOPE

In connection with new buildings on the Serenga harbor of which perspective view is
presented in Figure 1, a new artificial rock fill embankment will be constructed around the
periphery of the Serenga harbor in order to protect against ship impact. Because of this new
construction, it is required to re-assess the displacements along the rock fill slope and
potential failure mechanism during both the consolidation process and the design earthquake
shaking. This paper mainly focuses on the assessment of one typical profile of the Serenga
harbor slope subjected to the design 500-yr return earthquake events. The finite element
model is described in details in the next section.

. AP, 3
T
>

- R

Figure 1. Perspective view of the Sorenga harbor.

3 DESCRIPTION OF 2D FINITE ELEMENT MODEL

The problem was simulated in plane strain conditions using the PLAXIS 2D finite element
code (PLAXIS, 2008). Figure 2(a) shows an idealised geometry of the FE-model used for the
seismic response analysis. A total of 9 monitoring points were selected along the new rock fill
surface and around the edge and the toe of the slope to compute the time histories of the
earthquake-induced displacements.

In order to avoid disturbances due to possible reflections the boundaries of the FE-model
should be taken sufficiently far away from the region of interest. Therefore, the dimension of
the FE-model was taken equal to 343.6 m long and 55.0 m deep down to the bedrock layer.
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Figure 2(b) illustrates the finite element mesh of the PLAXIS model being composed of 2007
fifteen-node triangular elements. A finer meshing discretisation was used for the region of
interest around the slope.

The displacement boundary conditions of the mesh consist of the standard PLAXIS boundary
condition; i.e. horizontal restrained at the two sides of the mesh and fully restrained at the
bottom of the mesh. The model was also equipped with absorbent boundaries on the two
vertical sides and the earthquake accelerations were specified along the bottom boundary (see
Figure 2(b)). The purpose of these special boundary conditions is to avoid the spurious
reflections of the waves on the model boundaries. The default setting for standard absorbent
boundaries in PLAXIS was used for earthquake analysis.
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Figure 2. PLAXIS 2D FE-model of the Sorenga harbor slope used for seismic response and
stability analyses.
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Loading procedure composes of 3 main steps:
e Step 1: apply the gravity to the FE-model without the new rock fill;
* Step 2: construct the new rock fill layer by layer and perform the consolidation
analysis between each construction stage;
* Step 3: apply the design earthquake excitation.

4 MATERIAL PARAMETERS

The soil properties used in the seismic response and stability analyses were based on the soil
interpretation documented in NGI (2010a, b and c¢). The main soil parameters used in the FE-
model are described in this section.

A user-defined material model based on the classical Mohr-Coulomb model was developed
and implemented in the finite element code PLAXIS. The basic input parameters are shear
modulus G, Poisson’s ratio v, undrained shear strength (or cohesion) c, friction angle ¢,
dilatancy angle 1 and tensile strength Tiensiie. The main reason for using this material model is
that it allows to automatically initiate and update the shear modulus and the undrained shear
strength, needed for the earthquake analysis, based on the vertical effective stresses which are
calculated from the gravity loading step and the consolidation step in the PLAXIS FE-model.

4.1 Submerged unit weight

The submerged unit weights of the different materials for dynamic analysis are given in Table
1. A constant unit weight was used for each layer in the PLAXIS model.

Table 1. Submerged unit weights.

Material Submerged unit weight, y’
(kN/m’)
Sand/fill 8.5
New rock fill 11.0
Clay 9.0
Stiff clay 9.0

4.2 Initial shear modulus, Gyax

It is known that the shear stiffness described by Gmax is a key parameter together with the state
of stress and shear strain amplitude for predicting the dynamic behaviour of soils. Some
methods for determining the Gmax profiles of different soils layers of the Serenga harbor slope
are discussed here.

Sand/fill and the new rock fill materials

Since there were not any shear wave velocity measurements available for the sand/fill and
new fill materials, their initial shear modulus, Guax, were determined from the following
empirical equation (Kramer, 1996):

G, =625 F(e) (OC-R)k P (Ovm )n

a
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where F(e) is a function of the void ratio, OCR the overconsolidation ratio, k£ an
overconsolidation ratio exponent, 0”,, the mean principal effective stress, n a stress exponent,
and p, is atmospheric pressure in the same unit as 0’ and Gumax. Hardin (1978) proposed that

Fle)=——

T 034076

The stress exponent is often taken as n = 0.5.
Error! Reference source not found.

Table 2 presents the main input parameters used for calculating Gmax.

Table 2. Input parameters for determining Gay.

Parameter Unit Sand/fill New rock fill

Void ration, e - 0.94 0.54

OCR - 1 1

Stress exponent, n - 0.5 0.5

Atmospheric pressure, pa kPa 100 100

Mean effective stress, 6’ kPa Obtained from the stress state after
completing the consolidation analysis
(NGI (2010c))

Clay

The initial shear modulus of the clay layer, Gm.x, was determined from the empirical
relationships with the undrained shear strength in DSS tests, .55 the plasticity index, I, and
the overconsolidation ratio, OCR. Such relationships are presented in Figure 3.
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Figure 3. Initial shear modulus normalized by suds as function of plasticity index, I,
(Andersen et al., 2008).
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From some experimental tests reported in NGI (2011a), the plasticity index I, of the clay is

calculated equal to 20%. The OCR is assumed to be higher than 1.5. Based on the empirical

data plotted in Figure 4, a ratio of Guax / su">> = 1500 was used for estimation of the initial

shear modulus Gyax in the PLAXIS FE-model.

Stiff clay
The same shear modulus Gy = 125 MPa as used in the consolidation analysis (NGI (2011c))
was also used in the earthquake analysis.

Figure 4 shows as an example the initial shear modulus profiles at two locations: on the
seaside at a meter point of -120 m and on the landside at a meter point of 65 m (see Figure 2).
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Figure 4. Initial shear modulus, Gnax, at two selected locations: seaside at a meter point of -

120 m and landside at a meter point of 65 m.

4.3 Cyclic shear strength for earthquake analysis
In the dynamic simulations, no effect of the strength anisotropy was accounted for.

Sand/fill

The sand/fill material was modelled as undrained material during earthquake analysis. Using a
friction angle ¢’ = 35°, a relative density D, = 60% and a conservative number of cycles
Nt =5 for the 500-yr return earthquake event, the cyclic shear strength is then conservatively
calculated as follows:

‘c@i?. = . uDSS
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New rock fill
The new fill material was modelled as drained material with a friction angle ¢’ = 42°.

Clay
The clay material was modelled as undrained material during earthquake analysis. The active

undrained shear strength after the consolidation phase is calculated by:
Sﬁ =9'A2 (G'VO a‘»vc)

where 0’y is the in situ vertical effective stress without the sand/fill and the new rock fill

layers and Ao’y is additional vertical effective stress after being consolidated under the
weights of the sand/fill and the new fill.

According to Karlsrud (2005) the static undrained shear strength in DSS tests can be
determined as follows:

sDSS = O 7 . SA

Based on the results obtained from advanced laboratory and field tests (NGI, 2001) a 19 %

increase in the static undrained shear strengths (s."%%) was assumed in all dynamic analyses.
Therefore the cyclic undrained shear strength (rgcyDSS) was given by:

rE:C 4085s - 1195 - D%

u

where an increase of 40 % is due to the rate effect and a reduction of 15 % is used to account
for the effect of degradation, according to the RIF’s guideline.

Stiff clay
The stiff clay material was modelled as undrained material during earthquake analysis.

Constant undrained shear strength of 100 kPa was used.
4.4 Material damping

Material damping in a soil is another parameter required in earthquake analysis. In the present
analyses Rayleigh type damping corresponding to damping ratios given in Table 3 at the first
and third natural frequencies of the soil model was used. The damping’s ratios were obtained
by performing 1-D equivalent linear elastic ground response analysis (using SHAKE (1972))
for a typical cross-section through different material layers of the PLAXIS FE-model shown
in Figure 2. The calibration results are presented in the next section.

Table 3. Damping ratios.

Material layers Dempningsforhold (%)
Sand/fill og New rock fill 8.4
Clay 5.2
Stiff clay 43
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5 EARTHQUAKE LOADING

The three following set of acceleration time histories were used in the earthquake analyses.
These time histories, which have been suggested by NORSAR to be representative of the
seismicity of Norway, were scaled to the design response spectrum for Oslo with the peak
ground acceleration (PGA) of 0.044.

* EQ-1: Tarcento-Component NS from the Friuli, Italy

¢ EQ-2: Site 3-Component 360° from the Nahanni, Canada

¢ EQ-3: Superstition Mountain-Component 135° from the Imperial Valley, USA

Only the NS component of Friuli earthquake (EQ-1) is presented in this paper. Figure 5 plots
the horizontal acceleration time histories of the earthquake excitations EQ-1. Figure 6 shows a
good agreement between the spectral accelerations given at the bedrock and those computed
by using the conventional solution amplification model of SHAKE for this earthquake event.
The input motions were then specified in the rightward direction along the rigid base of the
PLAXIS FE-model.
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Figure 5. Horizontal acceleration time histories of the input motions EQ-1 (Tarcento-
Component NS from the Friuli, Italy) used for the seismic response and stability analyses of
the Sorenga harbour.
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Figure 6. Comparison of spectral accelerations given at the bedrock with those computed
from the SHAKE 1D-model for the earthquake excitations EQ-1.

6 EARTHQUAKE RESPONSE ANALYSIS

The most relevant response quantities for this study are the displacement and shear strain of
the slope. Therefore the results presented for each analysis consists of a set of three plots:

* shadings of displacement at the end of earthquake shaking (representing
seismically-induced permanent displacements)

* shadings of shear strains at the end of earthquake shaking (representing
seismically-induced permanent shear strains)

* Time histories of horizontal and vertical displacements for each monitoring points.

Figure 7(a), (b) and (c) illustrate the horizontal displacements, vertical displacements and
shear strains, respectively, in the soil profile at the end of the horizontal earthquake excitation
(40 seconds) and therefore represent the permanent displacements and shear strains. Because
most the soil non-linearity occurs around the new rock fill, the computed results will be shown
only for the part of the FE-models close to this layer. It can be seen from the contour plots that
the maximum permanent displacements in both horizontal and vertical directions are observed
close to the toe of the new rock fill and less than 22 mm (see Figure 7(a) and (D),
respectively).

Figure 7 (c) shows very small permanent shear strains with magnitudes of about 1 %, which
occurs at the toe of the new rock fill slope. Typically shear strain magnitude of about 0.2 % is
observed along the critical surface located along the base of the new rock fill which is a strong
material.

Figure 8 plots the time histories of the horizontal and vertical displacements, respectively, at 9
monitoring points placed along the slope from the crest to the toe during the horizontal
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earthquake shaking EQ-1. It can be noted from the figure that the maximum displacement in
both directions occurred around 10.8 s after the initiation of the event, at point 8 which is
located at the toe of the new rock fill slope. This time corresponds to the peak horizontal
acceleration as shown in Figure 5. The permanent displacement was observed at about 25 s in
the horizontal direction and 19 s in the vertical direction. In both directions, the absolute value
of the maximum displacement was found at the toe of the slope and gradually reduced
towards its crest.

(b) Vertical displacements (max||uy|| = 12 mm at both the toe and the top of the slope)

(c) Shear strains (max g;,= 1 % mm at the toe of the slope)

Figure 7. Shadings of permanent horizontal displacements (a), vertical displacements (b) and
shear strains (c) at the end of horizontal earthquake shaking (40 s). Case of EQ-1 (Tarcento-
Component NS from the Friuli, Italy).
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Figure 8. Horizontal and vertical displacement time histories at 9 monitoring points (see
Error! Reference source not found.) during the horizontal earthquake excitation EQ-1
(Tarcento-Component NS from the Friuli, Italy).
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7 CONCLUSION

It has been shown that the finite element method is a powerful and efficient method for
assessing the seismic response and stability of slopes under earthquakes. This method was
used for studying the stability of the Serenga harbor slope. Based on the FE analysis results
the permanent displacement of the rock fill embankment caused by the three design
earthquake events varies only between 2+5 cm. Furthermore, the permanent shear strain is
low and hence the required stability condition of the Serenga harbor slope during the
earthquake shaking is considered fulfilled.
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PRAKTISK MODELLERING AV KVIKKLEIRE I PLAXIS

Practical modelling of quick clay in Plaxis

Siv.ing Roy Michel Nalbant, Multiconsult AS
SAMMENDRAG

Artikkelen presenterer stabilitetsberegninger for en dyp utgravning i kvikkleire. Utgravningen er
utfort innenfor en stagforankret spunt og grunnen er forsterket med kalk-sement peler og
vertikaldren.

Jord/konstruksjon samvirkeanalyser er utfort ved bruk av elementmetodeprogrammet Plaxis. Det
er benyttet en spesiell vertikalinndelingsteknikk av lagene for a lese utfordringen ved & modellere
skranende lag med lineert gkende skjarfasthet med dybde. Hovedkonklusjonen fra Plaxis
analysene er folgende: Mohr-Coulomb modellen kan benyttes til & simulere pre-peak oppfersel
av kvikkleire og elementmetoden kan finne mest kritiske bruddfigur.

Utgravningssekvensene er overvéket ved maling av forskyvninger (inklinometre), setninger og
poretrykk. Grunnet anleggstekniske utfordringer er det redusert kvalitet pd en del av
inklinometermalingene. P4 tross av noen anleggstekniske utfordringer ble utgravingen
gjennomfort som planlagt og bygget er né ferdig oppfert.

SUMMARY

The paper presents the overall stability evaluation for a deep excavation in quick clay supported
by flexible retaining structure (sheet pile wall) and ground improvement by lime-cements
columns and vertical drains.

The soil structure interaction analysis is performed using the finite element program Plaxis. The
challenge of modelling the sloping layers with shear strength increasing linearly with depth is
managed by using a special “vertical clusters” technique. Main conclusions from Plaxis analyses
are as follows: Mohr-Coulomb model can be used to simulate pre-peak behavior of quick clay
and the FE method can detect most critical failure mechanisms.

The working sequences are monitored by lateral displacement (inclinometers), settlement and
pore water pressure measurements. Unfortunately, due to some site problems the quality of the
inclinometer measurements is questionable. Despite some technical problems during the
excavation work, the excavation was carried out as planned and the structural work is completed.
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INNLEDNING

Artikkelen presenterer stabilitetsberegninger for en dyp utgravning i kvikkleire. Utgravningen er
utfort innenfor en stagforankret spunt og grunnen er forsterket med kalk-sement peler og
vertikaldren.

Jord/konstruksjon samvirkeanalyser er utfert ved bruk av elementmetodeprogrammet Plaxis.
Hensikten med analysene er & dokumentere tilfredsstillende omrddestabilitet under og etter
utgravning, samt dimensjonering av spuntkonstruksjonen.

Utgravningen for det kompensert direktefundamenterte naeringsbygget pa 4 etasjer med 1-2
kjelleretasjer er ved Engene i Drammen. Terrenget ved utgravningen heller svakt ~1:16 i retning
Drammenselva ser fra Bragernesasen i nord, noe som resulterer i ca. 7 m utgravning oppstrems
og ca. 4 m nedstrems, se Figur 1.
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Figur 1. Skisse av det 4-etasjers nceringsbygget med 1-2 kjelleretasjer.

Folgende geotekniske problemstillinger er vurdert i Plaxis og omhandlet i denne artikkel:

* Stabilitet av byggegropen under og etter utgravning
* Prosjektering av grunnforsterkning (kalk-sement peler)
* Prosjektering av spuntkonstruksjonen
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PLAXISMODELL

Plaxismodellen er vist i Figur 2.

Figur 2. Plaxis modellen med =800 15-noders triangulcere elementer med 12 punkts Gauss
integrasjon. Den totale horisontale dimensjonen er 300 m.

De overste 2 m (grd) med byfyll er modellert med Hardening Soil modellen. De ovrige lagene
bestaende av 3 m siltig leire (beige) over kvikkleire (lilla -> gronn) med noe fastere leirlag over
fjell (meorkere lilla -> grenn) er modellert med Mohr-Coulomb modellen. Fjelldybde i spuntlinjen
er 30 m.

Tabell 1 viser oversikt over beregningsfasene i Plaxis sammen med beskrivelse. Beregningsfaser
2,7 og 8 fra Plaxis er vist i henholdsvis Figur 3, Figur 4 og Figur 5.

Tabell 1. Beregningsfaser med beskrivelse i Plaxis.

