BeFo
-/

STIFTELSEN BERGTEKNISK FORSKNING
ROCK ENGINEERING RESEARCH FOUNDATION

BERGMEKANIKDAG
2010

Foredrag




PROGRAM

08.00 Registrering, Kaffe/Te

09.00 Inledning
Mikael Hellsten, BeFo

Inbjuden gastforelasare:
Brittle Spalling: Practical Limits
Mark Diederichs, Queen's University, Kingston, Ontario, Canada

10.00 Stabilitet & Forstarkning - Inledare: Jenny Greberg, LTU

Analys av orsaken till ett smallbergsutfall 2 feb. 2008 i
Kiruna gruva
Christina Dahnér, LKAB

Tredimensionell spanningsanalys av block 19 i Kiirunavaara
gruva

Jonny Sjéberg, LKAB

Fredrik Perman, Vattenfall Power Consultant

1045  Haffe, e & Fuifit

Riskbaserat system for underhall av bergskarningar
Bengt Ahlén, Geosigma
Mats Bellinder, Vigverket

11.30 Aktuella projekterfarenheter - Inledare: Markus Kappling,
Golder Associates

Bergtunnel utan bergtackning - En bergmekanisk
utmaning pa Norra lanken i Stockholm

Jonas Paulsson, Sweco, Helen Andersson, De Neef,

Roland Ekenberg, Nitro Consult, Peter Borchardt, Borchardt
Infosystem, Thomas Dalmalm, Vigverket

12.00ca Lunch

13.00 Erfarenheter fran Norra lanken - Tunneldrivning med laga
bergtdckningar
Thomas Dalmalm, Vigverket

Underground rock caverns for crude oil storage in India - Rock
mechanical considerations and experience during construction
G6sta Ericson, Carl-Olof Séder, Giancarlo Cardone, Sweco Int.

UIf Hdkansson, Hans Pilebro , Skanska

Suresh Malkani, Engineers India Limited (EIL)

13.35 Tatning & Injektering - Inledare: Asa Fransson, Chalmers

Relevanta krav pa injekteringsbruk utifran dagens kunskap
Hdakan Stille, KTH

Almir Draganovi¢, KTH



14.15 ca

15.15ca

16.30 ca

16.45 ca

17.30 ca

19.30

Vattentatande tillsatsmedel i sprutbetong i motorvagstunnlar
Ingvar Bogdanoff, WSP

Per Lindén WSP

Jimmy Magnusson, Vidgverket

FKaffe, Te & Kaka

Erfarenheter av Real Time Grouting Control Method
(Injekteringskontroll i realtid)

Bjorn Stille, Vattenfall Power Consultant, Hdkan Stille, KTH,

Gunnar Gustafson, Chalmers, Shinji Kobayashi, Shimitzu Corp. Japan

Dammar & Vattenkraft - Inledare: Marie von Matérn, WSP

Krokstrommens valvdamm, Stabilitetsanalys i 3D
Anders Gustafsson, Sweco Infrastructure

Fredrik Johansson, Sweco Infrastructure/KTH
Alexandra Krounis Guerrero, Sweco Infrastructure/KTH
Hdkan Stille, KTH

Study on the key issues during the construction of the
deep-buried tunnels in Jinping Hydropower Project
WU Shiyong, WANG Ge, WANG Jian, Ertan Hydropower
Development Co., Ltd.

Atgarder efter ras i Bolmentunneln
Tommy Ellison, Besab

Caj Lundqvist, Sydvatten

Ingvar Bogdanoff, WSP

Tunnelling in Difficult Ground: The Niagara Tunnel Project*
Matthew A. Perras and Mark S. Diederichs
Queen's University, Ontario, Canada

* Nyinsatt foredrag

Utdelning av pris till arets féredragshallare
Dagsprogrammet slut

Arsmote - Svenska Bergmekanikgruppen
Medlemmar och icke-medlemmar ar valkomna!

Restaurant Park Side

SLUT



STIFTELSEN BERGTEKNISK FORSKNING OCH

SVENSKA BERGMEKANIKGRUPPEN

Rock Engineering Research Foundation and

National Group ISRM (International Society for Rock Mechanics)

FOredrag vid
BERGMEKANIKDAG

| STOCKHOLM, 8 MARS 2010

Papers presented at
Rock Mechanics Meeting
in Stockholm, March 8%, 2010

Stockholm 2010
ISSN 0281-4714






FORORD
BERGMEKANIKDAGEN 2010

INLEDNING

Aret som gétt har priglats av forindring som gér vidare. Hogkonjunkturen for infrastruktur och
bergbyggande héller i sig och vintas fortsitta under 6verskadlig framtid. Ledande politiker inom
EU och @ven i USA hévdar i enighet att god infrastruktur &r avgérande for utvecklingen av
halsa & valfard”. Enligt en nyligen utférd sammanstéllning fran OECD ar
”Infrastruktursatsning den enskilt storsta sektorn for global tillvaxt”. Sverige har varit
ledande inom bergteknisk forskning och kan forlora sin position om inte ytterligare medel
tillfors forskningen. Trots minskade resurser har tvd svenska forskare 2009 forérats
branschens finaste internationella utmérkelser. Inom bergmekaniken dr det Christer
Andersson som tilldelats Rocha medaljen for sitt examensarbete “Rock Mass Response to
Coupled Mechanical Thermal Loading. Asp6 Pillar Stability Experiment, Sweden”.

Infrastruktur &r en i huvudsak offentligt finansierad angeldgenhet. Beslutad av politiker och
genomford av offentliga myndigheter. Stat, kommuner och landsting &r de parter som tjdnar pa att
landet har en bra infrastruktur och att denna byggs med effektivast mojliga metoder med beaktande av
livscykelkostnad.

Var strdvan &r att Sverige skall behélla en ledande position inom bergtekniken till nytta for
landet att bygga mer och béttre infrastruktur, och ddrigenom lamna betydelsefullt bidrag till
tillvaxt och vilfard. Sverige kan skryta med att ligga i topp inom EU med stort bidrag av BNP
till forskning och utveckling enligt uppgift 4 %. Forskning och utveckling pé infrastruktur-
omradet uppgér till ca 1 % av investerat kapital. Bergtekniken som &r utgdr den mest tekniskt
komplicerade och kostsamma delen av infrastrukturbygget har endast en brikdels % av
investerat kapital till forskning o utveckling. Vig- och Banverkens dvergang i ny gemensam
organisation har bidragit till att forsena en 16sning. Var stillning som méklare och samordnare
av bergteknisk forskning har satts pé prov. Trots detta har BeFo lyckats dka sin omséttning
med 38 % under 2009 och vi ser framfor oss en ytterligare tillvdxt av projektportfoljen 2010.
Detta har uppnétts genom att Banverket 2009 placerat extra projekt hos BeFo. 2010 véntas
portféljen vixa genom den med Formas gemensamma utlysningen.

BeFo:s stravan dr hogre. Vi arbetar for att bergteknisk forskning under tiden 2010 till 2012
skall nd minst samma omfattning som Ovrig infrastrukturforskning, vilket motsvarar att BeFo
och 6vriga finansidrer tredubblar insatsen. Det kan ske genom battre avtal med befintliga
huvudfinansiérer eller &ndringar 1 den egna organisationen. Detta dr var utmaning!

Under 2009 genomfordes ett antal seminarier. Bergforskning under 30 &r till Tomas Franzéns
dara, Drift & Underhall tillsammans med CDU, idégenererings- och idéval -seminarier
tillsammans med BK. De senare gav en mangd idéer for vidare utveckling i forstudier.
Medelsbrist har medfort att endast ett forslag genomforts.



2010 planeras verksamheten med seminarier att fortsitta och att drivas tillsammans med BK.
Forst ut dr seminarier pa temat erfarenhetsaterforing. Bakgrunden é&r att vi fragat runt 1
branschen vad branschen upplever som storsta behovet. Svaret har varit ganska entydigt
“erfarenhetsaterforing”. Ett stort problem é&r att t.ex. projektering saknar feedback fran drift
och underhall. Ocksé i den 16pande verksamheten behdvs mer av erfarenhetsiterforing. De
projekt som drivs dr ofta stora och innebér att man kan betraktas som erfaren nir man varit
med pa bara ett par projekt. Vara seminarier blir tviarvetenskapliga med foreldsare ocksa fran
andra branscher och med helt andra perspektiv pa problematiken. Intentionen ar att
korsbefrukta bergbranschen med kunskaper, idéer och tillvigagangssitt fran utifran.

Framtiden

Den 3 december 2010 dr det 40 ar sen BeFo bildades. Verksamheten under dessa 40 ar har
varit stadd i stdndig anpassning till &ndrade forutséttningar. Flera tillfdllen har “mattan” ryckts
undan och finansieringen av projekt fatt soka nya vdgar. Verksamhetan har aldrig varit stor,
och likval mycket viktig for branschen. BeFo &r och har varit en nyckelaktor och samlande
organ for bergteknisk forskning och utveckling i Sverige. Rollen har under senare ér varit som
maiklare och samordnare av forskning och utveckling pa omradet. I och med att antalet
huvudfinansidrer minskar forsvinner en del av samordningsfunktionen om verksamheten
begrinsas till Sverige. Kanske dr det dags att vi ser norden som vért verksamhetsomrade. Det
betyder avsevirt storre mojlighet att driva en verksamhet som ger stor effekt i branschen.

Hur kunde det se ut med finansiérer och utforare av forskning & utveckling frin tre linder?
Forskare, entreprendrer, konsulter och bestillare fran olika miljoer med delvis likande
bergforhallanden. Utvéxling av kunskap och erfarenhet i utdkad projektsamverkan.

Kan projekten ha nytta av mer kommersiell inriktning? Vad skulle ske om affdrskompetens
ingick 1 varje referensgrupp? Om lyckade affdrsinriktade projekt aterbetalade del av vinsten
under fem &r?

Ar det en 16sning viird att striiva efter att BeFo skulle ha delvis fast anslag fran staten? Det
finns ett pris pa infrastruktur och kostnaden dr uppenbar dven for staten.

Ett uppenbart och viktig behov ar en ldngsiktig finansierings 16sning. Forskningsprojekt, som
syftar till kunskapsuppbyggnad ér en viktig uppgift for BeFo. Sddan forskning som ofta
innebdr doktorsexamen fOrutsétter avtal som loper pd minst 5 ér eller hellre 3+3 ar.

2010 arbetar vi for att 6ka huvudmannaskaran, finna trygga och langsiktiga
finansieringsforhallanden, driva fler doktorand och utvecklingsprojekt som utgor ett mycket
vésentligt bidrag till utveckling for 6kad vélfard.

Nu ser vi fram till en intressant och givande bergmekanikdag.

Mikael Hellsten
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BRITTLE SPALLING: PRACTICAL LIMITS

Mark S. Diederichs
Geological Sciences and Geological Engineering
Queen’s University, Kingston, Ontario, Canada

Summary

Brittle spalling refers to a damage and yield mode in rock that is dominated
by extensile and boundary-parallel fracturing. This mode of damage can be
responsible for progressive failure and overbreak in tunnel walls and, in
special cases where geometry and system properties conspire, can lead to a
violent failure process called strain bursting. This paper takes stock of the
current state of practice in spall analysis prediction, including laboratory-
based damage limits used in aid of prediction and empirical indicators of
maximum spalling extent. A number of progressively more complex
numerical models, used to provide estimates of spall related damage and
overbreak, will also be discussed as will the nature of rocks and rockmasses
prone to spalling and the limitations of these predictive tools.

1 Introduction

Nearly a half century ago, mines in South Africa began to experience a form
of rock damage called spalling in which apparently intact rock walls
fractured into parallel sheets and disintegrated under high stresses (Stacey
and De Jong 1977; Fairhurst and Cook 1966). As mines around the world
dug deeper in search of minerals, this failure mode became common place.
It is now also a challenge in deep alpine tunnels and in deep caverns being
conceived for waste storage. Escalating levels of spall damage in a TBM
context are shown in Figure 1. This process can generate damage which
ranges from a nuisance to a major source of overbreak and delay.

Conventional rock mechanics constitutive models used for excavation
analysis have proven to be physically incorrect (Pelli et al 1991) and unable
to simulate this process. Numerous tools have been developed in succession,
from empirical charts relating stress to strength, to simplified empirical
criteria for use with elastic stress models, to practical phenomenological
yield models for use with conventional non-linear analysis programs.
Recently, fracture mechanics and discrete element simulations have drawn
together and are moving towards a more physically rigorous solution. All of
these approaches will be discussed here. In practise, however, before relying
on these more sophisticated techniques, it is critical to determine the
mechanistic limits to the spalling process.



Figure 1: Increasing levels of brittle spalling and operational difficulty: a) spall
initiation (small flakes on the wall); b) spall sheets of grain thickness penetrating
into wall; c) Parallel wall slabs of cm thickness; d) significant overbreak and
support challenges related to spalling failure; e) severe operational issues
(gripping) associated with metre scale overbreak; f) strain bursting of spall
damaged ground due to high stress ratio and buckling instability.

It is recognized that the upper bound for rock strength in situ, away from the
excavation and under higher confining stresses is the crack damage limit
(CD) at which accumulating cracks interact with each other and coalesce
(Diederichs 2003, Martin 1997). The lower bound for in situ rock strength at
low confinements near excavation boundaries is given by the crack initiation
limit (Cl), obtained in the lab through acoustic or lateral strain
measurements (Diederichs et al 2004). This stress limit corresponds to the
observed onset of wall fracturing at stress levels only 35-50% of
compressive strength of the rock. The transition between these two bounds
is confinement and geometry dependent (spalling limit). At the tensile end



of the confinement range, spall fractures is also sensitive to the true tensile
stress limit for the rockmass. Under high confinement there is an upper
bound to the stress levels at which spalling dominates and beyond which
shearing and crushing take precedence (Diederichs 2003).