Beregningsfase Beskrivelse

0 In-situ spenning (gravity loading)

1 Installasjon av spunt

2 Installasjon av forspent gvre stagrad i lokale grofter
3 1 m graving

4 Installasjon av kalk-sement peler

5 Ytterligere 1 m graving

6 Lokal utgravning fer installasjon av nedre stagrad

7 Installasjon av forspent nedre stagrad

8 Endelig utgravning
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Figur 3. Installasjon av forspent gvre stagrad \|; AN \
(node-to-node anchor) til fjell. Installert i 2N e

lokale grofter.

b .
< ‘é ‘ ol

Merknad: spuntfoten er dyblet i fjell. Interface-
elementene vil overstyre randbetingelsene ved
spuntfoten, og dette er lost ved & benytte Fixed-end
anchors ved foten da denne onskes translasjonsfastholdt.

Figur 4. Installasjon av forspent nedre stagrad
(node-to-node anchor) til fjell.

Merknad: kalk-sement pelene (oransje og gult) innenfor
byggegropen er modellert med okt stivhet og styrke, se
Tabell 2.

Ly
o
~an

Figur 5. Endelig utgravning. o

Merknad: avlastningsstivhet i utgravningsfaser er
modellert med 3 ganger pélastningsstivhet.

JORDPARAMETERE

Karakteristisk udrenert skjerfasthet i jordprofilet er basert pa tolkning av laboratorieforsek og
trykksonderinger (CPTU). Tolkningen er presentert i Figur 6. Stivheten (Eso) er antatt 450 ganger
direkte udrenert skjeerfasthet. For kalk-sement stabilisert materiale er udrenert skjerfasthet og
stivhet basert pa laboratorieforsegk.

Lineer gkning i styrke og stivhet er modellert i Plaxis ved bruk av cref/Cincr 0 Eret/Eincr SaMmen
med et referanseniva. Lagene er i et passende antall vertikaldelt med korresponderende
referanseniva for & vare i stand til 8 modellere linezr ekning i styrke og stivhet for skrdnende
lag, dette er illustrert i Figur 7. Merk at negative verdier for Ciner 0g Einer ikke er mulig i Plaxis, og
vil leses som 0 (null). Dette kan derimot lgses ved & benytte horisontaldelinger av lagene med
dybde og benytte konstante verdier for ¢ og E.
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Figur 6. Tolkning av udrenert skjcerfasthet fra
CPTU sonderinger.
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Uten vertikaldeling

"

Med vertikaldeling

Figur 7. lllustrasjon av linecer okning av styrke og
stivhet i Plaxis for skranende lag, uten og med
vertikaldeling.

Udrenert oppfersel av siltig leire, kvikkleire, leire over fjell og kalk-sement stabilisert materiale
er modellert ved bruk av drenert Mohr-Coulomb modell med udrenerte parametere, se Tabell 2.

Tabell 2. Input parametere for drenert Mohr-Coulomb modell for d modellere udrenert

oppforsel.
Parameter | Benevning | Siltig leire | Kvikkleire Leire Kalk- Kalk-
sement? | sement”
v kN/m’ 19 19 19 19 19
Eper) kPa 9 450 3690 6075—-22410 15 000 30 000
Einer kPa/m 0 482 567 0 0
\Y - 0.49 0.49 0.49 0.49 0.49
Cref” kPa 21 8.2 13.5-49.8 40 80
Ciner kPa/m 0 1.1 1.3 0 0
[0) ° 0 0 0 0 0
W ° 0 0 0 0 0
Tstrength kPa 0 0 0 0 0
Rinter - 0.5 0.5 0.5 0.15 0.15

Stivhet ganget med 3 i utgravningsfaser i underliggende jordelementer for & modellere avlastningsstivhet ved bruk
av Mohr-Coulomb modell.

%) 3D-effekter er til en viss grad hensyntatt ved 4 oke udrenert skjaerfasthet 5 % basert pa korresponderende okning
av stabilitetstall for 3D sammenlignet med 2D tilstand.

» Representerer kalk-sement stabilisert materiale over endelig utgravningsniva (halv innblanding av kalk-sement for

ravbarhet).

Representerer kalk-sement stabilisert materiale under endelig utgravningsniva (full innblanding av kalk-sement).
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RESULTATER

Deformert elementnett etter endelig utgravning er vist i Figur 8. Figur 9 viser spuntveggens
forskyvninger, moment og skjeerkraft. Figur 10 viser skjeertoyninger.
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Figur 8. Deformert elementnett etter endelig utgravning. Maksimal deformasjon 88 mm. Skalert
50 ganger.
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Figur 9. Spuntveggens forskyvninger (a), og tverrsnittskrefter: moment (b) og skjcerkraft (c) etter
endelig utgravning.
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Figur 10. Skjcertoyninger (total strains — shear shadings) etter endelig utgravning.
Maksimalverdi =1 %.

Figur 11 viser beregnet sikkerhetsfaktor og bruddfigur fer utgravning og etter endelig utgravning.
En forenklet handberegning for bunnoppressing viser sikkerhetsfaktor, F=1.40, for lokal
bruddfigur. Bruk av Plaxis egner seg derfor til & finne mest kritiske bruddfigur for
bunnoppressing som beregnes til & vere F=1.31.

Stagene og spuntveggen er modellert som elasto-plastiske materialer for & unnga urealistiske
krefter ved beregning av sikkerhetsfaktor. Videre kommenteres at beregnede sikkerhetsfaktorer
ved bruk av s,p er konservativt da anisotrop skjerfasthet (s,a over lengste aktive del av
glideflaten og SuptSykalk-sement OVET den korteste delen) vil medfere hoyere sikkerhetsfaktorer.

F=1.25

Figur 11. Sikkerhetsfaktorer og bruddfigurer, a) for utgravning og b) etter endelig utgravning.
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DISKUSJON OG KONKLUSJONER

Kvikkleirer viser normalt sterkt avtagende styrke med toyning utover peakstyrken, som vist i
blant annet Fig.5 i Bjerrum State-of-the-Art Report (Bjerrum, 1973). Dette mé inkluderes ved
stabilitetsberegninger for & unngé urealistisk mobiliseringsfordeling langs en kritisk glideflate.

Den relativt enkle Mohr-Coulomb (M-C) jordmodellen er benyttet i Plaxis til & modellere styrke
og stivhet av kvikkleire. M-C jordmodellen er en linezr elastisk, perfekt plastisk modell. En
tilneerming til & bekrefte hvorvidt mobiliseringsgraden vil medfere signifikant toyningsavhengig
styrkereduksjon eller ikke, er a kontrollere toyningene i utgravningssekvensene. Toyningsnivéet
kvikkleirer viser signifikant styrkereduksjon vil variere, men skjertoyning i sterrelsesorden 0.5
til 2 % ber vaere et rimelig estimat. En mer pélitelig bestemmelse av denne skj@rtoyningen kan
finnes ved a utfore laboratorieforsek pa uforstyrrede prover av hay kvalitet, slik som dem fra
blokkprever (Sherbrook prevetaker).

Liner gkning av styrke og stivhet for skrdnende lag er modellert ved & dele lagene i et passende
antall vertikaldelinger med korresponderende referanseniva. Dimensjon pa vertikalinndelingene
avhenger av helningen av lagene. I dette tilfellet var lagene vertikaldelt per tiende meter.

Per na er det begrenset med adekvate jordmodeller som sammen med passende numeriske
losninger egner seg til & modellere oppfersel av kvikkleirer. For praktiske forméal kan den relativt
enkle M-C jordmodellen benyttes sdfremt man er klar over modellens begrensninger og vurderer
beregnede toyninger.

Hovedkonklusjonen fra Plaxis analysene er folgende: Mohr-Coulomb modellen kan benyttes til &
simulere pre-peak oppforsel av kvikkleire og elementmetoden kan finne mest kritiske bruddfigur.

REFERANSER

Brinkgreve, R.B.J., Broere, W., Waterman, D., Plaxis 2D — Version 9.0, Delft University of
Technology & Plaxis b.v., The Netherlands, 2008.

Bjerrum, L., Problems of Soil Mechanics and Construction on Soft Clays, State-of-the-Art Report
to Session IV. 8" International Conference on Soil Mechanics and Foundation Engineering,
Moscow (1973).
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EFFEKT AV PROGRESSIVE BRUDD | SENSITIVE LEIRER
Effects of progressivefailurein sensitive clays

Forsteamanuensis, Ph.D. G. Grimstad, Hagskolen i Oslo og Akershus
Professor II, Dr. ing. H. P. Jostad, NGI og NTNU

SAMMENDRAG

Denne artikkelen tar for seg problemet med & beregne sikkerheten i forbindelse med
geoteknisk prosjektering i omrader med sensitive leirer. En gradvis reduksjon av skjeerstyrken
ved ekende skjerteyning (“’softening”) vil fore til lavere sikkerhet enn for perfekt plastiske
materialer hvor skjerstyrken er antatt uavhengig av skjertoyningen. Effekten av “’softening”
er demonstrert ved tilbakeregning av kvikkleireskredet ved Vestfossen i 1984. Det er benyttet
bade en klassisk grenselikevektsmetode og elementmetodeprogrammet Plaxis. Effekten av
”softening” er tatt hensyn til ved & benytte en ikke-lineer spenning-teyningskurve som
inkluderer reduksjonen i skjerstyrken ved ekende skjertoyning. Dette er inkludert i en
spesialversjon av den anisotrope totalspenningsmodellen NGI-ADP. For & unngd det
karakteristiske problemet med nettavhengige resultater i forbindelse med elementberegninger
av softeningmaterialer er det benyttet en “ikke-lokal” teyningsformulering. Dermed kan man
kontrollere spreheten til materialet under den progressive bruddutviklingen. Kontinuerlig
oppdatering av elementnettet var ogsd nedvendig for 4 forfelge bruddutviklingen etter at
skraningen hadde blitt ustabil.

SUMMARY

In this article a numerical method for calculating stability problems in sensitive clays under
undrained load changes is presented. The method consists of FE calculations with "non-local"
strain together with a total stress model called NGI-ADPSoft. The material model accounts
for anisotropy in both the undrained shear strength and the strain behavior in addition to strain
softening. By using "non-local" strain the crucial problem of mesh dependency is avoided.
The presented method is used for back-calculation of an actual slide event at Vestfossen 1984.
In this calculation updated geometry (large deformation) was used to explain how a
progressive failure could propagate over large distance in a nearly horizontal terrain. The
slope stability has also been assessed using limit equilibrium analyses, with and without strain
compatibility.
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1. INNLEDNING

I de senere &rene har vi igjen opplevd kvikkleireskred utlest i forbindelse med
anleggsvirksomhet, for eksempel skredet i Kattmarka i 2009 (Nordal et al. 2009). I
forbindelse med geoteknisk prosjektering i omrader med kvikkleire eller meget sensitiv leire
er det fortsatt en stor usikkerhet knyttet til hvordan man beregningsmessig skal handtere og ta
hensyn til effekten av ”softening” (det vil si en gradvis reduksjon i skjerstyrken ved ekende
skjeerdeformasjon) og progressiv bruddutvikling. Bade nér det gjelder usikkerhet med hensyn
til hvilke krav til sikkerhetsfaktor som ber benyttes og hvordan for eksempel omradestabilitet
skal héndteres ved mindre inngrep i omrdder med dérlig sikkerhet. Som et eksempel er
kravene til sikkerhetsfaktor som benyttes ved vegbygging (SSV, 2010) og hva som benyttes
ved planarbeid (NVE, 2011) avvikende.

I SSV (2010) er kravet til materialfaktor (sikkerhetsfaktor) gkt med minst 7-14%, avhengig i
endring i konsekvensklasse, for et sensitivt (sprett) materiale i forhold til et perfekt plastisk
materiale. Dersom materialfaktoren til en skraning i utgangspunktet er lavere enn y, = 1.4 til
1.6, avhengig av konsekvensklasse, skal terrengendringen fore til en prosentvis forbedring
som maksimalt skal vaere minst 20% dersom materialfaktoren i utgangspunktet er tilnaermet
Ym = 1.0. INVE(2011) er tilsvarende minstekrav y,, > 1.4 og prosentvis forbedring maksimalt
minst 10 til 15%, avhengig av fareklasse og tiltakskategori, dersom y,, i utgangspunktet er
tilnaermet 1.0.

Ved stabilitetsberegninger for fyllinger, skjaringer og skraninger i omrader med kvikke eller
sensitive leirer benyttes det i standard prosjektering grenselikevektsmetoden (f. eks. GeoSuite
Slope eller Slope W). Grenselikevektsmetoden som benyttes i disse programmene er basert pa
en antagelse om perfekt plastisk oppfersel, mens meget sensitive og kvikke leirer defineres &
ha en spro oppfersel. Det er kjent (for eksempel Janbu, 1970; Bernander, 2000 & 2011;
Andresen et al., 2002; Andresen og Jostad, 2004 & 2007) at sprebruddoppfersel slik vi har i
kvikkleirer kan fere til en annen type bruddmekanisme enn for perfekt plastisk leirer.

Det er gjort mye arbeid i Norge pa kartlegging av kvikkleireomréder og etterregning av skred
ved bruk av tradisjonelle grenselikevektsmetoder. Imidlertid har det i lopet av de siste tjue
arene internasjonalt og nasjonalt, innen geomekanikk og andre mekanikkfag, blitt forsket mye
for & bedre forstaelsen av mekanismer knyttet til progressive brudd. Nasjonalt kan vi nevne
grunnleggende studier pé effekten av lokal drenasje fra tynne bruddsoner ogsa kalt skjerband
utfert av Thakur ( 2007) og pagaende arbeid av Ph.D. student Gylland (Gylland, 2009).

[ tillegg har vi ved NGI de siste 20 arene utviklet materialmodeller og analyseprogrammer
som kan benyttes for & regne pa brudd i sensitive leirer (Andresen et al., 2002; Jostad et al.,
2006, Grimstad et al., 2010, Jostad og Grimstad 2011). Grunnleggende innhold i disse
beregningsmodellene er:

e Kompatibilitet mellom forskyvninger og teyninger, og likevekt mellom drivende
krefter og stabiliserende spenninger beregnet ved hjelp av et elementmetodeprogram,
for eksempel Plaxis (www.plaxis.nl)

e Sammenhengen mellom tgyninger og stabiliserende spenninger bestemt ved hjelp av
en anisotrop elastoplastisk materialmodell, for eksempel NGI-ADP (Grimstad et al.
2010)
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e Gradvis reduksjon av skjarstyrken ved ekende toyning utover teyningen ved maks
udrenert skjaerstyrke, som for eksempel inkludert i en spesialversjon av NGI-ADP
modellen beskrevet i Grimstad et al. (2010)

e Problemet med nettavhengige resultater, hvor bruddoppferselen blir mer og mer spro
ved gjentatt forfining av elementnettet er for eksempel unngatt ved & benytte en sékalt
”ikke-lokal” skjerteyningsformulering som beskrevet i Jostad og Grimstad (2011), i
stede for den klassiske skjertoyningen gitt av gradienten til forskyvningsfeltet

e Kontinuerlig oppdatering av geometrien i forbindelse med den progressive
bruddutviklingen etter at skraningen har blitt ustabil er tatt hensyn til ved & benytte en
stordeformasjonsformulering som for eksempel den som er tilgjengelig i Plaxis

Noen av disse punktene vil bli beskrevet narmere i neste kapitel. Videre er en slik
beregningsmodell benyttet i forbindelse med tilbakeregning av kvikkleireskredet ved
Vestfossen 1 1984. Resultater fra dette arbeidet som er en del av et pagaende
forskningsprosjekt ved NGI stottet av Vegdirektoratet, NVE og NFR, vil bli presentert til slutt
i denne artikkelen.

2. NUMERISK METODE
2.1. Kort beskrivelse av NGI-ADPSoft

NGI-ADPSoft er en totalspenningsbasert materialmodell som tar hensyn til anisotropi under
udrenert belastning avhengig av deformasjonsretningen. Modellen benytter input fra treaks
kompresjon (trykk) forsok (s, , s, ypc, ), direkte skjaerforsek (s,°%°, s,°%%, , Y 55 y,D55)
og treaks ekspansjon (strekk) forsok (s.5, s, ypE, v ). Hvor s, star for udrenert skjerstyrke,
p for ”peak”, r for “residual”, y for skjerteyning, C eller A for kompresjon eller aktiv i plan

toyning, DSS for direkte simpel skjer og E eller P for ekspansjon eller passiv i plan teyning.
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Figur 1 Smulering av anisotropt konsoliderte plantayningsforsgk — presentert i normalisert
deviatorisk spenningsplott for plantoyningstilstand (oy — o0y)/2 mot 1 0g i plott med
skjaar spenning mot skjaartgyning
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Tabell 1 Eksempel pd input parametre til NGI-ADPSoft

Gu/s? 8258 578 s5/8” ¥ s”S0sh sst vt 1 e vt 0Pt st

500  0.67 0.5 0.5 0.5 0.5 1% 5% 10% 20% 20% 20% 0.25

Figur 1 viser typiske resultater fra simuleringer av aktiv, passiv og DSS forsek med de
parameterne som er gitt i Tabell 1. Som det fremkommer i tabellen kreves ogsa input av en
elastisk stivhet representert ved Gy, og initial skjermobilisering, ro/suc. Den initiale
skjeermobiliseringen kan vere gitt av den faktiske initiale maksimale skjerspenningen under
forutsetning av vertikal sedimentasjon pé horisontal grunn, gitt ved to = (Gy0 — Gno)2 = % (1 —
Ko)-ovw’, eller i spesielle tilfeller brukt som en tilpasningsparameter for spennings-
toyningskurvene.