Not all rocks or rockmasses are predisposed to spalling as a dominant
mechanism. Conventional compressive failure in rock and soil mechanics is
modelled as a shear process. For rocks to spall, they must be more prone to
extension fracturing (tensile cracks) than to the development of shear planes
and shear fractures. This is certainly the case in weak rocks and soil. This
mechanistic limit is related to the ratio of UCS to T (true tensile strength or
“Brazilian” tensile strength) but has many other influence factors. In
addition, rockmasses which are above a limiting intensity of jointing and
which may be highly altered/weathered at the grain scale, may also be prone
to shearing rather than spalling. Finally, at a grain scale, it is important to
consider grain size, mineral composition and degree of metamorphic
alteration as these all influence spall initiation and propagation.

There are a number of tools for spall prediction from empirical limits, to
phenomenological models, to physically valid fracture simulations. While
the latter suite of tools is showing promise at the research level, empirical
tools and phenomenological analyses using conventional numerical models
can, within limits, provide useful prediction of spalling behaviour. This talk
will discuss a practical approach to navigating these bounding limits and
will provide guidance for practical analysis when spalling is predicted.

2 The Mechanics of Spalling

A number of micro-mechanisms can be responsible for the initiation of
extension cracking in rock. Several of these are highlighted in Figure 2,
ranging from a sliding grain boundary or internal fracture or pore to grain
indentation (Tapponier and Brace 1976). Once cracks initiate they
accumulate independently of each other at the grain scale until individual
cracks propagate beyond the grain boundaries or coalesce to form
macrocracks (Figure 3). This author and many others (Brace et al 1966;
Pestman et al 1996; Lajtai and Dzik 1996; Martin 1997, etc) have found that
crack intiation (Cl) occurs at between 35 and 50% of the standard UCS for
most non-porous rock types. In the cylindrical test sample, cracks continue
to accumulate until a critical crack density is reached when interaction and
coalescence proceeds (at critical crack damage or CD) marking the onset of
yield (Diederichs 2007, Martin 1995). Peak strength in the lab requires
further dilation and is dependent on the test setup. Cl and CD represent the
lower and upper bound limits of true material strength.



a) b)
Figure 2: a) Mechanisms for extension crack initiation in compression; a) thru c)
with a composite example (d) in a polycrystalline rock
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Figure 3: (left) intragranular crack 1n1t1at10n (rlght) 1ntergranu1ar propagat1on

The connection between crack initiation, critical crack damage and crack
interaction has been explored extensively by Diederichs (2003) as shown in
Fig. 3. Cracks begin to initiate from internal flaws at a stress threshold that
is close to o, = Cl + Ao, where Cl is the uniaxial limit and A=1 to 2. Cl is

defined as the onset of systematic crack accumulation. (Fig. 4). CD occurs
at 60-80% of UCS and corresponds to the onset of crack-crack interaction in
simulations and increased axial and lateral strain rate in lab samples.
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Figure 4: Definition of systematic cracking threshold and interaction threshold (in
discrete element modelling - after Diederichs 2003 and Diederichs et al 2004).



Near the boundary of an excavation, the conditions are very different than
the laboratory. Firstly, the intermediate principal stress (axial to the tunnel
after excavation) is normally closer to the maximum stress than the near-
zero minimum stress at the boundary. This means that after crack intiation
(which itself is not necessarily sensitive to o), cracks accumulate in a
common plane (parallel to the boundary) increasing the potential for
coalescence, such that it occurs at a lower stress level than in the lab where
the cracks are oriented in a uniform axisymmetric fashion (Figure 4). In
addition, research has shown that near boundary effects promote crack
propagation. These effects combine to reduce the near-wall strength from
CD to CI as the lower bound limit (Figure 5).

Figure 5: a) Cracks accumulating for 6, >> o, = o3 (low coalescence potential);
b) Cracks accumulating for 6, = 6, >> o5 (high coalescence potential);

Finally, it has been clearly demonstrated that while crack initiation is not
sensitive to confining stress, crack propagation is very sensitive to o3 (Hoek
1868 for example). This leads to a suppression of spalling away from the
boundary uch that a transition occurs up to the envelope defined by CD in
the lab (upper bound field strength) as shown in Figure 6. The resultant
composite yield curve (based on spalling and shear) is shown in Figure 7.
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Figure 6: a) Feedback confinement in cylindrical samples during crack dilation; b)
unrestrained crack propagation near excavation boundary; c¢) Transition between
lower bound (Cl) and upper bound (CD) away from an excavation.
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to shear zone genesis due to crack coalescence (C) corresponding to long term lab
strength controlled by crack interaction or critical damage (CD)

3 Crack Initiation and Interaction Limits
3.1 Crack Initiation, CI

Cl represents the stress level at which grain scale cracks begin to nucleate
within the sample. Prior to this point, there is no new damage induced and
the long term strength of the rock remains unchanged. After new cracks
begin to nucleate, they can propagate under low confinement conditions.
This process may be time, temperature and humidity dependant. Eventually
rocks stressed above this threshold at low confining pressures will
eventually incur spalling damage. This threshold can be detected using
acoustic emission monitoring of lab samples as demonstrated in Figure 8. CI
is the first point at which a systematic increase in crack emissions follows
an increase in applied stress.
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Figure 8: (left) crack thresholds from acoustic emission monitoring (Diederichs et
al 2004) during standard UCS test. (right) Thresholds from strain measurements.

In strain based monitoring, Cl is the first point of lateral strain non-linearity.
Care should be taken as crack closure strain anomalies may overlap damage
initiation strain readings, especially for damaged samples. A robust
approach (summarized in Diederichs et al. 2010) to Cl detection is based on
a reversal (or onset of expansion) of the “crack damage strain”:
Ecv = évoL T €y

where elastic volumetric strain, eyor, is obtained from Equation 3 assuming
elastic response based on Young’s Modulus, E, and Poisson’s Ratio, v. CI
can also be detected as an increase in the “Instantaneous Poisson’s Ratio”:
Vl — A“?Lateral

A‘C"Axial
monitored over a constant interval throughout the strain history as shown in
Figure 4. This value will settle in to the elastic constant after crack closure
and will begin to increase again after ClI.

3.2 Crack Damage (Interaction), CD

CD, the upper bound field strength threshold, corresponds to the true yield
stress in testing (critical crack damage and interaction). Martin (1994, 2007)
suggested using the point of reversal in volumetric strain (contraction to
expansion):

EvoL = € axial T 2€ Lateral

Diederichs (2000, 2003) showed that this volumetric strain reversal is
appropriate for uniaxial compression but overpredicts CD for confined
loading and suggested the point of axial strain non-linearity as the universal
indicator of CD. Under uniaxial conditions, both volumetric strain reversal



and axial strain non-linearity are coincident. Both approaches are shown in
Figure 8.

The crack damage threshold is also apparent from acoustic monitoring
recorded during sample testing. The total hit count dramatically increases at
CD. This rate jump follows a constant rate increase during the preceding test
phase, normally reflected in a straight line response in a log(AE count) vs
log(Axial Stress) plot as shown in Figure 8.

3.3 Pseudo-empirical application of Crack Initiation Threshold

Previous authors (Pelli et al 1991, Kaiser et al. 1995 & 2000, Martin et al
1999) have proposed the use of a Hoek-Brown envelope with m=0 and an
unconfined intercept (Cl) corresponding to 1/3 to 1/2 of the UCS such that
s=0.1to 0.25 and:

= 0, +/sUCS = o, +Cl [1]

O-ldamage

This criterion is useful as a phenomenological threshold for evaluation of
the effect of compressive stresses, but is fundamentally invalid, as it
significantly over-predicts the resistance to tensile stresses, and under-
predicts the slope of the envelope with respect to confining stress, 3. In
addition, it erroneously predicts spalling damage for very high
confinements. While this simplification is not a serious restriction for
interpretation of elastic modeling (which permits subjective interpretation) it
renders the criterion unusable for non-linear modeling of progressive
damage and failure. This limitation was due to the original specification
(Hoek and Brown 1980) of the fixed exponent a=0.5 in the equation:

7 B mTys 2]
UCS UCS UCsS
The new generalized form (Hoek et al 2002) is only now making its way

into commercial modeling software such as PHASE2 (Rocscience.com). In
this latest formulation, the exponent, a, is allowed to vary.

The following procedure (Diederichs 2007) can be used to model spalling
failure in a Hoek-Brown formulation (inelastic) with reference to Figure 8:

1. Determine Cl for the onset of “Systematic Cracking” (Fig 8);
2. Set ‘a’to 0.25;
3. Obtain a reliable estimate of tensile strength, T;

4. Calculate the appropriate ‘s’ and ‘m’ for the “Initiation” envelope:
s, =(C1/uCs)/a 3]
Mg, = 5o (UCS /T)) [4]



5. A transition envelope (Spalling Limit) can be approximated by setting
a=0.75, s=0 (or slightly higher for numerical stability) and m=7to10.
Note that the upper bound (CD) is not modeled here as this criterion is
only valid for near excavation (lower confinement) behavior.
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300 A
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s=0.033
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Figure 9: Example of simplified phenomenological spall initiation (peak) and
propagation (residual) limits compared to GSI-based envelopes. Conventional GSI
envelopes (according to Hoek et al 2002) are shown for comparison. (after

Diederichs 2007)

4 Spall Potential of Rocks and Rockmasses.

Before applying this approach to spall prediction, it is first important to
identify the spall potential of the rock in question. Not all rocks and
rockmasses will spall. Spalling is a process in which extensile fracture
growth dominates over shear crack and shear zone generation as shown in

Figure 9.
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Figure 9: (left) Conventional assumptions
fracture geometry.

of plastic shear; (right) Spall



Spall or shear dominance can be predicted in part by the ratio of
compressive strength to tensile strength. Rocks with a lower UCS/T ratio
will be more prone to shear failure than extension cracking.

In addition, while massive (high GSI) rocks may be spall prone, the
accumulation of joint density and number of joint sets, as well as decreased
joint strength at lower GSI’s will result in a transition from spalling to inter-
block shear failure characteristic of a composite rockmass. Whether the
stress path for a zone of rock crosses the spall envelope or the GSI-shear
envelope first will determine the primary mode of failure as shown in Figure
10. Both of these limiting factors are represented in Table 1 for spall
potential.

Table 1: Model selection based on strength ratio (compressive/tensile strength)
and rockmass quality. SP=spalling approach, GSI = rock strength based on GSI
(Diederichs 2007).

Strength Ratio GSI GSI GSI GSI
UCS/T <55 55to 65 65 to 80 >80
<8 GSI GSlI GSlI GSlI

9to 15 GSI GSI GSlI GSI/SP
15t0 20 GSI GSI/SP SP/GSI SP
>20 GSI GSI/SP SP SP

e ordering of methods indicates most appropriate

200 -

Intact Rock Spalling

ucs=100

180

Rockmass

160 A Shear:
GSI=80
140 ~
»GSI=T70
-

120

Sig1 MPa

rd
.~ GSI=60
rd
100

/ Stress Path in
s Tunnel Roof

-10 -5 0 5 10 15 20 25 30 35 40
Sig 3 MPa

Figure 10: Hoek-Brown strength envelopes for several rockmass GSI values
compared with spalling limits (according to Diederichs 2007) Stress path in tunnel
roof is shown - envelope crossed first by stress path determines failure mode.
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5 Empirical spall prediction

Once Cl has been determined and spall sensitivity has been assessed, it is
possible to empirically predict the onset of spalling from Figure 11.

- .0
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= O Martin et al 1999 ,
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(No Stress Damage) Spalling Overbreak Overbreak

Figure 11: Empirical spall prediction based on Cl (updated by Diederichs et al
2010).

Where Cl is known, a very preliminary approximation of overbreak extent
measured as a radial distance from the tunnel center, I, is given (for a tunnel
of planned radius, a):

T o045 Zmm g for o, >ClI (5]
a CI

Using this simple predictor and based on assumptions of insitu stresses
along a tunnel route, for example, the location and extent of spall-based
overbreak can be estimated at an early stage of a project (Figure 12). It is
important to avoid using too conservative an estimate of Cl as the average
value for systematic crack initiation already represents a reasonable lower
bound for the purposes of this prediction.

The empirical technique can be extended using Equation 1 or using the
relationship for the Cl envelope shown in Figure 9, combined with elastic
modelling. Contours of FS=1 using either envelope or equivalent (Figure
13) give a very rough estimate for the extent of damage and the areas
affected. This can be useful for 3D elastic modelling of intersections or
complex geometries such as those shown in Figure 14.
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Figure 12: Utilization of Equation 5 for a tunnel in the Western Alps. The vertical
stress and an estimation of horizontal stress (from regional modelling) are used in
conjunction with Equation 5 to create a preliminary prediction of maximum
anticipated overbreak.

Note that the shape of the contoured spall zone will not normally be
accurate but the limits of spalling on the surface of the excavation and the
extent of spalling away from the wall can be crudely estimated in this way.
This approach is recommended for initial hazard identification purposes but
not for detailed design.

Factor of Safety < 1 /
[ l Initiation Cl envelope

Figure 13: Use of CI thresholds (thresholds in elastic analysis to predict the extent of spall
damage (such as Equation 1 or Figure 9).
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Figure 14: Use of Equation 1 in conjunction with 3D elastic modelling to determine spall
potential in draw and haulage levels at different stages of cave mining. Depth of overbreak
converted to support demand.

6 Phenomenological Spall Modelling

Ultimately, this failure mode must be analyzed in a non-linear fashion. This
process is complex, since it involves a transition from continuum to
discontinuum behaviour. Models are under development to address this
transition, although they are not yet commercially available to the practicing
engineer. These new developments will be discussed presently. First, a
practical tool for spall initiation and extent prediction using commercial
continuum codes will be discussed here, mindful of the limitations.

Figure 15 illustrates the use of the spalling model presented in Figures 7 and
9 in a program (eg. PHASE2 - rocscience.com) that accepts “peak” and
“residual” shear parameters as input. “Peak” represents the damage
initiation threshold (Cl) while “residual” represents the spalling limit
(transitional behaviour to high confinement shear). Shear at high
confinement (at CD) is not correctly simulated in this model so the use is
limited to near-excavation analysis. At low confining pressure the behaviour
after damage (yield in the model) is brittle with strength dropping to the
spalling limit. At higher confinements, the behaviour is strain hardening
such that the model will show damage indicators but the ultimate rupture
strength increases to the transitional envelope. This behaviour can also be
replicated in a model that has strain-modification of parameters such as
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FLAC (itascacg.com). Figure 15 shows the modification, with plastic strain,
of friction, cohesion and tensile strength. Dilation can also be controlled
although more research is needed to calibrate this behaviour. These models
are useful for predicting the extent and final shape of spall related breakout
(Fig. 16). They are not valid, however, for predicting post yield dilation, and
therefore are inadequate for the design of passive reinforcement-rock
interaction.
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Figure 15: Modelling damage initiation and the spalling limit: (left) using “peak and
residual” parameters (PHASE2) and (right) using “strain-weakening” model (FLAC).
Plastic strain at final cohesion loss should not be less than 2CI/E for numerical stability.

X Shear Yield
O Tensile Yield

Observed
Profile

F 1gue 16: Simulation of breakout using PHASE2 (left) and FLAC 3D (right). Model is
URL from Pinnawa, Manitoba (after Diederichs 2007).

This approach has limitations. It will not simulate the fallout of material. It
has not been calibrated to accurately represent dilation during spalling. This
is complex as the dilation rate is both plastic strain dependent and is highly
confinement dependent. If the depth of failure, DOF, can be determined, the
inelastic wall displacement ,WD, with modest support pressure, P
(distributed surface restraint pressure), can be predicted from the empirical
formula (simplified from Kaiser et al 1995):
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WD = DOF[0.3e_%O) [6]

While the methodology was described above was developed and calibrated
for a granite/granodiorite tunnel, this approach has been shown to be
representative of actual behavior in a highly consolidated massive mudstone
(Figure 17 and 18). This rockmass falls just on the edge of the spall
potential limits summarized in Table 1.

shear strain contours

FLAC
Phase2 strain-
peak/residual weakening
approach | approach

N Observed
x = yield indicator

Figure 17: Comparison of spall damage and overbreak prediction for a large TBM tunnel in
overconsolidated (low porosity) mudstone. Contour lines indicate significant (order of

W

Figure 18: Overbreak from tunnel rof ainalyzed in Figure 17.

Hggd

7 Spalling and Rockmasses

The procedure for spall prediction outlined in the previous discussion is
based on the assumption of minimal jointing. Spalling has been observed to
dominate behavior in moderately jointed rockmasses at depth (where joints
are confined). Once new cracks initiate, however, joints can interact with
spalling or create stress flow channels to create variations in overbreak
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profile and extent. Figure 19 shows an analysis of two headings in a hydro
tunnel project in India. In the first image, spalling in massive ground is
reasonably well predicted. In another section, the channeling of spalling
overbreak due to structure is only simulated accurately by adding frictional
joint elements to the spalling rockmass model.

Actual

Figure 19: (left) Spalling failure in massive grouﬁd; (fight) S‘:imulated interaction of
spalling rock with spaced but persistent jointing. Dashed lines indicate actual overbreak.

Too many joints, however, result in an increase in the kinematic freedom for
slip within the rockmass. In addition, pre-existing joints suppress the
propagation of an induced crack. As shown in Figure 20, as the joint
intensity is increased and the joint shear strength is reduced, the failure
mode shifts from spall damage in the intact rock to joint assisted rockmass
shear, consistent with the premise of the GSI rockmass strength approach. In
the final image in Figure 20, failure through intact blocks is absent.

I

~

e

GSI=65 GSI=55 GSI=45

Figure 20: Transition from spalling failure through intact rock at GSI=90 to failure
controlled entirely by joint slip and block movement at GSI=45. The intact rock in this case
has a UCS of 100MPa and an m; of 20. The transition between spall(SP) dominated and
rockmass (GSI) dominated occurs at approximately GSI=65 in this case. This is consistent
with the observational limits in Table 1. Displacements are contoured (same scale for all).
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It is important to recognize that there are limitations to this continuum
approach. The methodology described above is robust in its ability to
predict the onset of damage, the extent of damage (yield indication) and
failure (elevated shear strain). It is also reliable in its ability to predict the
location and shape of the spall damage zone.

It is not, however, currently capable of accurately predicting:
¢ Dilation rate during spalling, as a function of total plastic strain
and confinement, for displacement prediction.
e Ultra-sensitivity of crack propagation to modest support pressures
(as suggested by Equation 6 and observations in tunnels).
e Transition from spalling to strain-bursting
e Time dependency and other sensitivities.

The method, used with conventional finite algorithm element formulations
is, of course, mesh dependent. This sensitivity to mesh size and element
type is only really a significant issue when the insitu stress ratio is very high
(k>>3). This is common for all strain-weakening constitutive models,
leading to localization, that do not include element length in their
formulation.

It is the opinion of the author that these difficulties can be overcome with
further development, calibration and reformulation. The fundamental
problem of the continuum analysis remains however. The spalling process,
once fully developed to slab generation, thereafter becomes a discontinuum
phenomenon. Analysis of spalled ground behaviour after damage initiation,
accumulation and localization occurs, is essentially one of slab movement,
interslab shear or separation, and geometrically controlled bulking (with
confinement sensitivities). This requires a continuum-discontinuum
approach to the comprehensive analysis of the spall induced failure process.

8 Next Steps

A number of approaches, to continuum-discontinuum modelling for brittle
spalling, are currently under investigation by a number of researchers. Only
a sample is discussed here.

8.1 Hybrid Continuum-Discontinuum Models

The first approach is the use of a discontinuum code such as UDEC. This
code provides for predetermined break planes between blocks. Within the
blocks the model can be elastic (finite difference) for utilize a non-linear
model such as conventional plasticity or the spalling model discussed in
Section 6. In this code the blocks, once formed by rupture along the
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predetermined interfaces, are free to move freely and interact with other
blocks. A similar approach utilizes a finite element code such as PHASE2
with discrete joint elements. In PHASE?2 the joints remain intact after failure
but possess a near zero stiffness. As such they can separate but not detach.
This is adequate for analysis of the initial development of discontinuous
deformation (beyond the rockmass yield point predicted by the approach in
Section 6). The approach is sensitive to the predetermined break plane
geometry. Figure 21 illustrates a room and pillar example in a bedded
rockmass. The beds are based on actual discontinuities while the internal
breakup of the rockmass is modelled by two predetermined crack arrays.

il

iy

Figure 21: Rockmass fracture (red) using different predetermined fracture geometries.
Model has symmetry planes on both sides to simulate a room and pillar array. In the right
model, the pillar remains intact after spall induced damage begins while the Voronoi block
model on the left propagates through to failure. Typical pillar behaviour shown at right.

Contours are maximum principal stress.

8.2 Hybrid FEM-DEM codes with fracture generation and remeshing

The next level of development is similar to the process described in 8.1
except that the model is able to form a new fracture within the meshed
continuum based on simple extension criteria or more sophisticated fracture
mechanics logic. The fracture cuts through existing elements. The new
elements are then endowed with the stress-strain history of the parent with a
new fracture between them. The model continues to solve for the post-
fracture response. This is illustrated in Figure 22 and Figure 23.

(a)

Figure 22: a) Maximum local principal stress within a model. b) New fracture parallel to
maximum compression (remeshing required after fracture formation). C) Fracture along
pre-existing boundary (similar to approach in Fig 21). (Vyazmenski et al 2007)
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Figure 23: (left) FEM-DEM results with induced fracturing and remeshing (left after
Coggan et al 2003. Bonded disc model for rock fracture (after Tannant & Wang 2004)

Another approach is illustrated in Figure 23 (left) using a bonded disc
model. In this model, a large “consolidated” arrays of small bonded discs
with tensile contacts simulate intact rock. The bonds break to simulate
damage. Crack initiation and accumulation are correctly simulated in this
model but more work is needed to achieve physically realistic propagation
and realistic spall growth. All of these approaches show great promise.

9 Conclusions

Spalling is a damage mechanism that dominates in non-porous rocks with a
high compressive to tensile strength ratio and in rockmasses with moderate
to low jointing.

Brittle spall prediction has reached a practically useful stage with a
combination of empirical and phenomenological models that, with input on
damage initiation and localization limits from lab testing, can be used to
estimate the extent of spall induced damage.

New approaches to model the transition from continuum to discontinuum in
a physically correct fashion are under development and will greatly improve
our ability to engineer and manage the damage and fracture zone due to
spalling and to design support and excavation staging to minimize spalling.
Rigorous validation and calibration will be necessary for these techniques.
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ANALYS UTAV ORSAKEN TILLETT
SMALLBERGSUTFALL 2 FEBRUARI 2008 | KIRUNA
GRUVA

Analysis of the cause for a rock burst on February 2", 2008 at
the Kiirunavaara Mine.

Christina Dahnér, LKAB

SAMMANFATTNING

I denna artikel presenteras en bergmekanisk utredning av ett sméllbergsutfall i block 19
2 februari 2008 kl 19:58 vilken resulterade i en dédsolycka. Malet med utredningen var
att om mojligt klarldgga orsaken till den seismiska hiandelsen. Utredningen baserades pa
seismologiska analyser, skadekarteringar, strukturgeologisk karteringar och tolkat
inducerat spanningsfilt. Under utredningsarbetet identifierades ytterliggare tre
seismiska héndelser som hade dgt rum i samma omréde, varav tvd av dessa hade
fororsakat skador. Slutsatsen fran utredningen var att de fyra seismiska hindelserna var
fororsakade utav en skjuvning langs en geologisk struktur, en sé kallad fault slip”.
Efter denna hindelse betraktas idag gruvan i Kiruna som seismiskt aktiv. Detta har legat
till grund for en stor expansion utav det seismiska systemet till att idag omfatta 137
geofoner som dvervakar alla produktionsomraden. Da den identifierade mekanismen var
en “fault slip” har man paborjat arbetet med en strukturgeologisk modell. Dessa tva
delar &r vasentliga vid 6vervakningen utav en seismiskt aktiv gruva. En forsta design
utav ett forstarkningssystem som &r dimensionerat for dynamiska laster har tagits fram.

SUMMARY

This paper presents a rock mechanical investigation of a rock burst in block 19, 2 of
February 2008 at 19:58 which led to a fatality. The objective of the investigation was to
identify the reason for the rock burst. The investigation is based on seismological
analyses, damage mapping, mapping of geological structures and interpreted rock
stresses. During the course of the investigation three more seismic events where
identified, taking place in the same area. Two of these had caused damages. The
conclusion from the investigation was that all four seismic were caused be fault slip.
After this rock burst, the Kiruna mine is today regarded as a seismically active mine. As
a consequence the seismic system has been expanded and consists today of 137
geophones surveying all the production areas in the mine. As the identified mechanism
was a fault slip the construction of a structural geology model is underway. These two
parts are essential when monitoring a seismically active mine. A first design of a
reinforcement system for dynamic loads has been produced.
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1 INLEDNING
1.1  Beskrivning av gruva och brytningsmetod

Malmkroppen ér en ca 80 m bred och 4 km lang skiva som féltstupar mot norr. Den
stryker i nord-sydlig riktning och stupar dsterut ca 60°. D& malmkroppen &r ldng har
man valt att dela in den 1 block, se Figur 1.

Gruvan har ett lokalt koordinatsystem. Y-axeln 16per ldngs malmkroppen kande mot
soder. Blocken bendamns efter Y-virdet dar det &r placerat. Block 9 och 12 (Sjémalmen)
ar beldgna langst norrut. Brytningsdjupet for dessa tva block dr mindre &n i ovriga
block. Direfter kommer block 16, 19, 25, 28, 34, 37, 40 och 45, d v s totalt 10 block, ca
400 m langa. Varje block har ett eget infrastruktursystem i form av bergschakt och
ventilationsschakt. Tvéa angriansande block delar en lokal snedbana

I Kiirunavaara gruva tillimpas skivrasbrytning sedan 1950-talet. Skivhdjden &r 28,5 m
och ortavstandet dr 24,75 m. I huvudsak sa bryts malmen med tvirgdende
skivrasbrytning, dvs ortarna 16per fran liggvégg till hangvéigg. Inom vissa partier dér
malmen &r smal sa bryts den med ldngsgaende skivrasbrytning, dvs ortarna l16per
parallellt med malmen, se Figur 2, som visar gruvkartan for block 19 niva 907 m avv.

’ Bl 1972
’.;i./ - 2
/ 7
Figur 1 Schematisk bild dver malmkroppen som visar blockindelning med

tillhorande infrastruktur.

Schematic overwiev of the orebody illustrating the production areas with
its infrastructure.
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Figur 2 Block 19: Tillredda orter, schaktgrupp och infart med svarta konturer.
Malmkontakter med bla konturer. Varje ruta i koordinatnétet dr 100m.