Som en ser fra eksempelet er modellen i stand til & beskrive en ikke-linear oppfersel opp til
den maksimale undrenerte skjerstyren, deretter en gradvis reduksjon (“softening”) av
skjeerstyrken mot en residual skjarstyrke. Oppforselen er avhengig av deformasjonsretningen
(anisotrop oppfersel).

4.1. Kort om ”ikke-lokal” tgyning

Ideen med sékalt “ikke-lokal teyning” er at det plastiske (permanente) toyningsinkrementet i
et materialpunkt er erstattet med en “ikke-lokal teyning” hvor teyningsinkrementene i et
omrdde rundt det aktuelle punktet er vektet inn. Det betyr at toyningen er bestemt av
deformasjonen i et gitt omrade i stede for & vere avhengig av elementstorrelsen. Denne
vektingen er typisk gjort med en Gauss funksjon. En variant av denne vektingen er kalt “over
ikke-lokal teyning” (Brinkreve, 1994). Det “ikke-lokale” teyningsinkrementet i1 et
materialpunkt blir da beregnet i henhold til ligning (1).

A (x,) = As"(xi)-a-Aap(xi)Jr\Z/j(w(x)-Asp(x))dv (1)

hvor  Ag”(X) er det plastiske teyningsinkrementet i materialpunktet med posisjon X (x,y,z)
o er en parameter som settes storre en 1.0
Ag(X) er det totale toyningsinkrementet i X
—x) T (x=x:
w(x) = % exp (— (Xx')l#) er vektingsfunksjonen (Gauss funksjonen)

X; er en varierende posisjon rundt X; | er en gitt lengde (”indre lengde”).

Den indre lengden | mé ikke forveksles med skjerbandtykkelsen L. Men i kombinasjon med
valg for a kan den benyttes til 4 kontrollere skjerbandtykkelsen gitt i ligning (2) under (hentet
fra Brinkgreve, 1994).

L ®™ @
l vIn(a)-In(a-1)

Graden av “softening” (helningen pa skj@rspenning-skjerteyningskurven) sammen med
skjeerbandtykkelsen er med pd & bestemme sproheten til materialet ved en progressiv
bruddutvikling. Redusert skjerbandtykkelse gir okt sprohet som for eksempel demonstrert i
Jostad og Andersen (2004).
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5. TILBAKEREGNING AV SKREDET VED VESTFOSSEN

Tilbakeregning av aktuelle skred har blitt utfert for & demonstrere effekten av ”softening” ved
beregning av sikkerhet mot progressivt brudd i sensitive materialer.

5.1. Aktuelle skred
Tabell 2 gir en oversikt over noen skred som er ment & vere utlest av en utfylling plassert i en
naturlig skraning.

Tabell 2 Progressive brudd som mest sannsynlig er utlgst av en fylling i overkant av en
skredmekanisme

Ar L[m] A[m’] V[m’]

Bekkelaget 1953 160 16E3 100E3
Sem 1974 120

Vestfossen 1984 150 15E3 150E3
Balsfjord 1988 45E3 450E3
Finneidfjord 1996 1E6
Leistad, Malvik 2002 25E3

Smared 2006 230 100E3

P& grunn av varierende bakgrunnsmateriale er det mest hensiktsmessig a fokusere pa skred
hvor det foreligger mest data for tilbakeregning med effekt av “’softening”. I denne artikkelen
er det valgt a fokusere pa kvikkleireskredet ved Vestfossen i 1984 (Figur 2).

Figur 2 Utbredelse av skredet ved Vestfossen i 1984

5.2. Materialparametere

NGI (1982) gir forslag til profiler over udrenert skjerstyrke basert pd vingeboringer. Det er
ogsa utfort 3 triaks (se Figur 3) og 3 DSS forsek pa prover tatt i bakkant av skredet. Disse
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resultatene er ekstrapolert ved bruk av SHANSEP prosedyren (Ladd og Foot 1974). I
SHANSEP (”Stress history and normalized Soil engineering properties”) er udrenert styrke
noe omskrevet gitt av ligning (3).

POP

su= 0y S-(1+ )m -OCR,™ 3)

Tho
Hvor: s, er udrenert skjeerstyrke (anisotropi etableres ved a bruke forskjellige S og m verdier
avhengig av retning for skjerdeformasjonen)

Ser SHANSEP normaliseringsparameter

mer SHANSEP eksponenten

POP er geologisk overlagringstykk

OCR, er grad av overkonsolidering som skyldes langtidskryp

I Karlsrud (2010) foreslas folgende parametere for en udrenert aktiv tilstand basert pé tester
av leire fra blokkprever med varierende vanninnhold, w: S=(0.27+0.10-w) og
m = (0.58+0.33-w). Vanninnholdet med dybden er for Vestfossen gitt i Figur 3. Tilsvarende
foreslds det ogsa at S =(0.0+0.26-w) og m = (0.86—0.30-w) for en udrenert passiv tilstand,
mens S =(0.14+0.18-w) og m = (0.35+0.77-w) for en udrenert DSS tilstand. Basert pa en
antagelse om tidligere beliggenhet av sjebunnen (her noe endret i forhold til antagelsen i NGI
1982) og grunnvannsstand fer utfylling som vist i Figur 4, malt vanninnhold og romvekt er
det ved hjelp av SHANSEP etablert profiler over udrenert styrke langs et tverrsnitt gjennom
midten av skredomradet. Figur 5 viser beregnet fordeling av s, for aktuelt tverrsnitt.
Tilsvarende viser Figur 6 og Figur 7 beregnet anisotropiforhold i aktuelt tverrsnitt. Merk at
malt skift i vanninnhold far konsekvens for aktiv udrenert skjaerstyrke og anisotropiforhold.
Siden SHANSEP gir urealistiske lave skjarstyrker opp mot terrengoverflaten er s, profilene
antatt konstant lik 31 kPa ned til en dybde hvor SHANSEP gir sterre verdier. En slik konstant
undrenert skjerstyrke i toppen av profilene er basert pa resultatene fra vingeboringene.

Undrained Triaxial Compression Test
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—7=133m

=—=1=174m

Figur 3 Malt vanninnhold og resultater fra udrenerte triaksforsgk ved Vestfossen (NGI 1982)
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Figur 4 Dagens terreng fer utfylling, antatt tidligere terreng (§@bunn) og antatt
grunnvannsstand fer utfylling
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Figur 5 Profil over beregnet s,* [kPa] for Vestfossen

Figur 6 Profil over beregnet s,7/s, for Vestfossen
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Figur 7 Profil over beregnet 5,°%/s,” for Vestfossen

5.3. Grenselikevektsbetraktninger

Klassisk Fellenius stabilitetsmetode (LE) er initielt brukt i tilbakeregningen. Metoden baserer
seg pa momentlikevekt for en sirkulersyllindrisk glideflate. Ligning (4) under gir beregning
av sikkerhetsfaktor ved hjelp av metoden.

R[TpdL  RYTFAL
T wx | YAWqAX;

)

Beregninger er utfort med og uten teoyningskompatibilitet. Tayningskompatibilitet er oppnadd
ved & maksimere sikkerhetsfaktoren for en gitt glideflate som dermed gir en kritisk konstant
skjerteyning langs glideflaten. Kritisk glideflate oppnadd ved hjelp av teyningskompatibilitet
er dermed ikke nedvendigvis den samme som man oppnar ved en klassisk betraktning med
maks udrenert skjerstyrke. Men i dette tilfellet er de tilnaermet helt like. For 4 kunne benytte
antagelsen om teyningskompatibilitet ma man bestemme seg for en materialoppfersel. I dette
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studiet ble en idealisering av laboratorieforsekene fra NGI (1982) vist i Figur 3 brukt som
input. Figur 8 gir beregnet kritisk flate for opprinnelig skraning (for utfylling) mens Figur 9
gir gkningen i sikkerheten langs samme kritiske glideflate etter utfyllingen. Figur 10 gir ny
kritisk glideflate med fyllingen som drivende last. Disse innledende grenselikevekts-
betraktningene viser at sikkerheten mot en udrenert lastendring for det aktuelle snittet kan ha
veert ganske lav i utgangspunktet og at effekten av “softening” basert pa antagelsen om
toyningskompatibilitet, med valgt input, gir en reduksjon i sterrelsesorden 6-8%.

TERRAIN

PEAK STRENGTHS

——
10 2 STRAIN COMPATIBLE

Figur 8 Kritiske sirkulaere glideflater med og uten tayningskompatibilitet for initialtilstanden
for utfyllingen

Fos 150 4 FILL
1.379
10.0 7 TERRAIN
1.298
50 1
PEAK STRENGTHS
70.0 60.0 100 20.0 30.0 =>=STRAIN COMPATIBLE

Figur 9 Kritiske sirkulazre glideflater med og uten tayningskompatibilitet for samme initielle
kritisk glideflate etter ut fyllingen
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Figur 10 Kritiske sirkulazre glideflater etter utfyllingen med og uten tayningskompatibilitet

5.4. Elementberegninger

Det ble forst utfort en elementanalyse av skraningen for utfylling med en perfekt plastisk
materialoppfersel. Jordmodellen som ble brukt for dette var NGI-ADP modellen. I dette
studiet ble det brukt en tilpasset versjon av modellen som tillot input av styrkeprofilene funnet



38.9

fra SHANSEP betraktningen. Sikkerhetsfaktoren ble beregnet med c-phi reduksjon. Dette ga
F =1.283 og en bruddmekanisme som illustrert i Figur 11. Oppnadd sikkerhetsfaktor er i godt
samsvar med grenselikevektsberegningen som ga F = 1.264, mens bruddmekanismen er
betydelig mer omfattende.

LE, F = 1.264

Figur 11 Beregnet perfekt plastisk bruddmekanisme i PLAXIS for utfylling, F = 1.283,
sammen med kritsk sirkulcer glideflate fra grenselikevektsberegningene (LE)

Deretter ble analysene for tilstanden etter utfylling gjentatt med NGI-ADPSoft, “ikke lokal”
toyning og oppdatert geometri (storforskyvningsformulering i Plaxis). Styrkeprofilet var
importert pa tilsvarende mate som i de tidligere beregningene. Skraningen ble i dette tilfellet
ustabil idet hele fyllingen var lagt pé. I praksis ble dette bestemt ved 4 legge pé en liten
tilleggslast etter aktivering av fyllingen. 1 denne beregningen hadde oppdateringen av
geometrien under utfyllingen en positiv effekt pé stabiliteten. Skraningen ble utstabil for hele
fyllingen var lagt pa uten denne effekten. Men en tilsvarende stabiliserende effekt kunne ogsé
ha blitt oppnddd ved & inkludere en teyningshastighetsavhengig skjerstyrke, men
styrkeprofilet ma da ekes noe siden teyningsraten i laboratorietestene ikke er mindre enn
under utfyllingen.

Beregnet terrengendring sammen med konturer av vertikalforskyvningene pé slutten av
analysen er sammenlignet med innmalt geometri etter skredet i Figur 12. Maksimal
nedsykning i bakkant er 6.5 m og heving i forkant er 3 m. Som en ser er det godt samsvar.
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Figur 12 Plot av beregnede totale vertikaleforskyvninger ved slutten av analysen sammen
med opptegnet innmdlt geometri. Merk at vertikalaksen er skalert
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Neste steg i prosjektet er & utfore en statistisk analyse for & studere forskjell i sikkerhet
mellom perfekt plastisk og ”softening” materialoppfersel. Dette vil gjores ved & laste til brudd
med NGI-ADPSoft (F = 1.0) for deretter & innfore denne bruddlasten pa NGI-ADP modellen
(uten “softening”), hvor sikkerhetsfaktoren (F > 1.0) bestemmes vha. c-phi reduksjon. Ved &
gjore dette for en stor variasjon av sannsynlige input, kan man etterpd etablere en
sannsynlighetsfordeling for en “korreksjonsfaktor” som skal ta hensyn til effekten av
”softening”. Prosedyren har blitt automatisert gjennom et program som leser inn input til
PLAXIS fra en tabell generert gjennom Monte Carlo prinsippet (Metropolis & Ulam, 1949).

6. KONKLUSION

Denne artikkelen viser effekten av “softening” ved tilbakeregning av kvikkleireskredet ved
Vestfossen i 1984. Skredet ble initiert pd grunn av en utfylling nederst i skraningen i
forbindelse med opparbeiding av en ny idrettsstadion. Materialparameterne som er benyttet er
basert pa udrenerte treaks kompresjon og DSS forsek. Den anisotrope udrenerte skjerstyrken
er ekstrapolert langs det aktuelle tverrsnittet med en antatt historisk beliggenhet av sjebunnen
ved hjelp av SHANSEP prosedyren. Input til SHANSEP prosedyren er erfaringsdata fra
udrenerte skjarforsek pa leire fra blokkprever av tilsvarende leirer med samme vanninnhold.

I forbindelse med prosjekteringen i 1982 ble ikke sikkerheten pd grunn av fyllingen vurdert,
eller den ble antatt & ha tilstrekkelig sikkerhet siden den ikke var brattere enn opprinnelig
skraning. Nér disse analysene ble gjentatt med et oppdatert skjerstyrkeprofil ble
sikkerhetsfaktoren beregnet ved hjelp av en klassisk grenselikevektsmetode til 1.06.

Det ble deretter forsgkt & ta hensyn til ”softeningen” ved & inkludere en antagelse om konstant
skjeertoyning langs den kritiske glideflaten. Siden maks skjerstyrke opptrer ved forskjellig
skjeertoyning langsetter glideflaten ble skjerstyrken for en gitt konstant skjerteyning i enkelte
omrader redusert pad grunn av “softening” noe som reduserte sikkerhetsfaktoren langs
tilnermet samme glideflate med omtrent 8%.

Til slutt ble skredet etterregnet med Plaxis og en modifisert versjon av NGI-ADP modellen
hvor ”softeningdelen” av spenning-teyningskurvene var inkludert. Problemet med
nettavhengige resultater ble unngatt ved & benytte en ikke-lokal” teyning i stede for en
standard teyningsformulering basert pd gradientene til det beregnede forskyvningsfeltet.
Skjeerstyrkeprofilet som er benyttet i dette studiet er delvis justert slik at beregnet sikkerhet i
dette tilfellet ble 1.0.

Den progressive bruddutviklingen etter at skraningen ble ustabil, hvor skredfronten forplantet
seg nesten 100 m over tilnaermet horisontalt terreng til motsatt side av Vestfosselva, ble
beregnet ved & ta hensyn til oppdatert geometri (storforskyvningsformulering). Beregnet
endelig terrengoverflate pa slutten av analysen, med betydelig heving og senkning, samsvarer
godt med innmalt terreng etter skredet.

Videre i forskningsprosjektet stottet av Vegdirektoratet, NVE og NFR vil det basert pd en
kombinasjon av tilsvarende FE analyser med og uten “softening” bli etablert et statistisk
grunnlag for en korreksjonsfaktor (nedvendig ekning i sikkerhetsfaktoren) for og indirekte ta
hensyn til effekten av ”softening” i sensitive og kvikke leirer nar beregningene gjores med
standard grenselikevektsmetoder.
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I tillegg vil det veere nedvendig med videre forskning for & eke forstdelsen av parametere
(som for eksempel indre lengde eller skarbandtykkelse, toyningshastighet, lokal drenasje,
osv.) som styrer sproheten til materialet i forbindelse med den progressive bruddutviklingen.
Dette er for eksempel temaet for pagdende arbeid til Ph.D student Gylland ved NTNU.