Block 19. Developed drifts, ore passes and access drift with black
contours. Ore contact with blue contours. Each square in the coordinate
net is 100 m.

I varje ort borras produktionsborrhél i form av ca 50 m hoga uppétriktade kransar med 3
m inbordes avstdnd. Varje skiva 6ppnas traditionellt frdn flankerna och produktionen
avancerar mot infarten. De individuella tvdrorterna 6ppnas fran hdngviggen och backas
ut mot liggvéiggen. I takt med att malmen bryts ut fylls utrymmet upp med rasmassor
ovanifran.

2 BAKGRUND

2.1  Beskrivning utav det seismiska systemet

Det seismiska systemet 1 Kiruna bestod vid den hér tidpunkten i princip utav tva
delsystem, se Figur 3. Den forsta delen installerades i Sjomalmens takskiva (en ytnéra
installation i malmens nordligaste del) i december 2003. Den bestod utav 8 geofoner.
Det andra delsystemet bestod utav 4 geofoner som hade till syfte att dvervaka block 33.
Mellan de tvé systemen hade 3 geofoner installerats med syftet att registrera aktiviteten
i liggvdggen. Totalt sa bestod hela installationen utav 15 geofoner.
Lokaliseringsnoggrannheten ér délig utanfor ett seismiskt system, det vill sédga for
Kiirunavaara var lokaliseringsnoggrannheten mycket dalig mellan och utanfor de tva
delsystemen. Tva typer av geofoner hade installerats med kénsligheten 30 Hz och 14,5
Hz. Denna ty av geofoner &r bra pa att registrera seismiska handelser med hoga
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frekvenser, d v s mindre seismiska hdndelser. Vid storre seismiska handelser
underskattas magnituden.

T <7 3
Block 1% 7';75;'5’ T N
AL Tl il ﬁ I
L il i
Figur 3 En vertikal langdprojektion 6ver gruvan. Norr ir till hoger 1 bilden. De

svarta och turkosa trianglarna dr geofoner. Den horisontella linjen utgor
nivd 907 m avv lings hela malmen. Block 19 dr markerad.

A vertical longitudinal section of the mine. North to the right. The black
and turquoise triangles are geophones. The horizontal line is level 907 m
along the entire ore body. Block 19 is marked.

2.2 Bergmekanisk historik block 19

Block 19 ér ett geologiskt komplicerat omrade. Malmen &r inhomogen med
griabergspartier som genomskar malmkroppen. Bergmassan vid kontakterna mellan
malm och gréberg ér ofta svag. Omréadet har varit ként som “déligt berg” Vid vissa
stdllen har bergmassan varit s trasig sa att tillredningen inte har kunnat driva som
planerat. I produktionsfasen har man haft problem och i vissa fall varit tvungen att
lamna partier.

Produktionen i block 19 stoppades under en léngre period. Syftet var att forsoka minska
deformationerna pd dagytan inom detta omrade. Samtidigt sa fortsatte produktionen i de
angriansande blocken 16 och 25. Da produktionen dterupptogs i block 19 14g den en
skiva efter de angransande blocken.

P& morgonen 16rdagen den 27 oktober rapporterades bergutfall i block 19 pa 907 m avv
och 935 m avv. Utfallet pa 907 m avv uppskattades till mer &n 150 ton, pa 935 m avv 5-
10 ton. LKABs seismiska system registrerade den 27:e oktober kl 04:10:17 en seismisk
hiandelse. Magnituden berdknades till 0.5 i lokal skala. Efter processering lokaliserades
héndelsen till 100 med in 1 liggviggen, men da lokaliseringsformégan var dalig
beaktades inte denna héndelse ndrmare. Omradet forstirktes med sprutbetong enligt
ordinarie rutiner.

Den 30:e november kl 06:04:35 registrerades en seismisk héndelse som efter
processering lokaliserades till 200 m in i liggvéggen och 230 m under produktionsnivan
878 m. Magnituden berdknades till 1.5 i lokal skala och kdndes starkt i gruvan. Vid
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besiktning av block 19 konstaterades bergutfall pa 878m avv (250 ton), 907 m avv. (250
ton) och 935 m avv. (100 ton). Den stora seismiska hiandelsen bedémdes vid tillfallet
som en engangsforeteelse. Forstarkning planerades enligt ordinarie rutiner och bestod
utav sprutbetong, fiberforstarkt sprutbetong och kabelbult.

2.3 Handelseforloppet 2 februari 2008

Under eftermiddagen 2 februari 2008 pégick det arbete pé olika platser i block
(produktionsomrade) 19.

Pé niva 878 m avv pégick produktionslastning. Pa nivd 907 m avv pagick
produktionsborrning i den sodra delen av blocket. Borraren hade lamnat arbetsplatsen ca
k1 18.00 och stéllt riggen pa automatik. I den norra delen av blocket kordes
tillredningssten pa bil till bergschakt 191 fran block 16. P4 niva 935 m pagick ingen
aktivitet den hér kvéllen.

Pé kvéllen kl 19:58:02 intrdffade en seismisk hidndelse 1 Kiirunavaara gruva med
Richtermagnituden 2,97 enligt SNSN (Swedish National Seismological Network).
Denna hidndelse fororsakar stora skador pa tre nivaer; 878 m, 907 m och 935 m 1
produktionsblock 19. Da den seismiska hindelsen intrdffade s hade lastbilsforaren tomt
sin lastbil i schaktet och borjat kora ut fran schaktinslaget. Hytten hade kommit ut 1
féltetorten da ett stort ras intraffar. Delar av raset traffar lastbilshytten. Borrmaskinen i
s0dra delen av blocket blir instdingd bakom raset.

Pé niva 878 m har lastaren precis tomt sin skopa i schakt 191 och héller pa att backa ut
ur schaktinslaget. Maskinen &r i korsningen mellan schaktinslaget och féltorten da det
borjar sldppa sten och damma runt omkring. Lastaren lyckas kora ut maskinen fran
faltorten till infarten trots délig sikt.

3 BERGMEKANISKA DATA

3.1  Spéanningsfaltet

Det ostorda spanningstillstindet for Kiruna karakteriseras av att storsta
normalspénningen dr horisontell och orienterad vinkelrdtt mot malmens strykning
(Sandstrom 2003).

Spéanningars storlek relativt malmens riktning
Oew=0.037z2 Oew , Spanning vinkelrdtt malmen (MPa)
6,=0.029z oy, vertikal spanning (MPa)

6ns=0.028z Ons; Spanning parallellt malmen. (MPa)
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I Kiirunavaara ar de inducerade bergspénningarna stora fran brytningsnivan och tva
skivor nedét successivt. Detta innebér att de inducerade spédnningarna dkar med
brytningsdjupet.

3.2 Strukturgeologi

En strukturgeologisk modell uppréttades (Magnor och Mattsson, 1999). For block 19-
omrddet identifierades tva storskaliga strukturer, de roda strukturerna i Figur 4.
Strukturkartering i ortskala utfors av LKAB I6pande med tillredningen. Strukturer

markerade med svarta streck har karterats av LKAB. Under utredningsarbetet gjordes en
strukturkartering och tolkning i tillgdngliga omraden som hade berorts av raset. Dessa
strukturer 4r markerade med blé streck..
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Figur 4

Karterade strukturer i block 19. 907 m avv.. Roda strukturer karterades
(Magnor och Mattsson, 1999), svarta strukturer LKAB och bla strukturer
karterades efter 2 februari.

Mapped structures in block 19, 907 m. Read structures were mapped

(Magnor and Mattsson, 1999), black structures LKAB and blue
structures were mapped following the February 2 event.
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4 ANALYS

4.1  Skadekartering

Efter raset 2 februari 2008 gjordes en skadekartering av nivderna 878 m avv, 907 m avv,
935 m avv. En sammanstillning av dessa visas 1 Figur 5 och Figur 6.
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Figur 5 Skadeomraden pd nivaerna 8§78 m och 907 m.

Damaged areas at levels 878 m and 907 m.

Bl U093 m

Figur 6 Skadeomraden pd nivaerna 907 m och 935 m.

Damaged areas at levels 907 m and 935 m.
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Utfallen har varit storst pa nivderna 907 m och 935 m. Men hela omréadet pa nivaerna
907 m och 935 m har inte varit tillgangligt for en detaljerad skadekartering. P niva 878
m har de flesta utfallen skett 1 pelarspetsar i féltorten, se Figur 5. Pa niva 907 m &r
storsta delen av utfallen fran orttaket. Pelaren mellan ort 189 — 192, se Figur 2, skadades
rejélt vid den seismisk héndelsen 30 november 2007 och byggdes darefter upp med ca
0,5 m fibersprutbetong. Detta kan vara orsaken till att merparten av skadorna dgde rum i
taket den 2 februari 2008. Pa niva 935 m &r omfattningen av skadorna inte helt klarlagd
eftersom raset stracker sig bdde norr och sdderut i ldngs faltet frn infarten, se Figur 6.
Aven hir kommer de flesta utfallen fran orttaket. P4 alla nivder dominerar de
strukturstyrda utfallen men pé niva 935 forekommer en storre andel brott i intakt berg
an pa de ovanliggande tva nivéerna.

4.2 Analyser utav seismiska data

Efter 2 februari 2008 anlitades NORSAR, Norge och ISSI, SydAfrika for att gora
djupare analyser utav det seismiska datat. NORSAR utférde en vagformskorrelation
med héndelsen 2 februari 2008 som master event. D4 LKAB hade 14 Hz och 30 Hz
geofoner installerade sa ér de 14ga frekvenserna i vagen déligt registrerad. For detta
arbete har NORSAR dérfor anvént sin egen katalog med seismiska data fran sin
ARCES-stationen i Karasjok, Finmark. Teorin dr att da tvd hdandelser har en hog
korrelation med varandra har de sannolikt 4gt rum pa samma plats och ar férorsakade av
samma mekanism. Vid denna analys identifierades tre handelser med hog
korrelationsfaktor, se Tabell 1. De tva forsta seismiska handelserna sammanfaller med
de tv4 tillfallen dé utfall 4gt rum inom samma omréde i gruvan. Den forsta seismiska
hiandelsen var inte den samma som aterfanns i LKABs system vid tiden for utfallet och
var okédnd for LKAB. Den sista hdandelsen var d4ven den okénd for LKAB. Den
resulterade inte heller i nagra skador, troligtvis for att den dels var mindre och for att
omrddet var kraftigt forstarkt sedan utfallen 30 november 2007. De tvd okdnda
hiandelserna hade intrdffat under sprangningstid och klassificerats som spriangningar vid
processeringen

Denna analys indikerade, vilket senare verifierades, att LK ABs seismiska systems
lokaliseringsformagan utanfor de tva delsystemen var mycket délig. De tidigare
hiandelsernas lokaliseringsfel uppgick till flera hundra meter.

Tabell 1: Identifierade seismiska hidndelser med hog korrelationsfaktor relativt 2
februari2008 kl 19:58:02 och respektive Ey/E,,.

Datum Tid Magnitud Korrelations- EJE,
(LKAB) faktor

27 oktober 2007 01:18:50 1,6 0,74 49

30 november 2007 06:04:39 1,6 0,94 5,1

11 januari 2008 01:33:42 1,3 0,71 6,5

2 februari 2008 19:58:02 1,6 1,0 (master event) 28,8

Vid ISSIs analys utav den seismiska hindelsen 2 februari 2008 kl 19:58:02 bedomdes
den vara genererad utav ett implosivt brott eller ett brott i en sprucken bergmassa.
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Vid en jimforelse mellan de korrelerade hdndelsernas E(/E, kvot, se Tabell 1 ar
slutsatsen att &tminstone héndelsen 2 februari 2008 &r ett rent skjuvbrott. Men for alla
hiandelser kan denna kvot vara storre. Det dr de lagfrekventa vagorna som bar mest
skjuv-energi. LKABs davarande system registrerades de 14ga frekvenserna daligt vilket
medfor att kvoten kan vara underskattad.

4.3  Modjliga orsaker till den seismiska handelsen 2 februari 2008.

Block 19, nivd 878 m 6ppnas de langsgaende ortarna i sdder och backas norrut. Nér ca
200 m aterstod av blocket borjade den seismiska aktiviteten 6ka inom omradet. Vid
hiandelsen den 27 oktober 2007 var de ldngsgaende ortarna slutbrutna och det aterstod
ca 120 m av blocket (tvdrortarna), se Figur 7. Vid denna tidpunkt har man en 120 m vid,
ca 60 m bred och 29 m hog bergbrygga emellan liggvigg och hingvigg. I anslutning till
bergbryggan ligger bergschakt 191 och infarten.

27-10-2007

Figur 7 Ortstrukturen for block 19, nivé 878 m avv. med den éterstaende
bergbryggan 27 oktober 2007 skrafferad. Ovriga omréden utbrutna.

The drifts for block 19, level 878 m with the remaining bridge 27
October 2007 hatched. The neighbouring areas are mined out.

Inom detta parti finns det d&tminstone tva stora strukturer i riktningen 70°/60°, se Figur
4, med flera mindre parallella med c/c ca 1 m. Den storsta spAnningen loper vinkelratt
mot malmen. For varje produktionsniva sd okar det inducerade spanningen i malmen
och i sidoberget bade vinkelritt mot och parallellt med malmkroppen

Vid héndelsen den 30 november hade ndgra 6ppningar paborjats i blocket. Man har i det
hir laget brutit sonder bergbryggan och skapat slankare pelare mellan hiangvigg och
malm.

Den 11 januari 2008 hade man péborjat 6ppning i alla orter men man hade inte erhallit

fullt ras dnnu vilket innebdr att hangviggen inte &r frilagd utan det finns slanka
horisontella bergbryggor ovanfor den skjutna malmen.
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Den 2 februari 2008, da den sista hidndelsen dgde rum var, hingviggen frilagd 1 alla
ortar fransett ort 191.

Tre mojliga mekanismer som kan ha fororsakat raset diskuteras nedan.

4.3.1 Pelarbrott mellan schakt

Vid ISSIs analys av hidndelsen den 2 februari 2008 indikerades att den seismiska
héndelsen kunde vara foranledd utav ett implosivt brott. En pelarkollaps kan ske som ett
implosivt brott. Inom omradet finns det ingen ren pelare, dvs som ér frilagd runt om och
bara sitter fast mot berg pa tva ytor. Ett omrdde som kan liknas vid en pelare och som
skulle kunna uppvisa ett liknande brott dr partiet mellan tva bergschakt.

Schaktgruppen i block 19 har en historik med stora problem mellan nivderna 795 m avv.
och 910 m avv. Bland annat s& har schakt 193 och 194 kalvat ihop till ett schakt vid
niva 878 m ar 1999, se Figur 8. I Schakt 191 — 193 har strackan under 910 m avv.
filmats 1 april 2008 for att undersoka deras status. I inget av schakten kunde det
konstateras ndgra skador utav den typen som &r att forvénta vid ett pelarbrott. Endast
normalt slitage forekommer.
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Figur 8 Schaktgrupp 19, sett mot hiangvégg. Sedan tidigare kidnda ras
(kalvningar”) dr inlagda.

Ore pass group 19, viewed towards the hangingwall. Earlier known
failures are presented.
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4.3.2 Brott i bergbrygga mellan hangvagg och malm
For ort 191 ar dppningsfasen inte avslutad den 2 februari 2008. Det innebér att det finns
en bergbrygga mellan hingvéiggen och malmen ovanfér 6ppningen i ort 191, se Figur 9.

I bilden visas orter pa niva 878 m och 849 m tillsammans med produktionsborrhal. Den
punktstreckade linjen dr kontakt mellan malm och hingvagg. Fran figurerna ar det
uppenbart att en brygga mot hdangvéggen existerar mellan borrkransarna frén nivd 849 m
och ovanfor borrkransar pa niva 878 m. Denna pelare har visuellt verifierats i filt.

Den seismiska hindelsens magnitud &r inte typisk for en sonderbrytning utav en pelare i
den hir storleksordningen. Det har skett 4 stora seismiska hindelser med samma
mekanism i omradet. En pelare kan inte kollapsa 4 ganger.

Hangvaggs-
pelare

849 m
M 878 m
191
Figur 9 Vertikal skédrning langs malmen sedd fran liggvigg mot hdangvigg, Ort

191 niva 878 m markerad.

Vertical section along the orebody viewed from the footwall towards the
hangingwall. Cross cut 191, level 878 m marked.

4.3.3 Skjuvbrott utefter en geologisk struktur

Spanningsfaltets komponent vinkelrdtt mot malmen é&r stor relativt de ovriga tva
riktningarna. Allteftersom brytningen fortgar inom block 19 s& minskas bergbryggan
mellan hingvégg och liggvigg och det inducerade spanningsfiltet 6kar 1 bergbryggan
och under produktionsnivén. Detta innebér att partiet med de tva strukturerna som
genomkorsar malmen, se Figur 4, blir mer och mer belastat ju smalare bergbryggan blir.
En koncentration utav spanningar uppstar vinkelrdtt malmen och i en ca 30° vinkel mot
minst tva stora strukturer som skér igenom omradet En situation enligt Figur 10 erhills.

Skadornas karaktir pa nivad 878 m och 907 m &r huvudsakligen strukturellt styrda, s k
”shaking”. Denna typ av brott har en koppling till en strukturellt styrd seismisk
hiandelse. Skadorna pa niva 935 m bestar ocksa till stor del utav strukturellt styrda brott
men ddr forekommer dven brott i intakt berg. Baserat pa skadornas karaktir och
omfattning sa har hypocentrum bedomts ligga inom cirkeln i nedanstdende figurer och
mellan nivderna 907 m och 935 m.
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I omrédet har 4 stora seismiska hindelser med samma mekanism intriffat sedan 27
oktober 2007. Héndelserna har skett vid olika tider pa dygnet, d v s de dr inte direkt
kopplade till de spainningsomvandlingar som sker i samband med skjutningar. Detta &r
signifikant for seismiskt aktiva strukturer. Det dr med stor sannolik detta
hiandelseforlopp som har dgt rum vid de fyra tillfillena med stora seismiska héndelser 1
block 19.

Figur 10 Schematisk bild 6ver spanningssituationen i block 19 och storskaliga
struktur. De inducerade spidnningarna symboliseras utav de rdda pilarna.
De bla linjerna &r tva storskaliga geologiska strukturer, de grona linjerna
ett system av kortare geologiska strukturer. Norr till hdger i bilden.

Schematic view of the stress state in block 19 and the large scale
geological structures. The induced stresses are marked as read arrows.
The blue lines are the geological structures, the green lines a system of
shorter geological structures. North to the right.

5 SLUTSATS

Skivrasbrytningen ger upphov till hdgre bergspanningar ndgra skivor under
brytningsnivén. Allteftersom brytning gar mot storre djup okar de inducerade
bergspianningarna succesivt. [ och med detta s& okar risken for spanningsrelaterade
bergmekaniska hiandelser (sméllberg).

I block 19 har det identifierats ytterliggare tre seismiska hdndelser, troligtvis
fororsakade av samma mekanism som héndelsen 2 februari 2008 kl 19:58. Tva utav
dessa har dgt rum i samband med skjutning, den tredje d4gde rum ca kl 6 pa morgonen.
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Héndelsen vid olycksfallet 4gde rum ca kl 20.00 pé kvéllen. Det finns inget tydligt
samband mellan skjutning och de seismiska hidndelserna.

Omradet genomskérs utav minst 2 storskaliga strukturer 1 30° vinkel mot den storsta
spanningen. Bergspanningarna har koncentrerats till detta omrdde da detta parti ar det
sista som bryts ut. Man har visuellt kunnat verifiera att den nordliga utav de tva
strukturerna har reaktiverats vid olyckstillféllet. Sannolikt har den reaktiverats vid
ytterliggare minst tre tillfdllen, se Tabell 1. Ingen strukturkartering utférdes efter dessa
héndelser. En pelarspets mellan tvé tvérorter skadades svért den 30 november 2007 och
byggdes upp med stora volymer sprutbetong. Den pelarspetsen genomskirs utav den
nordliga strukturen.

Skadeomradet pa 907 m niva begrinsas utav de tva kédnda storskaliga strukturerna. Vid
en berdkning utav seismologiska parametrar s kan man dra slutsatsen att hindelsen 2
februari 2008 var ett skjuvbrott.

Bergforstiarkningen pd omréadet var inte designat for dynamiska laster. Omradet var
forstarkt med avseende pa daligt berg och statiska laster.

Slutsatsen &r att olyckan &r fororsakades utav en “fault slip” (skjuvning langs en
geologisk struktur) 1 atminstone en utav dessa strukturer. I och med denna hiandelse sa
betraktas Kiruna gruva idag som en seismiskt aktiv gruva. Detta innebér en rad vidtagna
atgirder.

6 OVRIGA ARBETEN

For att utvdrdera denna slutsats beslutades att géra en numerisk modellering av
héndelseforloppet (Sjoberg och Perman, 2010).

For att 6vervaka en seismisk aktiv gruva och kunna gora analyser av den seismiska
aktiviteten erfordras ett titt nit utav geofoner. En stor expansion med 112 geofoner utav
det befintlig seismiksystemet har slutforts under 2009 for att omfatta alla
produktionsomraden i Kiruna gruva.

Manga utav de storsta seismiska hdndelser sker som en reaktivering utav befintliga
geologiska strukturer (fault slip). Det finns inte ett tydligt samband mellan "fault slip”
och produktionssprangningar utan detta kan ske nédr som helst. Darfor ar det mycket
viktigt att ha en bra strukturgeologisk modell som ligger till grund for lay-out- och
produktionsplanering av gruvan. En strukturgeologisk modell dr under uppbyggnad for
Kiruna gruvfilt.

Det befintliga forstarkningssystemen i1 Kiruna gruva var vid den hér tidpunkten inte
dimensionerade for dynamiska laster. En forsta design utav ett forstirkningssystem som
ar dimensionerat for dynamiska laster har tagits fram. Denna design dr under
vidareutveckling, framforallt vad géller forstirkningskomponenter.
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LKAB deltar idag i MS-RAP (ACQG), ett forskningsprojekt som arbetar med seismisk
risk.
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TREDIMENSIONELL SPANNINGSANALYS AV BLOCK 19
| KIIRUNAVAARA GRUVA

Three-Dimensional Stress Analysis of Block 19 in the
Kiirunavaara Mine

Jonny Sjoberg, LKAB
Fredrik Perman, Vattenfall Power Consultant AB

SAMMANFATTNING

I denna artikel presenteras en tredimensionell bergmekanisk berdkning for block 19 i
Kiirunavaara gruva. Arbetet foranleddes av den seismiska héndelsen i detta produk-
tionsblock den 2:a februari, 2008, vilket resulterade 1 en dodsolycka. Malet med berak-
ningarna var att identifiera och/eller verifiera mojliga orsaker till den seismiska hindel-
sen. Analyserna utférdes med 3DEC med olika materialmodeller samt med och utan
geologiska strukturer inkluderade, i syfte att 6ka forstaelsen kring de styrande fakto-
rerna for seismicitet. Berdkningsresultaten visade att skjuvning lings existerande geolo-
giska strukturer var en trolig orsak till den seismiska hédndelsen. Arbetet har ocksé visat
pa en tinkbar metodik for fortsatta spanningsanalyser som underlag for strategisk berg-
mekanisk planering for brytningen i1 Kiirunavaara. En viktig del 1 detta framtida arbete
ar kalibrering av berdkningsmodellerna mot perioder av 6kad seismisk aktivitet, vilket
mojliggdrs av det utdkade seismiska dvervakningssystemet som nu finns installerat 1
Kiirunavaara, samt arbete med att bittre kvantifiera de mekaniska egenskaperna hos
geologiska strukturer.

SUMMARY

This paper presents a three-dimensional rock mechanical analysis of block 19 in the
Kiirunavaara mine. The work was conducted due to the seismic event of February 2,
leading to a fatality. The objective of the analysis was to identify and/or verify possible
reasons for the experienced seismic event. Analyses were performed using 3DEC, with
different material models with and without geological structures included, to develop an
understanding of the factors governing seismicity. The analysis results showed that
shear along pre-existing geological structures was a plausible reason for the seismic
event. The work has also demonstrated a feasible methodology for continued stress
analyses as a basis for strategic mine and production planning in Kiirunavaara. An im-
portant portion of this future work is calibration of models against period of increased
seismic activity, which is made possible through the enhanced seismic monitoring sys-
tem now in place in Kiirunavaara, as well as work to better quantify the mechanical
properties of geological structures.
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1 INLEDNING
1.1  Bakgrund

I LKABs underjordsgruva Kiirunavaara bryts jarnmalm med brytningsmetoden skivras-
brytning. Malmkroppen &r skivformig, mellan 80 och 160 m bred och 4 km lang, samt
stryker 1 nord-sydlig riktning och med en stupning pé ca 55—-60° mot 6st. Malmkroppen
ar indelad 1 10 produktionsblock, vilka namngetts efter Y-koordinaten i gruvans lokala
koordinatsystem. Block 16, 19, 25, 28, 33, 37, 40 och 45 utgér huvudmalmen och bryt-
ning sker idag pa nivderna 907 och 935 m avv i dessa block, vilket motsvarar ca 700—
750 m djup under markytan. Block 9 och 12 tillhor den s k Sjomalmen 1 norra delen,
vilken inte brutits lika djupt.

Pé kvéllen den 2:a februari 2008 intraffade en seismisk hdndelse med magnitud 3.0 i
block 19 och pa ungefdrligen niva 900 m i gruvan. Den seismiska hindelsen orsakade
omfattande skador pd niva 878, 907 och 935 med en dddsolycka som f6ljd. En mer
detaljerad presentation av detta ges i Dahnér (2010). Under utredningsarbetet som f6ljde
efter olyckan framkom ocksa att flera seismiska héndelser troligen uppkommit under
hosten 2007, men inte hinforts till block 19 p.g.a. brister i lokaliseringsnoggrannhet i
det ddvarande seismiska overvakningssystemet. Storre hdandelser intrdffade bl.a. 2007-
10-27 (magnitud 1.6), 2007-11-30 (magnitud 1.6) och 2008-01-11 (magnitud 1.3).

I denna artikel presenteras de bergmekaniska berdkningar som utforts i syfte att under-
sOka ténkbara orsaker till den seismiska héndelsen. I ovanndmnda utredningsarbete togs
tre hypoteser fram som beskrev tinkbara orsaker till hindelsen (Dahnér, 2010):

1. Brott i bergpelare mellan bergschakt
Omfattande utfall har skett i ndrliggande bergschakt i block 19, vilket resulterat 1
mindre bergpelare mellan enskilda schakt. En 6verbelastning av dessa pelare
skulle kunna resultera 1 en seismisk héndelse.

2. Brott i bergbrygga mellan hangvagg och malm
Brytningssekvensen 1 block 19 resulterade i att en bergbrygga lamnades mellan
malm och hingvigg ovan en av tvirorterna i malmen. Ett brott i denna berg-
brygga skulle kunna orsaka en seismisk héndelse.