TAKK

Forfatterne gnsker 4 rette en takk til Vegdirektoratet og NVE som sammen med NGI gjennom
grunnbevilgning fra Norges forskningsrdd (NFR) har finansiert dette arbeidet.
Forsteforfatteren ensker ogsd 4 rette en spesiell takk til NGI, hvor han jobbet da han var
involvert i dette prosjektet.
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ANVENDELSE AV MODIFISERT TOTALSONDERING I FROSSEN
JORD

The application of modified total sounding techniques in frozen ground

Siv. Ing. Eirin Husdal, Rambell
Forsk. Ing. Jomar Finseth, UNIS og SINTEF Byggforsk
Ingenier Magne Wold, SINTEF Byggforsk

SAMMENDRAG

Manglende metoder for geotekniske sonderinger i permafrost med stor andel frosset vann har
gjennom flere &r fort til en begrenset mulighet for innsamling av jorddata uten bruk av
provetaking pa Svalbard. Denne studien har i utgangspunktet basert seg pa erfaringer fra
geotekniske boringer utfert av SINTEF Byggforsk pd Svalbard siden 2008, der sonderinger i
permafrost har veert et aktuelt tema. Varen 2011 ble det gjennomfert en studie ved et
samarbeidsprosjekt mellom Universitetsstudiene pa Svalbard (UNIS), NTNU og SINTEF.
Malet var & utvikle en effektiv sonderingsteknikk, i hovedsak basert pa totalsondering, for &
finne parametere knyttet til lagdeling og gjenkjenning av de forskjellige jordarter i frosset
jord. Denne presentasjonen er basert pa masteroppgave ved UNIS gjennomfert av M.Sc, Eirin
Husdal i Rambgll.

SUMMARY

Lack of efficient methods for geotechnical
soundings in cold permafrost has for many
years limited the possibilities of collection of
soil parameters without using sampling
techniques at Svalbard. This study is based on
several years of experience from geotechnical
fieldwork performed by SINTEF Byggforsk,
where sounding in permafrost has been
focused. In spring 2011 a study were carried
out with partners from UNIS, NTNU and
SINTEF. The goal was to find an efficient way
of performing geotechnical sounding in
permafrost based on the method totalsounding,
to find parameters connected to soil
stratification and reorganization of the different
soils in frozen ground. This presentation is
based on a UNIS master thesis performed by
M.Sc. Eirin Husdal in Rambgll.

Figur 1: SINTEF borerigg med operator (Foto:
Eirin Husdal)
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DEFINISJONER

”Permafrost er definert som jord eller stein med temperatur under 0°C i lgpet av to pafelgende
vintre og sommeren i mellom” (Andersland and Ladanyi, 2004, s.8)

Definisjonen tar ikke hensyn til vann- eller saltinnhold i grunnen. Salt senker frysepunktet til
vann og masser med heyt saltinnhold kan ha temperaturer under 0°C og fortsatt ikke vere
frosset. Det vil si at permafrost kan besta av bade frosset og ufrosset grunn.

INNLEDNING

SINTEF har siden 2008 gjennomfert geotekniske prosjekter pa Svalbard, i hovedsak har dette
vert forsknings og utviklingsprosjekter, men ogsa kommersielle prosjekter har vert en del av
aktiviteten. Bakgrunnen for denne satsingen var prosjektet GISSAC hvor malet var & finne
effektive mater 4 erosjonsbeskytte arktisk kyst ved bruk av lokale jordmaterialer. I dette
prosjektet ble det anskaffet en GEOTECH borerigg for utferelse av geoteknisk feltarbeid.
Gjennom seking i produkter og publikasjoner ble det klart at eneste méte & finne gode
geotekniske parametere for kald permafrost oppnds gjennom prevetaking. Det har veert
gjennomfort CPT i frosset jord (Andersland and Ladanyi, 2004), men for permafrost pa
Svalbard er en slik sonderingsmetode lite egnet da temperatur i jorden, jordens
sammensetning og generelt hoy andel ufrosset vann vil fere til for stor spissmotstand og
nedpressingskraft.

Manglede kompetanse og manglende metode har av den grunn fert til at den eneste sikre
metode for bestemmelse av jordparametere og egenskaper sé langt har vart provetaking med
péafelgende laboratorieanalyser, noe som bade er tidkrevende og lite kostnadseffektivt spesielt
i grovere permafrost jord (sand/grus).

EGENSKAPER AV FROSSET JORD OG "STANDARD'" TOTALSONDERING

Siden 2008 har det ved flere anledninger og i flere prosjekter vart gjennomfert tester for bruk
av totalsondering i permafrost. Denne metoden er den mest vanlige sonderingsmetoden pa
fastlandet i Norge og har gjennom bedrede tolkningsmetoder vist & kunne péavise lagdelinger
og til dels gjenkjenning av de forskjellige jordarter i ufrosset jord. Nér det gjelder permafrost
sé vil dennes egenskaper vare totalt forskjellig fra ufrosset jord. Frosset vann i kornskjellettet
gjor at jorden far stivere egenskaper, gkende ved lav temperatur (Andersland and Ladanyi,
2004), som skyldes at mer vann fryser. Denne stive egenskapen gjor sondering til en stor
utfordring, bade spiss/boremotstand og nedpressingskraft eker betydelig, noe som gjor at
sondering i permafrost kan sammenlignes med sondering i svaert faste masser nér det gjelder
ufrosset jord. Dette betyr at det er vanskelig & gjennomfere sonderinger/boringer uten bruk av
spylemedium og hammer. Jord som er undersegkt i denne studien ligger under marin grense, i
omradet rundt UNIS, og har til dels saltholdig porevann og er lagdelt med innhold som
spenner mellom leire og sand. Mellom de forskjellige lagene ligger is og til dels ufrosset salt
porevann.

Ved flere anledninger er det forsekt gjennomfert standard totalsondering med ¢ 57 mm
borekrone (SVV, 1997) uten bruk av hammer og spylemedium, med manglende resultat. Slik
sondering i frosset jord mé gjennomferes med stor nedpressingskraft, og lav matehastighet
gjor at frosset vann smelter foran borkronen og sonderingsresultatene er lite tolkbare.
Samtidig vil en slik sonderingsmetode fore til uforholdsmessig stor slitasje pé lett boreutstyr,
noe som er en forutsetning for transport pa Svalbard. Nér det gjelder spylemedium sa ville det
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veert naturlig & bruke vann, men praktiske forhold ved boring i arktisk klima, samt fare for
rask nedsmelting av den frosne jorden har fort til at alle boringer gjennomferes ved hjelp av
komprimert luft. Ideelt sett burde luften ha vert nedkjelt under boring, men i denne studien
har det ikke veert gkonomi for & gjennomfoere dette. Vedrerende valg av borkrone sa har
erfaringer vist at bruk av ¢ 57 mm borkrone gir for liten spalte for oppspyling av borkaks
mellom hullvegg og stangsystem, slik at for de undersekelsene som er beskrevet i denne
presentasjonen er det brukt @ 76 mm borkrone.

MODIFISERT TOTALSONDERING

For & mete de utfordringer som har oppstatt ved bruk av standard totalsondering har det veert
gjennomfort en rekke tester ved & modifisere metoden for bruk i permafrost. I hovedsak gar
dette ut pa & gjennomfere sonderingen ved bruk av en metode der rotasjonshastighet og
matekraft har vart variert for optimalt utslag pd matehastighet, som har vert den registrerte
parameter. Folgende spesifikasjoner er brukt ved modifisert metode:

- Konstant rotasjonshastighet, variert omrade: 25-40 o/min
- Konstant matekraft, variert omrade: 5-8 kN

- Registrering av matehastighet

- Spyletrykk (luft) 0,9-1,1 MPa

- Luftvolum ~10 m*/min

- Hammer

- Fjellborstenger o 45 mm

- Fjellborkrone @ 76 mm

UNDERSOUKELSER OG RESULTAT

Feltundersekelsene ble utfort i perioden januar til mai varen 2011. Det ble utfert til sammen
12 modifiserte totalsonderinger, supplert av 1 preveserie og 1 thermistorstring
(temperaturmaler). Undersekelsene ble gjort ned til omtrent 9 meter dybde.
Totalsonderingene ble utfert med ulik penetrasjons- og rotasjonshastighet for & se om
resultatet i vesentlig grad ble endret ved endrede parametre. Sonderingene er supplert med en
preveserie for & finne lagdelinger samt egenskaper av permafrost i det aktuelle omradet.

Den modifiserte totalsonderingsmetoden var gjennomferbar. Metoden oppnadde nedvendig
sonderingskraft til & penetrere ned i grunnen. Ved enkelte dybder oppsto problemer med
sirkulasjon av spylemedium. Dette skyldes i hovedsak at tint jord enten fros fast i vegg av
hullet pa vei opp, eller andel av ufrosset vann forte til at borekakset fikk en konsistens som
ikke var mulig & spyle opp. Ved slike hendelser sank borehastigheten og hullet métte bores
opp for & bedre sirkulasjonen. Ved enkelte tilfeller métte sondering avbrytes.
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Figur 2: Presentasjon av modifisert totalsondering 104

Figur 2 viser en sondering utfert med 5 kN nedpressingskraft og 40 omdreininger per minutt,
sonderingen er tegnet ved hjelp av GeoSuite. GeoSuite har etter foresparsel laget en versjon
der man far presentert bortid til heyre og nedpressingskraft til venstre, motsatt i forhold
totalsondering i ufrosset jord. I tillegg er standard glattefunksjon av bortid tatt bort.

En ideell sondering ble utfort med konstant matekraft og rotasjonshastighet. Dette viste seg &
vere vanskelig 1 praksis, og alle sonderinger i denne studien har et mindre avvik fra de
onskede konstante verdiene.

Temperatur har stor pdvirkning av egenskapene til frosset jord. For & kartlegge
temperaturfordeling i permafrosten i det aktuelle omradet, ble det innstallert en
thermistorstring. Thermistorstringen hadde 10 temperaturmélere jevnt fordelt fra 0 til 9 meter
under terrengniva. Temperaturfordeling i grunnen er vist i figur 3.

Temperature (C)
10 0

< 20

Figur 3: Temperaturfordeling i grunnen, registrert i perioden 23.03.11-28.04.11
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Det er totalt tatt opp 17 kjerner med varierende lengde, samt at forstyrret materiale er
undersgkt. En opptatt kjerneprove er illustrert i figur 4. Nér det gjelder aktivt lag (pa stedet
1,2 meter) sé er dette ikke viet saerlig oppmerksomhet pa grunn av forstyrrelser i jorden som
folge av stadige tine/frysesykluser. Sondering og prevetaking er gjennomfert til 9 meter.
Folgende laboratorieprogram er inkludert i studien:

* Visuelle beskrivelse av
jordart og isinnhold

* Vanninnhold (frosset og
ufrosset)

* Flyte- og plastisitetsgrense

¢ Saltinnhold

* Tyngdetetthet

* Kornfordeling

* Enaksiale trykkforsek

Figur 4: Prove med tydelig islag

Antatt lagdeling i grunnen basert pa klassifisering av jordpraver er presentert i figur 3.
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Figur 5: Antatt lagdeling basert pa analyse av Figur 6: Grafisk framstilling av kornfordeling med
jordprever dybden
VURDERING

Resultat fra sonderinger og prever ble analysert og sammenlignet. Figur 5 viser en
sammenstilling av to sonderinger og antatt lagdeling funnet fra jordprever.
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Figur 7: Sammenligning av sonderinger og antatt lagdeling, sonderinger utfert med 8 kN matekraft og 30
omdreininger per minutt

I forhold til & sammenholde denne studien med lignende studier ble det forsekt opprettet
kontakt med fagmiljeer i Canada og Russland, uten hell. Av den grunn er erfaringer fra bruk
av totalsondering fra Svalbard det eneste sammenligningsgrunnlaget.

Det er vanskelig 4 kjenne igjen kjente trekk brukt i tolkning av tradisjonell
totalsonderingsmetode. Sondering med spyling og slag genererer hoy kraft og tynne lag kan
lett ”forsvinne” i sonderingsprofilet. En tolkning bar dermed se pa de store linjene. Hvis man
ser pa de store trekkene, aker bortida med dybden. Da det er brukt 76mm borkrone og 45 mm
stenger, er det sannsynlig at stangfriksjon kan neglisjeres. @kning av bortid med dybde kan
dermed indikere fastere masser ved hoyere spenningsniva.

Knekkpunkter/skift i bortidprofilet pd omtrent samme dybde i alle sonderingene, indikerer en
lagdeling. Lagdelingen var generelt tydeligst i starten av sonderingene. Det var ingen
gjenkjennelig respons i bortid for de ulike jordtypene. I flere sonderinger okte bortida i
leirelag, mens i andre sonderinger var responsen motsatt. En sammenligning av sondering 112
og 113, vist i figur 7, illustrerer en lik respons i bortid ned til 6,5 meter dybde, deretter er
responsen motsatt. Et hovedtrekk som gikk igjen i sonderingene var lavere bortid mellom 3 og
4 meter dybde. Kornfordeling vist i figur 5 tyder pa vesentlig finere masser i samme
dybdeintervall enn for resten av profilet.

I lopet av sonderingene ble det observert at bortida gikk ned nér det kom is opp fra borhull.
En hypotese var at "peak" med lav bortid indikerte islag. Ved & se pa sonderingene i etterkant
er det derimot ikke mulig & gjenkjenne disse islagene. En arsak til det kan vaere at ikke alle
islag er registrert i den antatte lagdelingen, eller det kan vaere lokale variasjoner i islagets
tykkelse og utbredelse.



39.7

KONKLUSJON

Modifisert totalsondering viste seg & vare en gjennomferbar metode. Metoden oppnadde
negdvendig sonderingskraft til & penetrere ned i grunnen. P4 grunn av begrenset tid og
ressurser ble metoden utprevd innenfor et lite omrade, bestdende av leire og sand med
finstoff. Det vil si at metodens gjennomferbarhet i andre jordarter ikke er avdekt. Modifisert
totalsondering sa ut til fungere godt i frosset permafrost og darlig i ufrosset permafrost.

Det ble forsekt & tolke de modifiserte totalsonderingene. Kjente trekk brukt i tolkning av
tradisjonelle sonderingsmetoder kan ikke benyttes direkte til bestemmelse av jordart. Som
tidligere nevnt vil spyling og slag generere hoy kraft og gjore at tynne lag ikke vises i
sonderingsprofilet. Lagdelinga vist i figur 3 bestér av mange tynne lag, hovedsakelig sand
med finstoff og leire. A gjenkjenne disse lagdelingene i totalsonderingene var til dels mulig,
men sonderingene gav ikke samme respons pa samme jordmasser eller for samme dybder.
Metoden kan kanskje indikere en lagdeling, men ikke identifisere jordartene. En vesentlig
hensikt med sonderinger i permafrost er a finne forekomster av ren is. Islag, som her med
tykkelse inntil 4 cm, kan ikke avdekkes fra sonderingsresultatene.

Det er flere mulige forklaringer pa hvorfor det var vanskelig & tolke sonderingene. Det kan
vaere lokale variasjoner av is, ufrosset vann og lagdeling i grunnen, slik at funnet lagdeling og
sonderinger i praksis ikke er sammenlignbare. Frosset jord har andre egenskaper enn
tilsvarende ufrosset jord, og det er mulig at isen i jorda “overstyrer” egenskapene til selve
kornskjellettet.

Dette arbeidet ma sees som en introduksjon til en eventuell ny totalsonderingsmetode. Mer
forskning er nedvendig for & fastsla bruksverdien til metoden. Modifisert totalsondering kan
ikke brukes til grunnundersekelsesformal slik den er i dag.

VIDERE ARBEID

Sonderinger mé utferes for ulike grunnforhold og lokasjoner i omrader med frosset grunn. I
forste omgang ber sonderinger utferes for homogene grunnforhold og i ren is, dette for a se
hvilken respons som oppnés i ulike materialer.

Under sondering ble det observert at slagfrekvensen varierte i lapet av sonderingen. En
hypotese er at slagfrekvensen gker ved penetrasjon av faste lag. Ved & finne en metode for &
logge slagfrekvens, kan det avdekkes om slagfrekvensen kan indikere jordas lagdeling eller
islag. En annen interessant vinkling kan vare sammenhold av slagfrekvens mot saltinnhold og
permafrost temperatur, der begge parametere vil ha betydning for andel frosset vann i jord.

Avkjeling av spyleluft kan redusere varmeproduksjon i lopet av sondering, og dermed fore til
sonderinger av bedre kvalitet. Etter hvert kan sonderinger ogsé utferes med ulike
kombinasjoner av rotasjonshastighet og matekraft, som i denne studien.