3. Skjuvbrott (glidning) langs storskalig geologisk struktur
Flera storskaliga strukturer har identifierats i omradet och en 6kad belastning pa
dessa skulle kunna leda till glidning och utldsning av seismisk energi.

1.2 Mal, syfte och avgransningar

Malet med berdkningarna var att identifiera och/eller verifiera mojliga orsaker till den
seismiska héndelsen i1 block 19, med utgdngspunkt frdn de tre hypoteserna beskrivna
ovan. [ tilldgg till detta undersoktes om andra hogspanningsomrdden uppkom i berdk-
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ningsmodellen, vilka skulle kunna initiera en seismisk hdndelse. Arbetet innefattade
konstruktion av en tredimensionell berdkningsmodell och simulering av brytnings-
sekvensen fram till datumet for olyckan. Forstarkning inkluderades ej i modellen och
endast statiska analyser genomfordes.

1.3 Metodik

Den komplexa brytningsgeometrin och brytningssekvenserna i aktuellt omrade, samt
ndrvaron av formodat seismiskt aktiva strukturer krdvde tredimensionella numeriska
modellanalyser dar strukturer kan simuleras explicit. Modellanalyserna valdes dérfor att
utforas med den tredimensionella distinkta element-koden 3DEC (Itasca, 2007). Denna
kod medger simulering av glidning, separation och rotation av block relativt varandra
och blocken kan representeras med ett flertal olika materialmodeller. 3DEC kan ocksa
anvindas for kontinuum-analyser, d v s dér inga rorelser tillats langs strukturer.

Det ar viktigt att podngtera att man inte kan forvénta sig att de numeriska modellerna
exakt reproducerar observerade forhdllanden. Berdkningsmodellerna &r istillet ett
verktyg for att 6ka forstaelse for vad som hint och for att testa olika tdnkbara scenarion.
Olika materialmodeller nyttjades, och modeller med och utan geologiska strukturer
analyserades, 1 syfte att béttre forsta de faktorer som kan ha orsakat den seismiska
héndelsen. Av samma orsak ér det inte nddvéndigt att genomfora dynamiska analyser,
eftersom syftet med analyserna var att identifiera bakomliggande orsaker (inte att
simulera sjdlva den seismiska hindelsen och vagutbredningen).

2 BERAKNINGSMODELL
2.1  Modellgeometri

For att pé ett korrekt sétt ta hansyn till spAnningsomfordelning till f6ljd av skivrasbryt-
ning krivdes en relativt stor berdkningsmodell. De tvi nirliggande produktionsblocken
(16 och 25) inkluderades dérfor 1 modellen. Vidare inkluderades omgivande berg fran
markytan och ungefir till dubbla nuvarande brytningsdjupet. Endast tre geologiska en-
heter inkluderades — hiangvigg, liggvigg och malm. Malmgeometrin baserades pa hori-
sontalsektioner pa nivd 878, 907 och 935, och extrapolerades uppét och nedét. Total
modellstorlek uppgick till 2500 x 1200 x 1500 m (se Figur 1). I 3DEC anvénds ett ho-
gerhands-koordinatsystem. Samma koordinataxlar som for gruvan valdes, men med
olika riktning, d v s Yspec = -Yeruva 0ch Zapec = -Zgruva (ddrmed kunde samma koordi-
natvdrden nyttjas, men med omvint tecken), se ocksa Figur 1.

En hog detaljeringsgrad krévdes for block 19 och nivaerna 878, 907 och 935, i vilka alla
ortar och bergschakt simulerades explicit (men med ett forenklat tvérsnitt), se Figur 2
a). Geometrin for bergschakten baserades pa de besiktningar som gjorts bade fére och
efter olyckan, men med vissa geometriska forenklingar. For omrédet niva 935 till 878 m
avv inkluderades ocksa geologiska strukturer i berdkningsmodellen. Spricksituationen i
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block 19 ar nagot annorlunda jamfort med resten av gruvan. Omradet har karterats i
detalj efter olyckan, och baserat pa detta inkluderades de strukturer som bedémdes vara
viktigast med avseende pé orsaker till seismiska héndelser. Detta innefattade: (i) tva
storskaliga strukturer orienterade 168/60 (stupningsriktning/stupning) och med ett in-
bordes vinkelrétt avstand pa 40 m, och (ii) tva spricksystem orienterade 300/70 och
045/85 med inbordes vinkelritt sprickavstand pd 20 m, liggande mellan ovanstaende tva
storskaliga strukturer. Inkluderade geologiska strukturer framgar av Figur 2 b).

Brytningssekvensen simulerades i detalj, och omfattade ett antal brytningsldgen vid
vilka tidigare (mindre) seismiska hdndelser uppkommit i block 19 fram t.o.m. olyckstill-
féllet. Brytning av block 16, 19 och 25 simulerades, men i block 16 och 25 bréts hela
nivaer ut. Pa hingviggssidan antogs att rasberget foljer en rasvinkel pa 90°, vilket ar
baserat pa ett fital observationer under jord av rasbergets utbredning. I modellen simu-
lerades brytning genom att forst ta bort berg och lata modellen komma till ett jamvikts-
lage, varefter det utbrutna omradet ersitts med rasberg (med ldgre densitet och styvhet)
och berdkning gors till ett nytt jimviktslage. Totalt sju (7) brytningssteg simulerades,
enligt Figur 3.

X3DEC = 7500
Y3pEC = -2600
Z3pec = -50

Markyta Malmkropp

1500 m

Block 25

(E)
Block 16
Xapec = 5000
Y (N) Y3peEC = -1400
Z3DEC = -1550
Figur 1 Geometri for 3DEC-modellen omfattande block 16, 19 och 25.

Geometry of 3DEC model comprising blocks 16, 19, and 25.
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Bergschakt nr
191 192 193 194

{Up)

Niva 907

Niva 907

Niva 935

b Sprickgrupper:
) 300/70 & 045/85
{Up)

 (E)

Niva 907

% %
Niva 878 ‘\-\-f =%

Niva 907 s N
Niva 935 ‘

Struktur: 168/60

Struktur: 168/60

Figur 2 Modellgeometri sett fran liggvaggssidan visande: a) féltortar, tvdrortar
och bergschakt pa 878, 907 och 935 m avv i block 19, b) strukturer
inkluderade i modellen 1 block 19.

Model geometry viewed from footwall side showing: a) access drifts,
cross-cuts, and ore passes at the 878, 907, and 935 m mining levels in
block 19, b) structures included in the model in block 19.
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Steg 0: Tillredning Steg 1: 2005-04-21 Steg 2: 2006-12-14
Block 25

Block 19
Block 16

RN

Steg 3: 2007-10-27 Steg 4: 2007-11-30

o

878 m avv

o o

907 m avv 907 m avv

Steg 4: 2007-11-30 Steg 5: 2008-01-11 Steg 6: 2008-02-02
Ortnummer _
878 m avv 878 m avv 878 m avv

Figur 3 Simulerade brytningssekvenser 1 block 19 med datum for respektive steg.

Simulated mining sequences in block 19, with dates for each stage.
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2.2 Spéanningar, randvillkor och mekaniska egenskaper

Primérspénningarna (fore brytning) bestimdes ur den sammanstdllning som presenterats
av Sandstrom (2003). Foljande spanningssamband nyttjades, med antagandet att alla
spanningar var noll vid den antagna markytan i modellen (zn = 50) och med tryckspén-
ningar negativa (i MPa):

Oy =0y =-0.037z,, +1.85, (1)
oy =0, =—0.028z, +1.4, (2)
o, =-0.029z +1.45, (3)

dér oy dr storsta horisontalspanningen, orienterad i st-vést (vinkelrdtt malmens stryk-
ning), oy dr minsta horisontalspénningen, orienterad i nord-syd (parallellt malmen), o
ar vertikalspanningen, och z, dr niva i gruvan (i gruvans lokala koordinatsystem, med
positiv z-axel riktad nedét). Randvillkoren till modellen utgjordes av rullstdd pa de ver-
tikala rainderna samt pa botten. Den 6vre randen (markytan) simulerades som en fri yta.

Indata omfattade ocksé materialegenskaper for blocken (bergmassan mellan storre
sprickor/strukturer 1 modellen) och sprickor/strukturer. Dessa hdmtades fran de under-
sokningar och utredningar som gjorts for block 19 (se Dahnér, 2010), frin tidigare un-
dersokningar (t.ex. Savilahti, 1990) samt fran erfarenheter fran tidigare modellberak-
ningar for Kiirunavaara (se t.ex. Sjoberg m.fl., 2001; Sjoberg & Malmgren, 2007). Tva
olika materialmodeller nyttjades — linjarelastisk modell och idealplastisk modell med ett
brottvillkor enligt Mohr-Coulomb. For den plastiska materialmodellen anvédndes tvé
uppsattningar héllfasthetsvarden (A och B). Tidigare analyser har visat att de hogre vér-
dena (A) kan antas motsvara huvuddelen av bergmassan i Kiirunavaara, medan de ligre
viardena (B) motsvarar omraden med svagare berg, som aterfinns relativt frekvent 1 gru-
van. For strukturer och sprickor i modellen valdes bara en uppséttning parametervérden,
p.g.a. brist pa tillforlitliga indata. Alla nyttjade parametervirden framgér av Tabell 1.
Dilationsvinkeln sattes till noll for alla material.

2.3 Berakningsfall

Berdkningar utférdes med béde kontinuum- (ingen glidning/separation tilléten i spric-
kor) och diskontinuum-modeller, och med olika parameterviarden. Totalt fem berdk-
ningsfall analyserades, enligt Tabell 2. Alla berdkningsfall analyserades for de sju bryt-
ningsstegen enligt ovan. Kontinuum-modellerna analyserades for tva olika uppsétt-
ningar héllfasthetsparametrar for blocken, medan diskontinuum-modellen endast analy-
serades for de hogre hallfasthetsvirdena for blocken. Det senare motiverades med att
sprickorna fungerar som forsvagande ldnkar i systemet, och det dr darfor inte rimligt att
ocksa reducera blockens héllfasthet.
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Tabell 1 Materialegenskaper som anvéndes i 3DEC-modellen for block 19

Material properties used in the 3DEC model of block 19.

Parameter Liggvigg Malm | Hangviagg | Rasberg
Block (mellan sprickor)
Densitet [kg/m’] 2700 4700 2800 2000
Elasticitetsmodul [GPa] 70 65 70 0.20
Poissons tal 0.27 0.25 0.22 0.25
Material A (hdga)
Kohesion [MPa] 10.2 6.9 6.7 0
Friktionsvinkel [°] 58 54 55 35
Draghallfasthet [MPa] 2.2 1.2 1.0 0
Material B (laga)
Kohesion [MPa] 6.7 4.8 5.2 0
Friktionsvinkel [°] 53 51 51 35
Draghallfasthet [MPa] 1.3 0.5 0.7 0
Sprickor (mellan block)
Normalstyvhet [GPa/m] 110 110 110 -
Skjuvstyvhet [GPa/m] 9 9 9 -
Kohesion [MPa] 0 0 0 -
Friktionsvinkel [°] 35 35 35 -

Tabell 2 Berdkningsfall for analys av block 19, med parametervérden enligt
avsnitt 2.2.
Analyzed cases for numerical modeling of block 19 with parameter
values according to Section 2.2.
Berdkningsfall Modell Materialmodell | Hallfasthetsparametrar
1 Kontinuum Linjérelastisk -
2A Kontinuum Idealplastisk A (hoga)
2B Kontinuum Idealplastisk B (laga)
3 Diskontinuum | Linjdrelastisk -
4 Diskontinuum Idealplastisk A (hoga)
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3 ANALYSER OCH RESULTAT

Berédkningsresultaten har utvirderats med avseende pa de tre uppstéllda hypoteserna for
tdnkbara orsaker till den seismiska hdndelsen 1 block 19 som intrdffade 2008-02-01. I
utvirderingen har ocksa tidigare seismiska hiandelser (hosten 2007) beaktats. Berdk-
ningsresultaten kontrollerades ocksa med avseende pa spanningsuppbyggnad och plasti-
cering i 6vriga omraden, for att undersoka andra eventuella orsaker till uppkomna seis-
miska hindelser. Denna utvirdering visade att spinningarna koncentreras till ej utbrutna
omrdden pa 907 m avv (bl.a. ndra hingviggskontakten) samt till de obrutna nivderna
under 907 m avv. Spanningsnivaerna var dock inte markant hoga, férutom 1 direkt nar-
het till ortfronter, och beddms ej kunna ge ha gett upphov till nigra storre seismiska
hiandelser. Nedan beskrivs resultaten 1 mer detalj med avseende pa de tre hypoteserna
enligt avsnitt 1.1.

3.1 Brott i bergpelare mellan bergschakt

Den seismiska potentialen for bergpelarna mellan schakten (for geometri se Figur 2)
beddomdes genom att studera spanningsuppbyggnad (i de linjarelastiska modellerna;
berdkningsfall 1) och plasticering (i de plastiska modellerna; berékningsfall 2A och 2B).
Endast omradet ovanfor niva 907 m avv studerades, eftersom bergschakten dr i princip
oskadade dirunder och bergpartiet mellan pelarna inte utsatts for ndgon ndmnvérd
belastningsdkning. Spanningar och plasticering plottades for lingd och tvérsektioner
genom schakten och bergpelarna och for var och ett av de sju brytningsstegen. Det bor
noteras att utfall i bergschakten och tillhérande minskning av bergpelarna intréffade
fore 2002, d.v.s. langt innan aktuell brytning i1 block 19 paborjades.

Resultaten visade att de pelarna dr mattligt belastade dven for de smalaste partierna,
med en magnitud pa storsta huvudspianningen pa mellan 20 och 40 MPa. Detta ar avse-
vart lagre dn bergmassans hallfasthet, vilket ockséd bekréftades vid utvdrdering av de
plastiska modellerna. Endast nagra fa lokala omrdden med plasticering kunde konstate-
ras, t.o.m. for fallet med lagt antagen hallfasthet (berdkningsfall 2B). Bade spédnningar
och plasticering var ocksa i princip ofordndrade for brytningssteg 1 (april 2005) t.o.m.
brytningssteg 6 (februari 2008). Sammantaget innebér detta att det inte ar troligt att ett
pelarbrott skulle ha intréffat vid tiden for de observerade seismiska hindelserna i block
19, och foljaktligen att bergpelarna mellan bergschakten inte kan ha orsakat de seis-
miska héndelserna.

3.2 Brott i pelare mellan hangvagg och malm

Mojligheten for 6verbelastning av den bergbrygga som uppkommit mellan malm och
hiangvagg 1 block 19 (ovan ort nr 191) bedémdes via utvirdering spanningsuppbyggnad
(i de linjérelastiska modellerna; berdkningsfall 1) och plasticering (i de plastiska mo-
dellerna; berdkningsfall 2A och 2B). Spanningar och plasticering studerades for berg-
bryggan, markerad i1 Figur 4 a), for vart och ett av de simulerade brytningsstegen.
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Ett matt pa belastningsnivan i bergbryggan ar medelvérdet pa spanningen 1 denna volym
berg. I Figur 4 b) visas berdknat medelvirde pa storsta huvudspénningen (o7) som en
funktion av brytningssteg.

a)
Ej utbruten malm Bergbrygga
S mellan malm
Liggvagg och héng-
Ort nr 193 Hangvagg
b) Medelspanning i bergbryggan
180
160
140
120
T 100 -
2
B 80
60
40
"l
0 ; ; ; ; ; ;
0 1 2 3 4 5 6
Brytningssteg
Figur 4 a) Bergbrygga mellan hidngvigg och malm ovan ort nr 191 (lila farg), sett

fran hingviggssidan (bla farg = tvdrorter i malm, gron farg = tvdrorter i
liggviggen pa 878 m nivd), b) berdknat medelvérde pa storsta huvud-
spanning i bergbryggan for olika brytningssteg.

a) Rock bridge between hangingwall and orebody above drift no. 191
(purple color), viewed from the hangingwall side (blue color = drifts
located in the orebody, green color = drifts located in the footwall on the
878 m level), b) calculated mean of the major principal stress in the rock
bridge for different mining stages.
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Resultaten visade en tydlig spanningsdkning for brytningssteg 3 (2007-10-27), men
endast smé spinningsfordndringar dérefter. En liknande bild erhalls vid utvérdering av
plasticering 1 bergbryggan, med omfattande plasticering i och med brytningssteg 3, och
mycket liten tillkommande plasticering dérefter (i vissa fall sker avlastning istillet).
Detta kan tolkas som att bergbryggan dverbelastas 1 och med brytningen motsvarande
2007-10-27, och den didrmed utldsta energin kan ha varit en orsak till den seismiska
hiandelse som uppkom vid detta tillfdlle (magnitud 1.6). Darmed &r det mindre troligt att
de dirpa foljande hindelserna skulle ha kunnat orsakas av ytterligare brott i bergbryg-
gan (eftersom den redan Gverbelastats).

3.3 Skjuvbrott langs geologisk struktur

Potentialen for en seismisk hiandelse till fo6ljd av glidning ldngs en struktur studerades
m.h.a. diskontinuum-modellen (berékningsfall 3 och 4). Beréknade skjuvdeformationer
utvirderades for varje simulerat brytningssteg, se exempel i1 Figur 5.

3DEC4.10

2007 kasea Consulting Group. Inc.

Step 78473 Bergschakt

2010-01-19 12:48:47 ‘ /
Block
Colorby: Model
B cont
Joint shear displacement vectors
Maimur: 00073392 "
Scale: 5000

1 0000E-03

I 1 3000E-03
1 E000E03
1 B000E-03 Ort nr. 193
2 2000E-03 _-
25000503 g
28000503
31000503
3.40005.03
37000503
40000503
43000503
46000503

I 4.9000E-03
5.0000E-03
Ort nr. 186
Ort nr. 183
~ Ortnr.181
Figur 5 Horisontalsnitt pa 878 m avv med skjuvdeformationer langs sprickor for

berdkningsfall 3 och brytningssteg 5 (2008-01-11). Utbrutna ortar i svart.

Horizontal cross-sections at the 878 m level showing calculated joint
shear displacements for case no. 3 and mining stage 5 (January 11,
2008). Excavated drifts in black.
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Glidning langs strukturer uppkom i alla brytningssteg, med de storsta skjuvrorelserna i
steg 4 och 5 (2007-11-30 och 2008-01-11) och med en maximal storlek pa ca 6 mm.
Skjuvdeformationer utbildades bade lings de storskaliga strukturerna (orientering
168/60), och lings spricksystemen mellan de béda storskaliga strukturerna. I den plas-
tiska modellen var magnituden pa deformationerna 6verlag nagot mindre jamfort med
den elastiska. Bigge modellerna visade dock pa mindre deformationer i det sista bryt-
ningssteget (2008-02-02), och kan alltsé inte helt forklara uppkomsten av denna storsta
seismiska héndelsen i block 19.

3.4  Uppskattning av seismisk magnitud

For bdde hypotes 2 och 3 (avsnitt 3.2 och 3.3) kan en uppskattning av magnituden pa
mojlig orsakad seismisk hdndelse goras utifran berdkningsresultaten. For brott i berg-
bryggan kan tillginglig tjningsenergi i en bergvolym beréknas ur (med antagande om
linjdrelastiskt material):

E, o =] oedV = | GEZdV (4)

dér Es (o r total tojningsenergi, o dr spinning (storsta huvudspinning nyttjad), ¢ ar t6j-
ning, E dr bergmassans elasticitetsmodul och V dr volymen berg. For glidning langs en
struktur kan seismiskt moment berdknas fran (Aki & Richards, 1980):

MO =GIU5A (5)

dir My ar seismiskt moment, G ar bergmassans skjuvmodul, z dr medelskjuvrorelse
och A idr arean over vilken skjuvrorelse skett. For bada dessa kan sedan seismisk mag-
nitud, M, beriknas ur:

M :ilogM0—10.7=§10gE ~10.7 (6)

s_tot

déar My = Es_tor och bada anges i enheten dyne-cm (Hanks & Kanamori, 1979). Denna
magnitudrelation anges vara mest tillforlitlig for storre magnituder (>3) och for
Kiirunavaara kan andra korrektionsfaktorer gélla. Ovanstiende ekvationer har dock (i
brist pa béttre) nyttjats for en ungefarlig uppskattning av mojliga seismiska magnituder.

For brott 1 bergbryggan antogs att all tillgdnglig t6jningsenergi i bergbryggan med geo-
metri enligt Figur 4 a) omvandlas till seismisk energi. Detta ger séledes en vre gréans pa
mojlig seismisk magnitud. De storsta magnituderna erhoélls for brytningssteg 3 och 4
(2007-10-27 och 2007-11-30) med M ~ 0.2. Detta &r avsevart ldgre dn verklig registre-
rad magnitud for dessa datum som var 1.6.
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For glidning ldngs en struktur gjordes en uppskattning av paverkad skjuvarea i berdk-
ningsmodellen, och ett ungefarligt medelvirde pa skjuvdeformationen togs fram. Den
storsta seismiska magnituden uppkom for brytningssteg 4 och 5 (2007-11-30 och 2008-
01-11) och var 0.8—1.0. Detta &r ndgot ligre &n registrerade magnituder (1.6 och 1.3),
men indikerar dnd4 att glidning langs en struktur &r en mer trolig orsak till de seismiska
hindelserna i1 block 19, jamfort med brott i en pelare eller bergbrygga.

4 DISKUSSION, SLUTSATSER OCH REKOMMENDATIONER

Spanningsberdkningarna med den tredimensionella modellen visade att den storskaliga
spanningsomfordelningen orsakad av skivrasbrytningen kunde simulerades pé ett tro-
virdigt sitt. Resultaten visade att brott i pelare mellan bergschakt knappast kan ha orsa-
kat nagra seismiska hindelser. Brott i bergbryggan mellan malm och héngvégg kan ha
varit en bidragande orsak till tidigare seismiska hindelser, t.ex. den som intrdffade
2007-11-30. Det ar troligt att bergbryggans lastbarande formaga 6verskreds vid detta
tillfille, men den maximalt mojliga seismiska magnituden baserat pad modellberdkning-
arna dr avsevirt lagre dn verklig registrerad magnitud. Darmed kvarstar skjuvning langs
en existerande geologisk struktur som den troligaste orsaken till flera av de observerade
seismiska héndelserna. Uppskattade magnituder utifran modellresultaten &r av samma
storleksordning (men nagot lagre) som registrerade seismiska magnituder. Glidning var
mest framtrddande for de storskaliga strukturerna med orientering 168/60.

Det maste dock poédngteras att modellerna inte fullt ut kunde simulera uppkomsten av
den storsta av de studerade seismiska hiandelserna (2008-02-02). En osékerhet i berdk-
ningsmodellerna ar den relativt grova diskretisering som nyttjats, vilket kan ha lett till
en underskattning av spanningsgradienter och deformationer. Detta kan ocksé forklara
att modellerna var relativt okénsliga for de geometriska fordndringarna i de senare bryt-
ningsstegen. Det finns ocksé en relativt stor osdkerhet i nyttjade héllfasthetsparametrar
och huruvida dessa ar representativa for block 19. Inte desto mindre sa har arbetet visat
pa en anvdndbar metodik for fortsatta spanningsanalyser som underlag for strategisk
bergmekanisk planering av framtida brytning. Baserat pd ovanstaende slutsatser och
diskussion har f6ljande rekommendationer for fortsatt arbete tagits fram:

— Berédkningsmodellen for block 19 bor forfinas for att inkludera framtida brytning
i detta produktionsblock. Enskilda ortar och schakt behover troligen ej inklude-
ras i en sadan modell. Modellen kan kalibreras mot perioder av 6kad seismisk
aktivitet som registrerats efter att block 19 dppnats for produktion pa nytt (i mars
2009). Modellen kan dérefter anvidndas for att jimfora olika framtida brytnings-
sekvenser ur ett seismiskt perspektiv.

— Liknande analyser bor kunna utfoéras for andra produktionsblock och/eller hela
gruvan. Diskontinuum-modeller dér glidning i strukturer kan simuleras explicit
bedoms vara nddvéndiga, eftersom detta dr den troligaste orsaken till storre
seismiska héndelser i Kiirunavaara-gruvan. De strukturer som skall inkluderas i
en modell avgors utifrdn seismikdata samt strukturkartering i kombination.
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— En viktig del i detta framtida arbete dr kalibrering av berdkningsmodellerna mot
perioder av 0kad seismisk aktivitet, vilket mojliggérs av det utokade seismiska
Overvakningssystemet som nu finns installerat 1 Kiirunavaara, samt arbete med
att battre kvantifiera de mekaniska egenskaperna hos geologiska strukturer (hall-
fasthet och styvhet).

— Konceptuella analyser av enskilda produktionsblock kan vara virdefulla for att
Oka forstaelsen for hur olika brytningssekvenser paverkar och aktiverar geolo-
giska strukturer.
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RISKBASERAT SYSTEM FOR UNDERHALL AV
BERGSKARNINGAR

A rock cut management system based on risk assessment
Bengt Ahlén, GEOSIGMA
Mats Bellinder, Vagverket

Sammanfattning

Ett riskbaserat system for underhall av bergskérningar har anvénts pé storre statliga
végar i Stockholms ldn. Att systemet &r riskbaserat innebér att man i bedomningen av en
inspekterad bergskédrning dven tar med konsekvenserna av ett eventuellt ras. Systemet
innehaller tre undersokningsnivaer: Inventering, Grovklassning och Detaljklassning.
Vid inventeringen registreras samtliga skdrningar langs med ett vigavsnitt fran ett
fordon. Under férd genereras ett namn enligt ett namnsystem, ett fotografi av skérningen
samt ett kartunderlag for presentation av data. Vid grovklassningen delas skédrningarna
in 1 tre grupper. Skdrningar som inte behdver inspekteras inom overskadlig tid,
skdrningar som bor ingd i en aterkommande inspektionsrutin och skdrningar som
behover atgirdas. Vid detaljklassningen klassas de skirningar som i grovklassningen
bedomts behodva atgirdas. I momentet ingér att gora ett atgardsforslag och en
kostnadsbedomning av detta atgérdsforslag. Dérefter gors en noggrann genomgang av
skdrningens stabilitet och de konsekvenser som ett ras kan f4 med avseende pa rddande
geometriska forhallanden och trafiksituationen pa vdgen. Systemets olika delar
presenteras overgripande. Fokus dr lagd pa de bergmekaniska bedomningar som ligger
till grund for klassningen av skdrningens stabilitet och de erfarenheter som gjorts vid
anvindandet av systemet pa végar i Stockholms lan.