Dokumentasjon av borehull i lapet av sondering, for eksempel ved filming av overflate ved
borehull, vil gi en mer komplett borelogg. En dokumentasjon av hvilke lesmasser som
kommer opp av borehull ved ulike dybder er verdifullt da man har jordprever fra eksakt
samme sted som utfert sonering. Dette kan ogsa gjeres ved a ta jevnlige poseprover av
borkaks.
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AVLOPSPROSJEKTET MIDGARDSORMEN

SEKANTPELER BRUKT SOM AVSTIVNING AV 25 M DYP SJAKT I
KVIKKLEIRE

On A 25 m Deep Secant Piled Shaft in Quick Clay
Siv.ing. Trond Feyn, Norconsult AS

SAMMENDRAG

Sjakt S9 er en maksimalt 25 m dyp, sirkuleer sjakt med innvendig diameter 16 m. Den er
etablert i kvikkleire og i sveert skrdnende berg. Sjakten ligger i serestre del av Oslo sentrum
og ble utfort hesten 2010. Den er etablert ved hjelp av 66 sekantpeler av betong, utstept i
bakken. Sjakten har ingen annen avstivning enn sekantpelene. Jordtrykket tas opp som
ringtrykk i konstruksjonen. Pelene er boret/meislet ned i berg. Sekunderpelene er lett armert.
Skrénende terreng gir ubalansert jordtrykk mot den ene siden av sjakten og det er derfor satt
seks forankringsstag i berg for 4 unnga strekk i deler av veggen. Grunnen der sekantpelene er,
ble pé forhand forsterket med kalk-/sementpeler, hvilket anses som en vesentlig forutsetning
for den vellykkede gjennomferingen av sjaktarbeidene.

Denne artikkelen beskriver metoden som ble brukt og noen forhold som ga bekymringer
under utgravingen.

SUMMARY

Shaft S9 is a circular shaft on the Midgardsormen Project in Oslo, with inner diameter of 16
metres and a maximum depth of 25 metres, sunk in quick clay not far from the city centre of
Oslo, Norway in the autumn of 2010. The 66 secant piles were cast in situ and were chiselled
into the underlying steep bedrock. There is no other support than the piles; the earth pressure
is withheld by the hoop stress in the construction. Before installing the piles, the ground was
stabilized by means of lime cement columns, which is considered crucial for the successful
execution of the works. Inclined terrain gives unbalanced earth pressure on one side of the
shaft, and as a consequence six cable anchors were set into bedrock to avoid strain in that
section of the wall. The project is an on-going upgrade of the storm water system in Oslo,
managed by the Water and Sewer Administration in Oslo. Norconsult AS is consulting
engineers for the project.

MIDGARDSORMEN SKAL GJORE AKERSELVA OG OSLOFJORDEN RENERE

Hvert ér er det ca. 60 ugnskede utslipp av urenset avlgpsvann til Akerselva og til Oslofjorden
i nerheten av Akerselva. Utslippene skjer gjennom en rekke overlap. Prosjektet Midgards-
ormen har som mal & redusere omfanget av disse utslippene drastisk ved at vannet i
utslippsledningene samles opp og fares til Bekkelaget renseanlegg (BRA) for rensing, for
utslipp i fjorden pé dypt vann.

Prosjektet er svaert omfattende og har en kostnadsramme pa ca. 1,3 milliarder kroner.
Anlegget skal st ferdig i 2014 og planleggingen begynte i det smé i 2005. Midgardsormens
ledninger etableres i losmasser frem til et knutepunkt som ligger i Gamlebyen, benevnt sjakt
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S9, hvorfra det vil bli en overferingstunnel i berg til renseanlegget. Hele systemet er basert pa
selvfall og ledningene ligger stort sett med minimumsfall. Ved BRA vil vannet bli pumpet
opp, renset, og sa sluppet ut i Bekkelagsbassenget gjennom en ny bergtunnel og via diffusorer
pa sjebunnen.

Midgardsormen far en samlet lengde pé ca. 9,5 km, inkludert overferingstunnelen péa 2 km og
utslippstunnelen pa 1 km. Det sprenges ut ca. 135 000 m® berg. Rorene har en samlet lengde
pa ca. 6,5 km og innvendig diameter varierer stort sett mellom 1000 og 2400 mm. Omtrent
2,5 km blir etablert ved rarpressing/mikrotunnelering, resten i avstivede grofter. Lengste
strekning som er presset er ca. 520 m og her er innvendig diameter 2400 mm.

Kartet nedenfor viser en forenklet oversikt over ledninger og tunneler som utgjer
Midgardsormen. Strekninger i redt utferes i totalentreprise. Det samme gjelder strekningen
Gamlebyen - Sgrenga, vestover fra sjakt S9 i Gamlebyen.

Sjakt S9
o
o
o
o
-
v
°
°
.
@
B
o
x
.
Figur 1 Oversiktskart over indre Oslofjord med traseer for Midgardsormen.

Fra Kuba i nord til Bekkelaget renseanlegg i sor er det ca.5 km i luftlinje.
Hllustrasjon: VAV.

ORGANISERING

Vann- og avlgpsetaten i Oslo kommune (VAV) er byggherre. Norconsult AS er rddgivende
ingenier for alle fagfelt. Til nd er arbeider utfort av folgende hovedentreprenerer: Kristian
Olimb AS, Veidekke Anlegg AS og KF Entreprener AS. Rerpressing/mikrotunnelering
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utfores stort sett som totalentreprise med Kristian Olimb AS som entreprener og Jstergaard
AS fra Danmark som underentreprener.

SJAKT S9 ER ET VIKTIG OG KOSTBART KNUTEPUNKT

Totalkostnad for etablering av sjakten, inkl. adkomstvei, masseutskifting, spuntvegg mot
Mosseveien osv., er ca. 23 millioner kroner.

Sjakt S9 er “koblingspunktet” mellom rer i losmasser og den ca. 2 km lange tunnelen til
Bekkelaget. Tunneltverrsnitt er ca. 37 m* og tunnelen vil fungere som fordreyningsbasseng i
nedbarsperioder for & jevne ut tilferselen av vann til renseanlegget.

SJAKTENS BELIGGENHET OG STORRELSE MATTE VELGES OMHYGGELIG

Nayaktig plassering av sjakten ble bestemt ut fra kravet om at det skulle ga et ror med ytre
diameter 3 m ut i lesmasser i den ene enden av sjakten og en bergtunnel med heyde ca. 3 m i
den andre enden. Dessuten matte man ha plass til utstyret som skulle presse reret ut fra
sjakten. Man endte dermed opp pé plenen foran de karakteristiske boligblokkene ved foten av
Kongsveien, mellom Mosseveien og Dstfoldbanen. Pa flyfotoet nedenfor er beliggenheten av
sjakten vist. Mosseveien ligger pa ca. kote 14 og Ustfoldbanen pé ca. kote 6.

Kongsveien#

-~ '
Mosseveien
. < a

7

Figur 2 Oversiktsbilde for anleggsstart, sett fra nord.

Foto: Gule sider.
Pa det valgte omradet 14 tidligere landkaret for en firefelts veibru som gikk over jernbanens
sporomrade og frem til Bispegata. Brua ble bygget pa 1960-tallet og ble revet for noen ar
siden. Det var altsa ikke jomfruelig grunn, men derimot var det mange stélpeler i bakken, en
landkarvegg og dessuten en stor, pelet betongplate i tillopet til brua. Anleggsomradet har
skranende terreng og man valgte & legge arbeidsplanum pé ca. kote 10. Inn mot Mosseveien
ble det slétt en spuntvegg og veien ble lagt noe om pa utsiden av denne veggen.

Figur 3 og 5 viser hhv. plan og snitt av sjakten.



Figur 3 Plan av anleggsomrddet med den sirkulcere sjakten.
Kryssene og prikkene er eksisterende peler. Merk spunt mot Mosseveien.

Tunnelen mot Bekkelaget gdar mot sor/sorost. Roret med 3,0 m diameter gdr mot
nord/nordvest.

Figur 4 Oversiktsbilde.

Spunt mot Mosseveien er satt, frigraving av eksisterende peler pagadr.
Foto: Google.
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Snitt av sjakten

Figur 5
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HOVEDTALL FOR SJAKTEN

Langs sjaktveggens fot varierer bergoverflatens niva med ca. 8,5 m. Sekantpelene ble etablert
ved pressing og dreing av borerer og kontinuerlig uttak av masser med auger. Pelenes dybde i
berg varierer mellom ca. 0,2 og 3,0 m; den store variasjonen skyldes variasjon i bergets
fasthet. Pelenes teoretiske diameter er 1080 mm, dvs. det var borergrets utvendige diameter.
Overlapping mellom pelene i senter vegg er ca. 250 mm. Mesteparten av bunnen av sjakten er
sprengt ned til en horisontal flate. Fra sjakten er det presset et ror med utvendig diameter 3,0
m i en lengde pé ca. 520 m i lesmasser. Tunnelen fra BRA har et tverrsnitt pd 3 m x 3m der
den kommer inn i sjakten. Det skal ogsé etableres andre ror fra sjakten, gjennom lesmasser. |
sjakten skal det bygges en samlerenne i betong og en permanent trappesjakt til terreng for det
fylles stein mellom sjaktveggen og trapperommet. Pa overflaten vil det i skréningen bli
bygget et lite driftsbygg og noen stettemurer.

Der sekantpelene skulle settes, ble grunnen forsterket med kalk-/sementpeler (KS-peler) i en
ca. 2,3 m bred ring; fire peler i bredden med diameter 600 mm, se figur 10 og 11. Det ble satt
til sammen ca. 450 peler med samlet lengde ca. 9000 m.

GRUNNFORHOLD

Grunnforholdene viste stor variasjon, bade nar det gjaldt lesmasser og berg. Innenfor
sjaktomradet var det bade meget sensitiv leire og lite til middels sensitiv leire. Figur 6 viser
borplan med sonderinger, der ogsa vingeboringer og preveserier med stor variasjon i
sensitivitet er vist.

Undersgkelsene viste at dybde til antatt berg der sjakten skulle etableres varierte mellom ca.
19 og ca. 28 m, og nivaet for antatt berg varierte mellom ca. kote -5 og ca. kote -16.
Undersgkelsene utfort for prosjektet indikerte fyllmasser i inntil ca. 5 - 6 m dybde. Under
fyllmassene; siltig leire i hvertfall ned til ca. kote -10. Videre nedover antagelig sandig, grusig
leire til ca. kote -15. Det var pavist enkelte faste lag. Ved flere av sonderingene ble det antatt
at borkronen skrenset langs skraberg. Udrenert skjerstyrke av leiren, malt ved rutineforsek og
vingeboring, er 40 - 25 kPa fra 5 - 20 m.

SPUNTET SJAKT VAR ALTERNATIV TIL SEKANTPELER

For man endte opp med en sirkulaer sjakt av sekantpeler, ble ulike tverrsnitt vurdert og
forkastet. Man vurderte bl.a. senkekasse som skulle stopes pa terreng og trekkes ned ved hjelp
av stag. Utfordringer med tilslutning til den ujevne bergoverflaten gjorde at man valgte en
metode som kunne tilpasses berget under byggingen. I konkurransegrunnlaget ble det bedt om
pris pa to spuntede, sirkulare losninger i tillegg til den valgte. Begge spuntlesningene besto
av H-profiler, hvorav man i den ene ville bruke lukkede profiler som skulle temmes for jord
og stepes ut. Sjakten skulle sa graves ut uten ringavstivning og uten grunnforsterkning. I det
andre spuntalternativet skulle det etableres ringavstivning i tre nivder og grunnen inne i
sjakten skulle i sin helhet forsterkes med KS-peler for utgaving.

For begge spuntlgsningene var det forutsatt fordyblingsbolter ved spuntfot og jetpeler for
tetting av overgangen mellom berg og spunt.



Figur 6 Borplan, med indikert stor lokal variasjon i sensitivitet.
Den doble ringen angir sjaktveggen. Det skraverte omrddet er gang/sykkelveien
som mdtte ledes utenfor spunten mot Mosseveien.

SEKANTPELER VAR BILLIGST OG GA DEN SIKRESTE LOSNINGEN

Tilbudet pé sekantpellasningen fra Veidekke Entreprener AS med Ziiblin AS som under-
entreprengr, var lavest. Entreprenegren mente at jetpeler som var med i beskrivelsen for tetting
av overgangen til berg var ungdvendig fordi pelene ville bli boret/meislet tilstrekkelig dypt
ned i berg. Det var dessuten forutsatt to fordyblingsbolter i hver sekunderpel; de skulle ligge i
ytterkant av pelene. P4 grunn av at armeringen og dermed fordyblingsrerene ville bli dreid
under stepingen, kunne imidlertid ikke entrepreneren garantere at rerene ville sta i gnsket
posisjon. Man valgte derfor & bruke tre ror i stedet for to, og fordele dem jevnt i pelen. Derved
ville ett ror med sikkerhet bli stdende ganske langt ut i pelen og sikre god fordybling nér
dyblen ble satt. Utfarelsen ble s& god at verken jetpeler eller fordyblingsbolter var nedvendig.

Antall peler og derved overlappingen mellom pelene ble valgt i samrdd med entrepreneren.
Noyaktighet ved boring av pelene er svert avgjerende for at man skal fa den forutsatte
overlapping mellom pelene og det nedvendige betongtverrsnittet. Her nevnes ogsa at
borergret har stor stivhet; det er dobbeltvegget og har en tykkelse pd 45 mm. Dette bidrar til
minimalt retningsavvik under boringen av pelene.

Figur 7 viser plansnitt av sjakten.
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Figur 7 Plansnitt av sjakten

Grenser for bergskjceringen i bunn av sjakten er vist

SEKANTPELMETODEN - KORT BESKRIVELSE

Sekantpeler brukes vanligvis for & lage en sammenhengende vegg for avstivning av
utgravninger. Det er borede eller sjaktede peler som stepes ut i bakken samtidig som borergret
trekkes. Hver annen pel betegnes hhv. primer- og sekundarpel. Sekundarpelene bores inn i
de allerede etablerte primarpelene. Primarpelene armeres vanligvis ikke fordi det skal bores
inn i dem, mens sekundaerpelene kan ha armering. Rer for fordybling, forankring, injeksjon,
inklinometer osv. kan festes til armeringen.

Det stilles store krav til vertikal noyaktighet av pelene for at de skal ha den foreskrevne
overlapping. Pelediametre varierer mye, men normalt ligger de i omrédet 800 - 1200 mm. For
a sikre neyaktig ansett av pelene stopes det pa forhdnd en boremal (sjablong), til f.eks. 0,5 m
dybde under arbeidsplanet. Denne er som regel lett armert.

Nedenstaende sitat (Den norske Pelekomité, 2011) beskriver metoden for etablering av
borede/sjaktede peler:

”Ved denne peletype tas massene opp ved grabbing eller dgring (skrueboring), der dgeren
star pd en fast stang. Vanligvis benyttes et dpent boreror som trykkes og dreies ned i
losmassene samtidig som massene tas ut fra roret. Ofte benyttes det spesielle pilarmaskiner
med rotasjonsaggregat som presser og roterer ned roret samtidig som man kan operere
verktoy for tomming av roret. Alternativt benyttes oscillatorer eller rotasjonsmaskiner som
vrir og presser ned roret sammen med en kran for rorhdndtering og grabbing.”

Figuren nedenfor viser arbeidsgangen for etablering av peler i losmasser.
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Figur 8 Borede peler i losmasser. Arbeidsgang.
Hllustrasjon: Bauer.

SIKRING AV BERGFOT MED BOLTER VAR IKKE NODVENDIG

Figuren nedenfor viser hvordan man eventuelt skulle sette fordyblingsbolter og skra
bergbolter, men ingen av disse ble satt. Krav til minimums innboringsdybde pa 200 mm av
selve pelen er ogsa vist.
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Figur 9 Fot av sjaktvegg. Tenkt utforelse.
Verken fordyblingsbolter eller skrd bergbolter var noedvendig.



40.10

GRUNNFORSTERKNING AV LEIRA VAR AVGJORENDE FOR EN VELLYKKET
SJAKT

Borede peler i meget sensitiv eller kvikk leire mé utfores meget omstendelig for at resultatet
skal bli som forutsatt. Man kan lett risikere at betongen flyter ut i leira under utsteping og at
det blir et stort overforbruk av betong. Verre er det hvis peletverrsnittet blir mindre enn
forutsatt. Det er en rekke faktorer som kan pavirke resultatet; betongens konsistens, niva for
boreror, stoperer, betongoverflate og eventuell stottevaske inne i borereret. Entreprenerens
erfaringer med de gitte grunnforhold kan ogsa ha stor betydning.

For sjakt S9 valgte man & forsterke grunnen med KS-peler, slik at sekantpelene i sin helhet
skulle bores i den forsterkede leira. Dette vurderes & ha vert helt avgjerende for den vellyk-
kede gjennomfoeringen av sjaktarbeidene. Uttak av masser fra borereret ble gjort med auger,
og massene var meget lette & ha med & gjore.

Figurene nedenfor viser plan for stabilisering av grunnen med KS-peler og et utsnitt.
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Figur 10 Plansnitt av sjakten med ring av KS-peler
Merk ekstra pelerad der ror gar ut i losmassene
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Figur 11 Utsnitt av
sjaktveggen
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PROSJEKTERING

Sjaktveggen ble modellert i elementmetodeprogrammet ABAQUS/CAE 6.10. Det viste seg at
hoydeforskjellen mellom Mosseveien og arbeidsplanet ga et ubalansert jordtrykk, som igjen
forte til strekk i den delen av veggen som ligger opp mot Mosseveien. Litt forenklet sagt:
Hele sjakten ville teoretisk kunne bli loftet i “bakkant”, dvs. der strekket forekom. En slik
situasjon kunne man ikke akseptere, og det ble derfor satt forankringsstag ned i berg i den
delen av veggen. Stagene ble boret gjennom fordyblingsrerene i seks peler; tre pa hver side av
tunneltraseen til Bekkelaget. Stagene ble satt da gravenivaet var ca. 4 m nede i sjakten.

Modellbilde med vertikalkrefter i veggen er vist i figuren nedenfor. Sjakten er sett nedenfra
og “innenfra” berget.

SF, SF1 (CSYS-1)
(AvQ: 7S%)
469.15E+02
0.00E+00
30006403

-1

Figur 12 Modell av sjakten.
Gratt indikerer
vertikale strek-
krefter i kIN/m.
Hullet er dpningen
pd 3,0 m for
rorpressing.

KS-PELENE BLE IKKE HELT VELLYKKET - BETONGFORBRUKET OKTE

Under utfoerelsen av KS-pelene var det ett omréde der man ikke lyktes & etablere pelene som
forutsatt, og dette antas 4 ha péavirket utstoping av sekantpelene; man fikk store utstremninger
av betong. Pa et parti av veggen var det 10 - 11 peler med overforbruk av betong langt over
hva man forventet. Under utferelsen fikk man store overraskelser da veggen ble frigravd.

INJEKSJON AV BERGET — VANNINFILTRASJON

Av hensyn til omgivelsene sekte man & minimere drenering og senkning av poretrykket rundt
sjakten; pa et tidlig stadium ble berget under sekantpelene injisert ved boring gjennom rer i
pelene. Dessuten ble det injisert fra bergoverflaten i bunnen av sjakten for man begynte a
sprenge. Til tross for relativt omfattende injeksjon, ble det betydelige lekkasjer inn i sjakten
og det ble besluttet & bore en brenn for vanninfiltrasjon. Dette hadde en positiv effekt pa
poretrykket, og det steg omtrent til verdier man hadde for arbeidene med sjakten begynte.
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FORANKRING MED KABELSTAG PGA. STREKK I DELER AV SJAKTVEGGEN

Stagene som skulle forhindre “vipping” av sjakten ble satt da det var gravd et stykke ned i
sjakten. Bildet nedenfor viser forberedelsene til stagsetting.

Figur 33 Klargjoring for montering av forankringsstag. Spyling av borhull.
Merk rodt rov for inklinometermdlinger i en av pelene.

UTFORELSE AV SJAKTARBEIDENE

De forberedende arbeidene besto i klargjering av omrédet; omlegging av Mosseveien, delvis
flerning av betongplaten og landkaret fra Loenga bru, trekking av stalpelene som sto i1 veien
for sjakten og etablering av spunten mot Mosseveien. Omradet ble planert og KS-pelene satt.
Videre ble det utfort masseutskifting til lette masser for 4 ha tilfredsstillende sikkerhet av
skrdningen mot Ustfoldbanen pa nedsiden av anleggsomréadet. Her nevnes at maskinen for
etablering av sekantpelene hadde en vekt pa 140 tonn.

Bildet nedenfor viser spuntveggen mot Mosseveien, KS-pelrigg og stikk for KS-pelene.
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Figur 14 Maskinen for boring av sekantpelene. Vekt 140 tonn.
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Figur 16 Utstyr for innboring av sekantpelene i berg.

Figur 17 Utskifting av “tenner”.
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Figur 18 Armeringskurv med ror for fordyblingsbolter.

Figur 19 Stoping av boremal for Figur 20 Nedsenking av armeringskurv i
noyaktig ansett av ferdig boret pel.
sekantpelene.
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Figur 21 Diverse utstyr for boring av sekantpelene.

UTGRAVINGEN AV 4000 M® BLE GJORT PA CA. FIRE UKER

Den 2. november 2010 begynte gravingen og til & begynne med ble det brukt en maskin som
nadde ned til ca. 4 m dybde, se bildet nedenfor. Derfra fortsatte man med en 70 tonns maskin
med en teoretisk rekkevidde pa ca. 20 m. Maskinen var meget effektiv, med en skuff som
rommet ca. 1,5 m’ fikk man ut ca. 400 m® pr. dag, dvs. at man kom ca. to meter dypere for
hver dag. Noen meter ned i sjakten fikk man se hvor effektiv KS-stabiliseringen hadde veert;
rett innenfor veggen var det fast leire, mens resten av leira naermest ble flytende.

Det var for evrig en ulempe at maskinfereren ikke kunne se over kanten pa sjakten under en
viss dybde; han maétte sette ned skuffen og trekke den til seg nede i massene i stedet for &
«skjeere pent». Massene ble dermed omrert, uten at det strengt tatt var nedvendig.

Fra ca. 18 m dybde méatte massene tas ut med en mindre maskin (9 tonn) som ble firt ned i
sjakta og som fylte en stalbeholder med volum pa 3 m’. Maskinen matte std pa trelemmer og
effektiviteten var dermed vesentlig mindre enn tidligere. Da man nadde berg i den delen av
sjakta som ligger inn mot Mosseveien, ble en jevn og ganske bratt bergoverflate avdekket. I
den dypeste del av sjakta matte 9-tonneren pigge los den kalkstabiliserte leira fordi den var sa
hard. All leire ble gravd ut og sa ble det fylt inn sprengstein og stept en betongplate, slik at
man fikk et solid fundament for maskinen som skulle presse det store roret ut av sjakta. I
bunnen av sjakta ble det sprengt ut tilstrekkelig plass for rerpressingen.

- -
- 5 >

Figur 22 2. november 2010. Utgraving av sjakt S9 er i gang.
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Figur 23 8. november 2010. 70 tonns maskin med rekkevidde nesten 20 m.

BETONGUTVEKSTER KOM TIL SYNE - HVA SKYLDTES DET?
VAR VEGGEN BLITT SVEKKET?

Etter at man hadde gravd til ca. 8 m dybde, kom det til syne utvekster av betong pa 10 -11
peler over et visst omrade av sjaktveggen. Det var dpenbart at mye betong var gétt inn i leira,
hvilket ga stor bekymring og ferte til lange diskusjoner. Det var naturlig & stille spersmalet:
Nér innsiden av veggen var sd ujevn, hvordan kunne man vere sikker pa at utsiden holdt det
foreskrevne profilet? Det ble gjort noen fa kontroller ved & bore gjennom sjaktveggen og man
ble derved sé beroliget at utgravingen fortsatte.

Tiltak for & fjerne utvekstene ble diskutert og man endte med at de skulle sikres med bolter og
nett. Denne sikringen ble gjort i januar 2011, dvs. etter at sjakten var ferdig utgravd. |
september 2011 lgsnet en mindre del av utveksten og det ble foretatt ytterligere sikring med
bolter, band og nett. Bildet i figur 25 er tatt etter endelig sikring av utvekstene.

2 S b, D L
Figur 24 Betongklumper som ble gravd opp.
Den lengste her er over 3 m lang.
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Figur 25 10. september 2011. De storste betongutvekstene er sikret.

Det var for ovrig ogsa store klumper av betong som enten var uavhengige av sjaktveggen eller
som den store gravemaskinen bret los fra veggen. Noen av de storste er vist pa bildet i figur
24.

BILDER FRA GRAVEARBEIDENE

I det etterfolgende er det vist en rekke bilder fra den spennende utgravingen.

Figur 26 10. november 2010. Utgravingen har nddd ca.13 m. Sjakten sett ovenfra.
Merk faste masser der det er KS-stabilisert ncermest sjaktveggen og omrarte
masser for ovrig.



Figur 27 10. november 2010. Ujevne peler.
Markerte betongutvekster.
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Figur 28 16. november 2010. Utgravingen har nddd ca. 15 m.

Den storste betongutveksten stikker ca. 2 m ut fra sjaktveggen.
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Figur 29 16. november 2010.
70-tonneren ndr ikke lenger helt til motstaende vegg.
Merk faste masser der det er KS-stabilisert ncermest sjaktveggen.

Figur 30 24. november 2010. Utgravingen har nddd ca. 18,5 m.
Ni tonns maskin og stdlbeholder pd 3 m*. Merk skrd bergflate til venstre.
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Figur 31 Sjaktvegg der de storste betongutvekstene var konsentrert.
Den store klumpen til hoyre kom sist og la seg utenpd de andre. I den pelen var
overforbruket av betong ca. 71 %, det storste for alle pelene.



Figur 32 24. november 2010. Oversikt.
Mosseveien til venstre, Ostfoldbanen til hoyre.

INKLINOMETERMALINGER VISTE NARMEST NULL DEFORMASJONER

Det ble satt ned rer for inklinometermalinger i atte av sekundarpelene, noenlunde jevnt
fordelt rundt sjakten. Disse malingene skulle gi informasjon om eventuelle horisontale
deformasjoner av sjaktveggen. Méalingene viste at det var naermest null deformasjoner.

ANDRE FORHOLD SOM VOLDTE HODEBRY
BORERORET SATT FAST - KONSEKVENSER?

Av en ukjent arsak satte boreroret seg fast i ett tilfelle. Det brakk og ble sittende igjen i en
sekundarpel; nr. S16. Man var ikke sikker pa i hvilket nivé reret ble vaerende og om det fast-
stopte roret ville f& noen praktiske konsekvenser. Det var ingenting som tydet pa at pelen
skulle vere skadet og arbeidet med de resterende pelene fortsatte ufortredent. Pel S16 var nr.
43 i steperekkefolgen av de 66 pelene. Pelen hadde et overforbruk av betong pé ca. 52 % ,
nest mest overforbruk av samtlige peler.

Forst da gravingen var godt i gang, ble det bestemt at man ensket & lokalisere reret og om
mulig & kontrollere at det ikke var noe galt med den aktuelle pelen. Kontroll ble utfort ved
hjelp av mellomhullsseismikk (Cross Hole Sonic Logging), som er en forholdsvis enkel og
rask metode. To sonder senkes parallelt i hvert sitt hull og s& maler man lydgjennomgangen i
det mellomliggende materialet, se bildet nedenfor. Vi dro da nytte av at det var brukt tre ror
konsekvent i alle sekundaerpelene; man kunne senke sondene i to og to hull og dermed
kontrollere betongen innenfor rerene. Primerpeler ville naturlig nok ikke kunne kontrolleres
like lett om man hadde ensket det, siden de ikke har rer. Men ved a senke én sonde i hver sin
sekundearpel pa begge sider av en primerpel, kunne man fa en ganske god kontroll av
primarpelene likevel.
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En spesialist med det nadvendige utstyret kom fra Tyskland og kontrollene ble gjennomfort
pa én dag. Det var lett & fastsla hvor det 6 m lange borereret sto, nemlig med overkant i ca.
15,5 m dybde fra toppen, dvs. at underkant sto noe ned i berg. I tillegg til pelene ved det
faststopte roret, kontrollerte man en pel pa motsatt side av sjakten, som det heftet noe
usikkerhet ved.

Figur 33 Kontroll av sekantpeler vha. mellomhullsseismikk.

Figur 34 Kontroll av sekundcerpel nr. 15 vha. mellomhullsseismikk.
Merk trekanten som viser konstellasjonen av de tre rorene i pelen.
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NOEN PELER VAR UTE AV LODD - SKANNING GA DETALJENE

Visuelt s& man at noen peler var litt ute av lodd. Det var imidlertid ikke lett & f4 malt noyaktig
hvor stort avviket fra teoretisk posisjon var, og dermed var det heller ikke lett & avgjore om
avvikene var innenfor akseptable grenser. Da det samtidig fremkom et enske om & méle hvor
store betongutvekstene var, ble det besluttet & skanne sjaktveggen. Dette ble gjort med et
instrument som ble plassert henholdsvis pé toppen av sjakta og nede i sjakta. Vi fikk inn data
fra skanningen og la dem inn i var 3D-modell, og sa ble virkelig veggoverflate ssmmenlignet
med den teoretiske. Dette ble fremstilt med "over- og undermal” i ulike farger. Betongut-
vekstene ble ogsa neyaktig innmélt pa denne maten. Vi kunne ta ut snitt hvor som helst og se
avvikene i detalj der modellen viste at det var store avvik.

Skanningen viste at noen av pelene var utenfor toleransene, men etter en samlet vurdering
kom man til at det ikke var nedvendig & forsterke veggen. Bildet nedenfor viser PC’en med et
bilde tatt nedenfra sjakta.

Ry o
Figur 35 Kontroll av geometri ved skanning.
Operatoren er godt kledd mot kulda.

OPPSUMMERING - ERFARINGER

Det er na ca. ett ar siden sjakten var ferdig utgravd og vi har fatt den hektiske anleggsperioden
litt pa avstand. Mange har vel erfart at feil kan gi mye leerdom, og dette gjelder ogsa for sjakt
S9. Ved en oppsummering er det viktigste sparsmalet: Ville man valgt samme metode for &
etablere sjakta i dag? Svaret er helt klart: JA!

Metoden man valgte var spesiell; man hadde ingen tilsvarende referanser, anleggsperioden
var hektisk og prosjektet har gitt mye lerdom. Vi registrerte for eksempel at produksjons-
takten for sekantpelene okte betraktelig i lopet av de 12 ukene boring og steping av de 66
pelene pagikk. Vi vil fremheve folgende momenter:

* Ved gjennomforing av et sa spesielt prosjekt, er det meget viktig med en losnings-
gjennomgang pé forhdnd. Her ber alle parter delta, slik at man sikrer at alle har full
forstaelse for kompleksiteten og sammenhengen melllom de ulike elementer.

* Oppfelgingen ber vaere spesielt tett, badde fra byggherre og radgiver. Entreprengren ma
varsle avvik sé snart som mulig, slik at korrektive tiltak kan settes inn.



Figur 36 Sjakt S9 i september 2011.
Rorpressing foregdr mot hayre, gjennom sjaktveggen. Utvendig diameter pd
roret er 3,0 m.
Analyser viste at hulltaking i veggen kunne gjores uten forsterkninger av
veggen.

AVSLUTNING

I skrivende stund, dvs. ca. 1. november 2011, er status for sjakt S9 og arbeidene som bergrer
den, folgende: Roret med utvendig diameter 3,0 m er presset under Middelalderparken og
frem til sjakt S7 ved Bispegata, en strekning pa ca. 520 m. Se ovenstaende bilde. Tunnelen fra
Bekkelaget drives mot sjakt S9 og vil etter planene vere fremme i 2012. Det vurderes &
presse et ror med utvendig diameter ca. 3,5 m fra sjakta og vestover til Serenga. Dette vil i s&
fall erstatte de to rerene pd 400 mm som man tidligere hadde tenkt & bore. Det nye, store roret
skal eventuelt inneholde ror for fjernvarme og fjernkjeling i tillegg til avlepsrer.

Forfatteren vil rette en takk til VAV som har gitt tillatelse til at dette interessante prosjektet
blir presentert. Takk ogsa til kolleger som har bidratt, bade under prosjekteringen, anleggs-
gjennomferingen og ved utarbeidelse av denne artikkelen.
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PUNKTERING AV ARTESISKE LAG OG UTVASKING AV
SILTIGE MASSER UNDER BYGGING AV NY BREIVIKEIDET
BRU

Puncture of artesian layers and transport of silty soils during the
construction of new Breivikeidet Bridge

Dr. Scient Elisabeth Gundersen, Statens vegvesen, Vegdirektoratet

SAMMENDRAG

[ forbindelse med en grunnundersekelse under bygging av ny Breivikeidet bru kom det
opp vann og siltige masser fra to av borhullene. Alle tidligere grunnundersekelser gav
inntrykk av at massene i omradet var tette, med silt som den dominerende jordarten.
Hadde sonderingene stoppet i permeable lag? Hvor kom alt vannet fra og hvorfor kom
det s& mye? Denne artikkelen beskriver hendelsesforlgpet fra den forste punkteringen
og til det ikke lenger observeres synlige lekkasjer, mer enn ett ar senere. Artikkelen tar
utgangpunkt i de spesielle avsetningsforholdene pé stedet og kvartergeologiske
tolkninger. Punktering av lag med artesisk trykk som i tillegg er omsluttet av siltige
masser er en darlig kombinasjon, det vil komme klart frem av denne artikkelen. Ulike
metoder ble forsekt for & stoppe utvaskingen, ikke alle var like vellykket. Men, en
forstéelse av hydrologien og at nekkelen til & stoppe utvaskingen ligger i & begrense
vannhastigheten forte til slutt frem. Selv om lekkasjen i dag er stoppet betrakter vi
fortsatt omradet som labilt.

SUMMARY

During the construction of the new Breivikeidet Bridge adjacent to the old smaller
Breivikeidet Bridge additional site investigation were carried out. From two of the
boreholes leakages of water and silty soil were observed. All previous soil
investigations showed that the soil condition in the site were silty soil with low
permeability. This additional soil investigation raised the following questions. Has the
drilling reached some layers with high permeable soil? Where is the water coming
from? Why is it so much of it? In this article the measures taken to control and stop the
leaking of water and silty soil is described. The article starts by describing the
geological formation of the site and the sediment formation during the last ice age. The
study shows that penetration of high permeable soil layer with artesian pressure which
is surrounded by silty soil is an unfortunate combination. Not all of the different
measures taken to control and stop the leakage were equally successful. Understanding
of the ground hydrology and the mechanisms of the ground water flow of the site led to
the final control and stoppage of the flow of water and particles. However, we still
consider the site as unstable.
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1. Innledning

Heosten 2009 startet bygging av ny bru over Storelva / Breivikselva i Troms kommune.
Den nye brua som ble lagt ca.10 m oppstrems gammel bru er 35 m lang med ett spenn
og bestar av to stalbjelker med landkar i hver ende. Landkarene ble
direktefundamentert pé sile. Det ble etablert en ca. 2,5 m hoy fylling av sprengstein
under hvert landkar for frostisolering.

Figur 1 Oversiktstegning av ny bru og fyllinger. Akse 1 til venstre.

Grunnundersgkelsene som ble utfert i forkant av prosjektet var alle noksé grunne. De
fleste gikk ned ca. 5 m, kun en boring gikk ned ca. 15 m. Prgver av massene viste et
topplag pa ca. 2 — 3 m med leirig silt over masser av sandig silt. Berg var ikke
registrert. Pa grunn av lavt vanninnhold i massene ble et sdlefundament vurdert som
tilstrekkelig. Vinteren 2009 var kald. Det ble rapportert om kuldegrader helt ned til
—47 °C. Frosten kom vesentlig for sneen. I tillegg opplevde man flere mildvarsperioder
etter frostperioder slik at elva forbi brustedet kom i flere nivaer, dvs. det rant vann over
tidligere isflater. Dette forte til at fyllingen i akse 2 under bygging ble oversvemt. Da
det pa vérparten ble registrert over 5 cm setninger i akse 2 etter paforing av bjelker,
stoping av endetverrbjelke og vinger ble det i juni 2010 besluttet & foreta noen dype
boringer for a vurdere en alternativ fundamentering til berg. Sonderingshullene ble
plassert tett inn mot fundamentet til ny bru og gikk gjennom pukklaget som var etablert
under sélen. Begge sonderingene ble avsluttet i ’tette masser” pa hhv. 28 og 36 m
dybde.

Lekkasjen opp av hullene kom ikke umiddelbart, men ble registrert forst dagen etter.
Starten pa en kamp for & stoppe en utvasking vi sjelden har sett for, var i gang.

2. Storelva/Breivikelva

Breivikdalen er et dalfere i Tromse kommune som strekker seg fra Fagernes ved
Ramfjord i vest til Breivikeidet ved Ullsfjord i @st. Herifra er det fergeforbindelse videre
gstover til Svensby i Lyngen kommune. Fylkesveg 91 gar gjennom hele dalferet, ca.
midt i dalferet krysser vegen elva, se Figur 2.



Figur 2 Sirkelen markerer brustedet, der veien svinger over elva.

Elva og vassdraget ble vernet i 1973, se Verneplan 1. I St.prp. nr. 4 (1972-73). Fra
NVEs nettside (3) finner vi felgende beskrivelse av Breivikelva:

"Breivikelva ligger ost for Tromsa, pd halvaya mellom Balsfjorden og Ullsfjorden.
Vassdraget drenerer mot nordost og har utlop til Ullsfjorden ved Breivik. Breivikeidet
ligger i munningen av den vide, dype dalen som deler halvaya hvor fastlandsdelen av
Tromse ligger, i to omtrent like store deler. Vannskillet ligger ca. 70 moh., ncer
Ramfjorden i vest. Herfra renner Breivikelva i nordostlig retning til utlop i Ullsfjorden.

Selve dalen er rik pd mektige losmasseavsetninger og er et godt eksempel pd de
kompliserte prosesser som foregikk da isen trakk seg tilbake samtidig med at landet
sakte hevet seg. Dagens elv gdr stedvis i fine meandere over losmassene. Sammen med
et rikt plante - og dyreliv er dalen et interessant mal for naturfaglige studier for skolene
og Universitetet i Tromsa.

Imponerende fjellformasjoner reiser seg pd begge sider av dalen. Tromsdalstind (1238
moh.) ligger pa vannskillet i vest og er den mest kjente fjelltoppen. Det er fd vann i
vassdraget. De fleste ligger i smd botner i fjellomrddet nord for dalen, ca 445 - 750
moh. Storste vann er Skardlivatnet, med et areal pd 0,36 km2. Dette ligger i sor, i
Henrikskaret over mot vassdraget i nord.”

Elva renner i fine meandre gjennom grus og sandavsetningene pa Stormo og i et parti
ned mot selve Breivikeidet ved enden av elvelapet. I partiet i mellom gér elva i marine
silt- og leire avsetninger. Her er elvelopet mer tilfeldig / rotete noe som antagelig
skyldes bl.a. leire- og siltskred langs elvekanten (se figur 4). Under befaring langs elva i
juni/juli 2011 var elvevannet klart fra vannskillet og i de overste omradene med sand og
grusige sedimenter. Etter hvert som elva kommer inn i omrader der silt- og
leirsedimentene blir mer fremtredende blir det stadig mer finstoff i elvevannet. Nér elva
passerer brustedet er vannet tydelig blakket, se bilder i figur 3. Oppkom av siltige
masser midt i elvelepet har ogsa blitt observert flere steder, bl.a. under gammel bru.
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Figur 3 Elvevannet blir stadig mer blakket av siltige masser fra kanterosjon og periodevise oppkom
av siltige masser i elva. Bilde til venstre er tatt naer vannskillet mens bilde til heyre viser elvevannet
som renner under restene av ny Breivikeidet bru.

3. Kvartzergeologi og tidligere undersokelser

Man antar at hele dalgangen mellom Fagernes og Breivikeidet hovedsakelig er avsatt i
forbindelse med nedsmeltingen av den store innlandsisen som dekket Norge under siste
istid. Breens smelting og tilbaketrekning gikk over flere hundre ar. I denne perioden
var det flere brefremstet som resulterte i en kompleks oppbygging av sedimentlagene.
Disse indikerer bl.a. hvordan breen var plassert og hvor brefoten sto. Samtidig med
tilbaketrekningen hevet landoverflaten seg. Stagnasjoner i denne prosessen forte blant
annet til at det ble dannet terrasser i ulike nivaer avsatt i havet av breelvene.

Det kvartaergeologiske kartet i Figur 4 viser et tykt dekke av hav og fjordavsetninger
(lys bld) i omréadet der vegen krysser elva. Vestover mot Stormo og Ramfjordmoen er
det avsatt store omrader med breelvavsetninger (oransje) og elveavsetninger (gult) fra
tiden da breen trakk seg tilbake mot Ramsfjorden. Elveavsetninger finner vi ogsé igjen
i et omrade mot vest. P4 grunn av landhevning etter istiden har elva gravd seg ned og
dette har utlest skred langs elva. Vi ser store skredgroper mange steder, noe som tyder
pa at det finnes leirige sedimenter ogsa over elveniva i store omrader bade ovenfor og
nedenfor brustedet. Maringrense ligger ca. pa kote 55.

Figur 4 Kvartzergeologisk kart som viser avsetningen i dalgangen mellom Fagernes og Breivikeidet.
Figur 7 gir et bedre bilde av topografien.
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Figur 5 viser et flyfoto av omradet rundt brustedet med kvartergeologiske tolkninger.

Figur 5 Flyfoto av brustedet med tolkninger utfert av Geoffery Corner, UiT.

De marine silt- og leiravsetningene har generelt dérlig vannferingsevne (lav
permeabilitet). Elvavsetningene derimot har god infiltrasjonsevne (hey permeabilitet)
og kan derfor veere masser med et betydelig grunnvannspotensial. Omrédene rundt
Ramfjordmoen og mot Stormo ble derfor i 2005 og 2006 undersgkt av NGU pa oppdrag
fra Tromse kommune for & underseke mulighetene for en reservevannkilde til Tromse
by og/eller en alternativ vannkilde til det lokale Fagernes vannverk. I den forbindelse
utforte NGU flere sonderinger (se Figur 6), resistivitetsmalinger og en hydrogeologisk
befaring i omradet Ramfjordmoen — Breivikeidet (1). Disse undersokelsene avdekket
store mektigheter pd over 100 m med grus, hardpakket sand og finkornige masser, men
konklusjonen var negativ. Omradet var ikke egnet for sterre vannuttak da
vanngiverevnen til losmassene er for liten pa grunn av finstoftholdige sedimenter under
et tynt topplag av grovere sedimenter. En boring ca. 6 km fra brustedet gikk ned 72,3 m
uten at fjell ble funnet.

Grunnundersgkelser utfert av Statens vegvesen, region nord fra 1982 og 2003 viste at
massene var sammensatte og med mye finstoff, silt var den dominerende jordarten, se
rapport (4). Hazens metode basert pa d;o fra kornfordelingskurvene viste masser med
en hydraulisk konduktivitet i omradet 10~ m/s og lavere (8). Dette stemte dérlig med
den utvaskningen som hadde skjedd. En ferste forklaring var da at de vannferende
lagene matte ligge dypere enn prevene.
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4. Forste forsek pa a tette

Utvaskingen forte til at akse to pa den nye brua sank med over 1 cm/dag. De forste
forsekene pa & tette med a dytte trestammer og gjerdestolper ned i hullene hadde ikke
fungert. Tiden var knapp hvis brua skulle berges sa det ble besluttet & prove 4 tette
borhullene med fin betongblanding der en fokuserte pa a fa laget en betongpropp i
bunnen av hullene. Operasjonen sa lovende ut etter injeksjon av det dypeste hullet
(108), men vi innsa raskt at dette ikke fungerte da nye lekkasjepunkter dukket opp under
injiseringen av hull 102.

Begge de to totalsonderingene gikk gjennom pukkfyllingen under fundamentet. Dette
kan ha bidratt til at de forste forsekene pa & tette ikke lykkes. Utvaskede siltmasser kom
inn 1 fyllingen slik at denne prosessen kan ha kommet godt i gang for den ble synlig i de
nevnte hullene. Injiseringen av borhullene forte til nye lekkasjepunkter med siltmasser
fra pukkfyllingen og ut i elva, og fra pukkfyllingen og ut bak landkaret. Alle de forste
lekkasjepunktene 14 tett inntil landkarséalen. Pa dette tidspunktet fungerte pukkfyllingen
som en lukket akvifer som ble matet av en kilde. Forsegk pa & tette ett sted forte bare til
at lekkasjepunktet flyttet seg. Erfaringen med betonginjiseringen tydet pa at de
vannferende lagene ikke 14 i bunnen av sonderingshullene.

4.1 Filterduk, ”tyngende masser” og heving av vannstand i elva med 1m

Neste forsek pa & stoppe utvaskingen ble utfort i regi av Multiconsult og besto i & legge
pa filter og “tyngende masser”. I tillegg ble det lagt ut masser i elva og vannstanden i
elva ble hevet med ca. 1 m, ved hjelp av en terskel lagt nedstrams gammel bru. Dette
gav kun svaert kortvarige pauser i utvaskingen og forte til at lekkasjepunktene flyttet seg
vekk fra landkaret og bakover slik at stadig nye omrader ble berert. I tillegg ble det
observert lekkasjepunkter ute i elva, se rapport fra Multiconsult (6).

Denne oppfoerselen indikerte at de vannferende lagene ikke 1& dypt, men grunt.
Massene som ble lagt ut kan ha fort til en sammenpressing av de vannferende lagene og
dermed oket vannhastighet som igjen forbedrer vannets evne til 4 ta med seg stadig
storre partikler og dermed vaske ut i sterre omrader. I tillegg ble det observert at
utvaskingen tiltok i perioder med nedber, noe som kan stette opp om denne tolkningen.
En ny forklaring var da at det finnes vannferende lag med god vannlednings evne (dvs.
en hydraulisk konduktivitet > 10~ m/s) i massene, men at disse er sipass tynne at de
ikke ble oppdaget i "pose provene” fra grunnundersekelsene. Det er ikke uvanlig &
finne tynne lag/lamineringer av finsand og sand som penetrerer inn i marine
fjordavsetninger. Disse kan for eksempel ha blitt avsatt i perioder med stille vann og vil
veare stromningsveier i en ellers tett matriks. P4 begge sider av elva er det rester av
tidligere deltaflater som hovedsaklig bestar av sand, se Figur 5. Grenseflaten mellom
sand og leire/silt er ikke kjent.

4.2 Ny punktering og forsek pa a etablere gruskastede brenner

Pa dette tidspunktet var landkaret i akse 2 i ferd med 4 rotere sidevegs. Et malepunkt pa
nordsiden av lankaret viste en setning pa ca. 70 cm mens et tilsvarende punkt pa
sydsiden av landkaret hadde satt seg ca. 50 cm. Den omfattende utleggingen av
fiberduk og “’tyngende masser” forte til at utvaskingen etter hvert flyttet seg til
elvekanten under gammel bru.



41.7

Dermed hadde man oppnadd at setningene pa den nye brua avtok, men det var ikke
spesielt heldig at setningene pa den gamle brua eket. Ettersom denne var i en sépass
dérlig forfatning ble det lagt en midlertidig Baileybru over for & trygge
trafikkavviklingen. Da denne brua ogsa startet & sige ble den jekket opp og forlenget i
hép om & komme inn ”’pa sikker grunn”. Baileybrua er i dag 43,5 m lang. Den gamle
brua var 18 m lang.

I manedsskiftet september/oktober 2010 ble det utfort to boringer (hull 202 og 203)
oppstrems for & avskjare vanntilforselen til lekkasjen under Baielybrua og samtidig
gjore et forsek pa & stoppe utvaskingen. Boringene ble utfert med Odex ror. Planen var
a trekke disse og gruskaste hullene. Denne operasjonen klarte man ikke & gjennomfere
da bestilt sortert grusmasser ikke ble levert. Istedet ankom det en sams blanding med
kornsterrelse fra 0 til ca. 20 mm og som inneholdt mye finstoff. Disse massene
tilfredsstilte ikke kravene til filtermasser og ble dermed ikke benyttet. @nsket materiale
var sortert grus med kornsterrelse fra 2 — 4 mm. Det viste seg senere at denne type
grusmaterialer i det omfang vi hadde behov for ikke var tilgjengelig i landsdelen, men
métte produseres og transporteres fra Ser-Norge. Vi klarte derfor ikke & stoppe
utvaskingen, men fikk flyttet lekkasjepunktet og dermed stoppet setningene pa
Baileybrua. Figur 6 viser setningsutvikingen i to malepunker i akse 2 pa Baielybrua for
og etter denne operasjonen.

Setningsmalinger i pkt. 33 og 34 bak B. bru i akse 2
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Figur 6 viser hvordan akse 2 pa Baileybrua satt seg for og etter punkteringen i hull 202 og 203.

5. Nye underseokelser og analyser

Setningene pa Baileybrua hadde avtatt men det ble fortsatt ”pumpet ut” store mengder
med masser i elva. I skrdningen bak uvaskingen i hull 202 og 203 ble det observert
voksende sprekker. Omradet s ikke spesielt bra ut, se bilde i Figur 7. Vi trengte flere
undersgkelser for & se om vi kunne lokalisere de vannfarende lagene og avdekke
infiltrasjonsomréadene. I tillegg ensket vi & sette ned dreneringsbrenner med filter.
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Figur 7 viser hvordan det sa ut hesten 2010 for frosten gav oss en pause i utvaskingen. Denne lille
brua midt i bildet ble satt opp av en nabo som ville hjelpe oss over silt-elva” fra hull 202 og 203.

5.1 Resistivitetsmalinger

Bronnboringsfirmaet Ruden LTD/AS fikk oppdraget. De startet med en storre
undersokelse med 7 resistivitetsprofiler langs og pa tvers av elva i omradet rundt ny og
gammel bru. Disse undersgkelsene ble utfort i slutten av november 2010. P4 denne
tiden var det kaldt, med temperaturer ned mot -30 °C. All synlig utvasking hadde da

stoppet opp.

Figur 8 viser 7 resistivitetsprofiler. Profil 1 ble kjort med biade 10 og 5 m avstand mellom
elektrodene. De resterende mélingene ble kjort med 5 m avstand noe som gav en méledybde ned til
ca. 70 m. Dypeste méling gikk ned ca 140 m uten & registrere fjell.
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Kvartergeologiske tolkninger av omradet der veien krysser elva antyder at det kan
finnes en randmorene under de marine sedimentene som representerer et tidlig
brefremstot (se Figur 5). Nedstrems brua, i elva ligger det blokker som kan komme fra
en slik morene.

Profil 7 indikerer ogsa at det finnes en slik formasjon begravd, se Figur 9. Dette er det
eneste av profilene som viser en markant variasjon i resistivitetsverdiene. Vi ser en
formasjon nederst som har vesentlig hoyere resistivitet enn massene rundt. Det kan
indikere dpne masser og at formasjonsvannet er ferskt. Men, det er vanskelig & pavise
noen sammenheng mellom denne formasjonen og lekkasjene. Formasjonen ligger dypt
og er dekket av et tykt lag med tette sedimenter. En slik formasjon kan vare en god
akvifer med artesisk trykk.
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Figur 9 viser profil 7, tatt pa tvers av elva, nedstrems gammel bru. Det rede laget i bunnen kan
veere en del av en randmorene bestiende av grovere og Apnere masser.

Alle de andre profilene viste kun smé variasjoner i resistivitet. Figur 10 viser profil 1
med 5 m avstand mellom elektrodene. Dette profilet er typisk for de resterende
maélingene. De registrerte resistivitetsverdiene er lave hvilket er typisk for tette masser.
Vannanalyser fra omradet viser at grunnvannet har en konduktivitet pa ca. 40 mS/m.
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Figur 10 Profil 1 gar pa tvers av dalen i N-S retning mellom ny og gammel bru.

Malingene ble tolket dit hen at sedimentene i utgangspunktet er noksad homogene og at
de sma variasjonene i resistivitet er et resultat av at overflatevann fra nedber og
snegsmelting har penetrert massene slik at det opprinnelige salte vannet gradvis har blitt
ferskere. For at en slik stremning skal kunne finne sted mé vannet ha et utlep. Figur 11
viser et “naturlig utlep” i form av en utvasking opp langs en trerot og ut i dagen. Det har
ogsa blitt observert utlap opp i elva. Nér vekten av elvevannet er lavere en poretrykket i
massene under kan siltige masser komme ut i elva. Disse punkteringene/utvaskingene
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vil avta/stoppe opp nér trykkgradienten avtar. Ettersom avstanden mellom elektrodene
var pa 5 m vil ikke disse undersgkelsene oppdage tynne lag eller lamineringer. Med den
kunnskapen vi sitter med i dag ser vi at det kunne ha vert nyttig med noen profiler med
kortere avstand mellom elektrodene, for eks. 1 m.

Figur 11 Uvasking av silt fra en trerot. Bildet er tatt av Linda Hansen (SVV, reg. nord) pa sydsiden

av elva, vest for akse 1.
T

5.2 Dreneringsbrenner med filter | I
Pé bakgrunn av mélingene satte Ruden LTD/AS vinteren 2010/2011 a li I,
ned to dype dreneringsbrenner, pa hver side av elva. Begge brennene

er ca. 50 m dype, gar ned til kote -30 og har et prefabrikkert grusfilter 1 ;

de nederste 30 meterne. Filteret er tilpasset de finkornige sedimentene q
med en filterapning pa 1 — 1,8 mm. Brenn 1, se Figur til hoyre, var den
forste brennen som ble satt ned og star pa sydsiden av elva (akse 1).
Fra den ble etablert og frem til nd har den vert artesisk og produsert
rent vann.

i

Fam l- ]

Etter nedsettingen av brenn 2 startet det & stremme siltige masser opp s
langs yttersiden av brennen. Dette skyldtes at brennen traff

vannferende lag i de overste 20 meterne der det ikke var filter, men et -
glatt foringsror. Etter denne erfaringen ble det antatt at de mest
vannferende lagene pa nordsiden av elva (akse 2) ligger grunnere enn
20 m dybde. Det ble derfor satt ned 4 nye grunne brenner her, se
oversikt i tabell 1. Alle brennene ble satt ned med filter nesten helt opp,
se beskrivelse og testing av brenner i referanse (5).

Fopinberboned puahiie || 00 e« 155/ 125 men
*

Benn

Ca. kote topp

Ca. kote bunn

Filterlengde

301

18

2

9

302

19

1

12

303

17

-1

12

304

18,5

45

15

Tabell 1 Lengder pa de 4 grunne brennene.
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De grunne brennene fér inn rent vann, men kun brenn 303 og 304 var artesiske. I brenn
301, som har blitt logget over en tidsperiode star vannspeilet 2 — 3 m ned i brennen.

Etter at alle brennene var etablert ble det utfert ulike brenntester bl.a. for 4 male
brennenes kapasitet og for & finne ut pa hvilket niva brennene mottar vann. Det ble ogsa
utfort en akvifertest ved pumping av brenn 301. Denne viste en mulig hydraulisk
sammenheng mellom brenn 301 og 304, men ingen andre sammenhenger ble pavist.
Dvs. senketrakten rundt brennen under pumping var sa liten at den ikke kunne
registreres i noen av de andre brennene. Ved & pumpe brennen hardere trakk man
finnstoff gjennom filteret. Filteret stopper partiklene s& lenge vannhastigheten inn i
brennen er lavere enn partiklenes fallhastighet i stille vann. I referanse (8) er
fallhastigheten beregnet ved hjelp av Stokes lov for aktuelle kornstarrelser. For storre
vannhastigheter vil partikler mindre enn filterdpningen folge vannfasen gjennom filteret
og ut av brennen. Brennens kapasitet er gitt som maksimal vannhastighet gjennom
filteret uten at partikler folger med. Ettersom det meste av filteret star inn mot
finkornige masser og de vannferende lagene er tynne har brennene noksé begrenset
kapasitet.

Det at kun brenn 303 og 304 var artesiske kan skyldes at brenn 301 er pavirket av brenn
304. I tillegg ble pumpetestene utfort i mars 2011. P4 den tiden var det ingen utvasking i
omrédet og fortsatt frost i bakken. Det kan tyde pé at brenn 302 var pavirket av
forholdene rundt hull 202 og 203 der frosten hadde stoppet utvaskingen. Tabell 2 viser
de ulike brennene og ca. kote for de vannferende lagene som ble pavist for hver brenn.
En ber merke seg at det er noe usikkerhet knyttet til disse verdiene, spesielt var det
vanskelig & gjennomfere testene pa de artesiske brennene.

Bronn 1 Bronn 2 301 302 303 304
2 16,8 15,9 12,7 13
14,8 15,8
13,7 14,2
13,55 12
13,3
13

Tabell 2 viser ca. kote for vannferende lag som mater de ulike brennene. Bronn 2 produserte silt
pa utsiden av roret slik at det ikke var mulig 4 teste den. Brenn 1 har ogsa en dypere kilde som gir
brakkvann (registrert ved logging av ledningsevne). Det var ikke mulig 4 pavise denne kilden ved
pumpetester da disse forte til mye finstoff inn i brennen.

Pa bakgrunn av brenntestene konkluderte Ruden LTD/AS med at brennene ikke har
tilstrekkelig kapasitet til & drenere omradet og pa den méten stoppe lekkasjen. De mest
vannferende lagene ble antatt & ligge rundt kote 12 — 13 og grunnere.

Det at de mest vannfarende lagene ligger sépass grunt kan tyde pa at lekkasjen ikke ble
startet av de to dype sonderingene men ble satt i gang allerede da frostsikringen ble
etablert vinteren 2009. Boringene kan ha bidratt til to enkle dreneringsveier ut av
pukkfyllingen. S& fort vannet far et utlep starter en stromning drevet av
trykkgradienten.
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Figur 12 under viser en oversikt over plasseringen av alle brenner, malepunkter samt ny
og gammel bru. De to rede sirklene viser de to Odex rerene, brenn 202 og 203. De to
grenne sirklene viser de to borhullene der lekkasjen ble oppdaget forste gang. De bla
sirklene er dreneringsbrenner og de gule sirklene er mélepunkter for setninger.

Figur 13 Bruer, brenner og malepunkter for setnmgsmalmger.

5.3 Tetting av lekkasje rundt Odex ror i brenn 202 og 203

De to Odex rerene (hull 202 og 203) sto for all synlig lekkasje for vinteren og frosten
stoppet utvaskingen. For & hindre at de glatte stalrerene alltid vil vare en foretrukket
stremningsvei ble det bestemt 4 trekke disse og at hullene skulle fylles med en blanding
av bentonitt og barytt. Tettheten til blandingen ble justert slik at denne skulle gi et
tilstrekkelig mottrykk til veesketrykket i det nivaet der vi antok de kritiske vannlagene
1a. T tillegg skulle det settes ned kumringer rundt de to hullene for & omslutte
vaeskeblandingen. Denne operasjonen ble gjennomfort i slutten av mars 2011 og forte
til at lekkasjene startet opp igjen fra begge hullene for teelen var gatt i bakken. All
utvasking var na lokalisert pa innsiden av kumringene.

Under befaringen i slutten av juni 2011 hadde utvaskingen fra begge Odex rorene
stoppet opp. Hull 203 (lengst mot nord) hadde da veert terr i flere uker. Det var ikke
tegn til flytende vann inne i kummen, se bilde i Figur 14. Bentonitten som ble brukt
som tettingsmasse ble tilfort delvis utblandet, dvs. det var en del terrstoff i blandingen.
Hensikten var at denne i kontakt med vann sveller og at dette skulle bidra til 4 tette
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bedre/fylle inn mot borhullet og veggene i kumringene. En inspeksjon inne i kum 203
(under kumlokket) viste at det fortsatt var terre klumper av bentonitt i massene. Dette
indikerer at lekkasjen har gatt langs kumveggen. De letteste partiklene blir med vannet
ut av kummen mens de tyngste partiklene blir igjen inne i kummen. Denne prosessen
kan ha fort til at utvaskingsprosessen i hull 203 stoppet opp.

Figur 13 Ikke synlig flytende vann og slik sett terre masser inne i kum 203 som for evrig nesten var
begravd av utlekkede masser.

Brenn 202, som 14 dager tidligere sto for den eneste utvaskingen hadde ogsa stoppet
opp. En inspeksjon under kumlokket her viste at det 14 tettingsmasser og silt opp til ca
0,5 m under toppen. Over dette var det et tynt lag av noe blakket vann nesten helt opp.
Det virker som at den tilforte tyngden av bentonitt/barytt i tillegg til utvasket silt og
finsand inne i kummen var tilstrekkelig til & stoppe utvaskingen.

Figur 14 Kumringene rundt hull 202 i forgrunnen og dreneringsbrenn 302 bak.

Men, en konsekvens av at utvaskingen i hull 202 stoppet var at lekkasjen og
utvaskingen flyttet seg til den nermeste dreneringsbrennen, brenn 302.
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5.4 Siste lekkasje ut av brenn 302 og en slutt pa utvaskningen.

Bronn 302 er ca. 18 m dyp. To uker etter at den ble installert ble det malt 1,05 m med
silt i bunnen av brennen. Dvs. brennen trakk inn noe silt ogsé etter etablering. Etter
ferdigstilling var brennen ikke artesisk. Under brenntesten ”drawdown-recovery” ble
det mélt en maksimal volumstrem pé 0,22 1/s, noe som viste seg a vaere hgyere enn
brennens kapasitet, dvs. finstoff fulgte med vannet.

Under befaringen tok det kun et par sekunder a fylle opp et 0,5 1 glass. Dvs.
stremningen da var vesentlig hoyere en brennens kapasitet. Vannet som kom ut
inneholdt ca. 30 — 40 % sedimenter som passerte filterdpningen, se bilder i Figur 15.

Figur 15 Bilde til venstre viser en prove av sedimenter og vann som kom ut av brenn 302. Denne
brennen sto da for all synlig utvasking i omradet.

Fra omtrent midt i august avtok utvaskingen raskt og den 26. august 2011 ble det kun
observert noen fi draper med nesten rent vann ut av bennen.

Det har blitt stukket en jernstang ned i brennen flere ganger for & méle det nivéet der
denne treffer motstand. Dette gir et ca. mal pa silt mengden inne i brennen. Malingene
er gitt i tabell 3.

Dato Vannseyle i Siltseyle i bunnen
brennen (m) av brennen (m)
1. juli 13,2 4,8
20. august 12,2 5,8
26. august 11,8 6,2
10. september 12,15 5,85

Tabell 3 gir et ca. mél pa utviklingen av siltmengden inne i brennen, fra denne sto for all
lekkasje/utvasking og til det stoppet.

Tabell 3 viser at siltkolonnen inne i brennen stiger frem til den 26. august for si & avta.
Dette indikerer at aktiviteten i brennen har avtatt og massene inne i brennen har fatt tid
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til & sette seg. Det viser ogsa at det ikke kan ha kommet inn mer slit, noe som igjen
bekreftes ved at utvaskingen har stoppet.

Malingene viser at i det brennen tettet seg er de everste 12,15 m inne i brennen fylt med
vann. Det er rimelig & anta at de vannferende lagene som sto for utvaskingen ligger i
dette omradet, dvs. at brennen har tettet seg i filteret og i massene pa utsiden av
breonnen.

Teorien med dreneringsbrenner med filter er at det prefabrikkerte sandfilteret som er
limt pa utsiden og rundt brennen skal serge for & forlenge stremningsveien og dermed
redusere vannhastigheten inn mot slissene i roret innenfor. Partikkelstorrelsen som blir
brukt i filteret er tilpasset kornfordelingen til massene filteret skal sté i. Etter hvert som
hastigheten reduseres stoppes stadig mindre partikler. P& denne méten kan det bygges
opp et naturlig filter utenfor det prefabrikkerte av graderte partikler, der de sterste
partiklene blir liggende igjen lengst vekk. Det naturlige filteret bygger seg utover i de
vannferende lagene og forer dermed til en enda lengre stremningsvei og dermed bedre
effekt av filteret. En dreneringsbrenn som ble brukt pa Breivikeidet er vist i figur 16.

Figur 16 En dreneringsbronn med prefabrikkert filter.

Lite nedber sommeren 2011 kan ogsé ha bidratt positivt til tettingsprosessen av
brennen, da vannhastigheten inn mot denne har vert noksé konstant. Mye nedber i
perioder gir gkt vannhastighet og dermed en ikke-linezr situasjon som gjor
tetningsprosessene vanskeligere.

6. Oppsummering og avslutning

Situasjonen i dag betraktes som labil. Utvaskingen har stoppet opp, mens setninger og
glidninger (bevegelser i xy-planet) har avtatt. Poretrykksmalinger fra for, under og etter
denne perioden viser en generell nedgang i poretrykket i méleperioden. For eksempel 14
poretrykket i 5 m dybde pa rundt 7,4 m vannseyle september 2010, mens det 14 pa rundt
6,8 m vannsgyle september 2011.

Vannprever fra brennene og elva har i flere omganger blitt analysert for ulike kjemiske
ioner, samt ledningsevne, alkalitet, turbiditet, konduktivitet og pH. Resultatene fra disse
provene er gitt i rapport (8). Her vil vi kun nevne at vannet fra brennene hadde en pH
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pa over 8, noe som tyder pa en viss oppholdstid i lasmassene. Vannet i brennene er
typisk for grunnvann, ikke overflatevann. Det har en annen kjemisk sammensetning og
pH enn vannet i elva.

Dreneringsbrennene og mates av tynne lag som ligger grunt. Selv om lekkasjen har
stoppet renner det fortsatt rent vann ut av de tre artesiske brennene. De vannferende
lagene er ikke observert, sé vi vet ikke om de ligger horisontalt, felger overflaten eller
ligger skratt, men det er naerliggende & anta at de er i kontakt med sand og
grusavsetningene lenger vekk fra elva. Topografien i omradet gir et betydelig
nedslagsfelt.

Kombinasjonen silt og vann i bevegelse har gitt oss mange erfaringer, se Figur 17

Figur 17 Silt i ulike fasonger. De to everste bildene viser en ”siltvulkan”. Bilde nederst til venstre
viser hvordan silten rant ut av hull 202 og laget en bekk av finstoff og vann ned mot elva. Silt som
ligger i ro blir raskt fast i toppen og ”sterkner” nedover, men blir flytende igjen niar man rerer i
den slik at vannet igjen blandes sammen med kornene, se bilde nederst til hoyre.

I dag er det liten aktivitet pa Breivikeidet. Et nytt politisk sammensatt Fylkesting vil
avgjere skjebnen til omradet, men planleggingen av en “’siste og endelig” bru pa
Breivikeidet er i gang.
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