Summary

In this article a rock cut management system based on risk assessment is presented. The
system has been used on federal highways in the Stockholm region. The system being
based on risk assessment means that the evaluation of a rock cut also includes the
consequences of a possible rock fall. To make this inspection more efficient the system
contains three investigation levels: Inventory, preliminary screening and detail rating.
All the rock cuts along a highway section are registered from a vehicle. Generated
during the passage is a name according to a naming system, photography of the rock cut
and a map for the presentation of data. At the preliminary screening the rock cuts are
divided in three groups.Rock cuts which do not need to be inspected in a foreseeable
future, rock cuts which need to be included in a recurring inspection routine, rock cuts
which need to be treated The rock cuts that need treatment are classified in the detailed
rating based on a Canadian system named RHRON. This rating includes proposing a
treatment and also making an economic estimate of this treatment. Subsequently a
thorough analysis is made of the stability and the consequences a rock fall would have
on the current road geometry and traffic situation. The rating system is presented on an
overall level. Focus is on the rock mechanical assessments which are the base of the
rock cut rating of the stability and the experiences from the use of the system on the
highways in the Stockholm region.
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1 BAKGRUND - PRIORITERING VID RASRISK

Med ett proaktivt angreppssétt for underhall av bergskérningar kan de skidrningar med
storst behov av underhall atgirdas enligt forutbestdmda kriterier. I denna artikel
presenteras ett nyligen framtaget riskbaserat system for underhdll av bergskérningar
(RRRS). Att systemet ar riskbaserat innebér att man i bedomningen av en inspekterad
bergskérning dven tar med konsekvenserna av ett eventuellt ras.

Bergab har tidigare pa uppdrag av Banverket och Vigverket redovisat tva rapporter om
utvdrdering av bergskdrningars tillstind (Bergab, 2002A och Bergab, 2002B). Syftet
med de bada utredningarna var att ta fram ett underlag for en Inspektionshandbok for
Banverkets och Vigverkets bergslinter i spar- respektive vigmiljo. I den sistndmnda
utredningen gavs ocksa forslag till fortsatt arbete fram till fardig Inspektionshandbok.
Arbetet planerades att pagd under 2003. Pa grund av minskade anslag drevs dock
projektet inte vidare.

Arbetet dterupptogs senare med Vigverket Region Stockholm som huvudman. Detta
resulterade 1 att en inspektionshandbok f6r grovklassning togs fram 2008 (Bergab,
2008). Handoken var tankt att ingd i ett system for inventering och klassning av
bergslanter ldngs vigar, RRRS (RasRiskRankningsSystem).

Ar 2009 fortsatte Bergab och Geosigma, pa uppdrag av Vigverket, att i ett gemensamt
projekt anvinda systemet for inventering och grovklassning av storre végar i
Stockholms ldn. Samtidigt vidareutvecklades ett detaljklassningssystem som testades pé
skdrningar med behov av underhéllsatgirder. Detta detaljklassningssystem presenteras
nedan.

Eftersom ett statistiskt underlag som kan anvindas for att berdkna sannolikheter for ras 1
slanter sillan forekommer har detta och liknande system framtagna i Nordamerika
anvént ett slags poangsystem, dvs en kvalitativ riskanalysmetod.

Kostnad-nytta-analys kan anvéndas vid vérdering av risker. Detta innebér i korta drag
att sambandet mellan kostnaden for en dtgédrd och dess nytta, i form av minskning av en
viss risk, jaimfors. Forhallandet mellan kostnad och nytta &r som storst da riskerna &r
som storst, och nyttan minskar sedan s& smaningom ju mindre risken dr. Vid en viss
optimal risk Overstiger kostnaderna for riskminskningen nyttan av atgérderna. Nér de
effektivaste atgirderna &r identifierade fattas beslut om vilka som skall genomf6ras. En
optimering av riskreduktionen behdver inte innebira att de bergskdrningar som har
storst risk faller ut som de som skall atgérdas da atgérderna kan vara mycket kostbara.
En sadan prioritering kan vara svér att acceptera for allmidnheten. En optimering kan
ocksa leda till att narliggande objekt inte atgirdas trots att detta borde vara forsvarbart
med tanke pé etableringskostnader.

For att komma tillrdtta med dessa problem kan en viss del av en budget avsittas for de
objekten som har storst risk och en viss del till objekt som ligger nédra hogriskobjekt
eller objekt som prioriterats ur riskreduktionssynpunkt.
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De overgripande mélsittningarna som formulerats vid framtagandet av detta system ér :

e Systemet skall vara riskbaserat for att mojliggdra prioriteringar av underhall

e Systemet skall fungera for fordelning av resurser bade rikstickande och regionalt

e Systemet skall kunna utgdéra en dokumentation av att vighallaren eller banhallaren
fullgjort sina forpliktelser avseende gillande lagstiftning for underhall.

For att underlétta anvindandet av systemet har f6ljande underordnade malséttningar
formulerats:

e Systemet skall vara latt att forsta och vara létt att 1idra sig

e Den framtagna rankningspodngen skall s& vdl som mdjligt aterspegla verkliga risker

e Systemet skall pd ett snabbt och kostnadseffektivt sétt kunna anvéndas for en
rikstdckande genomgéng av bergskirningar lings vagar och jarnvégar

For den detaljerade klassningen har ytterligare delmalséttningar satts upp som redovisas
1 avsnitt 3.3.

2 RASRISK OCH KLASSNINGSSYSTEM | ANDRA LANDER

For att dra nytta av de praktiska erfarenheter som gjorts med utvecklingsarbetet av
liknande system 1 andra ldnder har de riskbaserade system som fétt mest spridning
studerats. De tva riskbaserade system som RRRS baseras pd dr dels det amerikanska
RHRS och dels det Kanadensiska RHRON. Dessa beskrivs mer detaljerat nedan.

2.1 RHRS - Rockfall Hazard Rating System

RHRS ér framtaget av Oregon State Highway Division 1 USA for planering och
underhall av bergskirningar (Pierson et al. 1990). Systemet innehéller en
sexstegsprocess med foljande moment:

1. Inventering av bergskérningar - Skapande av geografisk databas med potentiella
raslokaler

2. Preliminir klassning — Grov indelning av lokaler i tre klasser, A-, B- och C-
skdrningar. Betydelsen av A-, B- och C-skédrningar foljer av punkt 3.

3. Detaljerad klassning déir samtliga A skdrningar rangordnas frén den minst riskfyllda
till den mest riskfyllda. Om ekonomiska medel finns klassas d&ven B-skdrningar. C-
skérningar klassas inte.

4. Preliminir design och kostnadsuppskattning av atgirder. Atgérder fors in i
databasen

5. Identifiering av underhéllsprojekt. Konstruktioner faststaills

6. Arlig genomgéing och uppdatering av databasen

Systemet har fatt stor spridning i USA och anvénds 1 olika former i mer édn 10 olika
stater. Aven i Italien anviinds en modifierad version av RHRS. Den preliminira
klassningen sker samtidigt som inventeringsfasen och innebdr att en uppskattat risk for
ras (hog, medel eller 14g) jamfors med de historiska rasen pé platsen. Vid bedomningen
av risken uppskattas storleken pa rasblocken, mangd och dikeseffekten (uppsamlande
félla) utan kvantitativa normer. I den detaljerade klassningen vérderas parametrarna
slanthojd, dikeseffekt, fordonsrisk, siktstricka, vagbredd, bergstabilitet (virderas utifrdn
2 typfall, ett for strukturella brott i sprickplan och ett for differentierad vittring),
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blockstorlek, klimat (inklusive nederbord) och historiska ras. Bergstabiliteten vérderas
utifran sprickors kontinuitet, sprickplanens orientering (gynnsam eller ogynnsam),
sprickornas rahet och eventuell lerfyllnad.

De relativt fa ingdende parametrarna gor systemet snabbt och enkelt att forsta. Den
logaritmiska skalan kan innebéra problem med bade okénsliga varderingar och
dominans av enstaka parametrar. Det mycket forenklade séttet att bedoma bergstabilitet
(subjektiva bedomningar) kan ocksé innebéra att denna parameter inte blir representativ
for de faktiska forhallandena och att det blir svart att jamfora olika inspektorers
utvirderingar.

2.2 RHRON - Ontario Rockfall Hazard Rating System

RHRON (Franklin och Senior, 1997) bygger pa RHRS och har modifierats for att
anpassas till de forhallanden som rader i Ontario i Kanada (ca 21000 km vig med
skdrningar genom mestadels prekambriskt kristallint berg). I den detaljerade
klassningen har antalet parametrar utokats till 20 stycken. Systemet kénns @nda logiskt
och léttarbetat eftersom det delats upp 1 fyra delar som utgar ifrén
riskvarderingsprocessen. Dessa fyra delar dterfinns dven i den forenklade
grovklassningen. Riskvérderingen sker alltsa 1 bada fallen genom att svara pa féljande
fyra frégor:

1. Hur mycket berg kan rasa? (Magnitude)

2. Hur snart kommer detta att rasa, eller hur stor sannolikhet ar det att det rasar?
(Instability)

3. Hur stor dr sannolikheten att berget hamnar pa vigen och hur stor del av végen blir
blockerad? (Reach)

4. Hur allvarliga blir konsekvenserna av ett ras som hamnar pé vigen?
(Consequences)

I RHRON virderas svaren pd de fyra fragorna i en 10 gradig skala (0 till 9) dér 0 &r bra
och 9 ar daligt. Risktalet tas sedan fram genom att géra en medelvérdesbildning av de
fyra viirdena. Aven i RHRON sker en uppdelning i A-, B- och C-skiirningar utifran den
inledande grovklassningen. I bedomningen av fraga 3 gors i grovklassningen av
RHRON en medelvirdesbildning av dikeseffekten och en parameter som anger
lutningen av en tinkt linje frin vigbanan till den hdgsta delen av skdrningen dér ett ras
kan tdnkas ske (bendmns kronvinkeln). Kronvinkeln ingar dven, tillsammans med det
framtagna risktalet, i en komplicerad bedomning (ur ett diagram) av om skédrningen blir
en A-, B- eller C-skérning.

I den detaljerade klassningen bedoms bergets stabilitet vid besvarandet av fraga tva. Tre
olika scheman anvinds beroende pa vilken brottstyp som foreligger for den aktuella
skiarningen. Olika beddmningsparametrar beaktas beroende pa om skérningen anses
vara en glidbrottskdrning, ett rosigt berg (utan tydliga glidytor dir brott formodas ske)
eller ett vittrat berg (jamfor RHRS tva olika scheman). For glidbrott bedoms historia,
blockstorlek, grundvattenyta, sprickorientering/utbredning, ytstabilitet och
skjuvhéllfasthet. For rosigt berg bedoms historia, blockstorlek, grundvattenyta,
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sprickorientering/utbredning, ytstabilitet och ytstruktur. For vittrat berg bedoms historia,
blockstorlek, grundvattenyta, ytstruktur, tryckhéllfasthet och vittringsbenégenhet.

3 RASRISKRANKNING MED RRRS

De overgripande malséttningarna som formulerats for systemet har formulerats i kapitel
1. For att uppna dessa malséttningar har systemet konstruerats med en inventeringsdel,
en grovklassningsdel och en detaljklassningsdel.

3.1 Inventering

Inventeringen av bergskédrningar innebir att ett underlagsmaterial for det fortsatta
arbetet tas fram. For vignitet gors inventeringen med en specialutrustad bil. Syftet med
en mobil inventering &r att fa ett aktuellt material som kan anvéndas till generering av
kartunderlag, generering av identifikationskod for skédrningar, bilddokumentation av
skérningar och planering av trafikskydd i samband med klassning For identifiering av
lokaler med bergskdrningar som skall registreras i databaser anvinds speciellt utvecklad
programvara och utrustning for mobil inventering. Utrustningen inkluderar
videoutrustning och ldngd- och positioneringssystem. Digitalt kartmaterial genereras
automatiskt i samband med den mobila inventeringen.

Figur 1 Specialutrustad bil med 1) Framatriktad filmkamera 2) Sidoriktad kamera for fotografering av
bergskérning och 3)méthjul for kontinuerlig lingdmaitning. . I bilen finns &ven monterat GPS som é&r
kopplad till dator och loggerutrustning. Vehicel equiped for surveying road cuts.

Det genererade underlaget kan enkelt bearbetas for att presenteras i ett ArcGis system.
Efter inventering presenteras bergskirningarna grafiskt som gréd markeringar langs med
vagstrackningen. Det gra strecket markerar bergskérningens start och slutpunkt. I
anslutning till bergskdrningsmarkeringen finns den genererade id-koden redovisad pa
kartan (se Figur 2).
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Figur 2 Exempel pa GIS-karta for presentation av utford inventering. Skédrning 2-5/2 ar en komplettering
av skédrningsdatabasen efter utférd grovklassning. GIS map for presentation of rock cut survey.

Kartan exporteras fran GIS-applikationen till ett format som gar att presentera i en
handdator. Handdatorn anvinds for att géra grovklassningen i félt (se avsnitt 3.2)

I ett senare skede anvinds samma kartor for att presentera de utforda grovklassningarna

och detaljerade klassningarna. En fargmarkering (rott, gult eller gront) kan d& markera
skirningens klass (se avsnitt 3.2).

3.2  Grovklassning

Grovklassningen i RRRS bestér av fyra delar som tar sin utgdngspunkt i
riskhanteringsprocessen. En klassning resulterar sdledes i ett risktal som anvands for att
dela in skdrningarna i A-, B- och C-skédrningar enligt samma modell som for RHRS och
RHRON. A-skédrningar definieras som skédrningar som behover atgirdas inom en snar
framtid och darfor maste detaljklassas. B-skdrningar definieras som skérningar som ej
behover atgéirdas innan nista dterkommande inspektionstillfialle men bér ombesiktigas
enligt gillande inspektionsrutin. C-skérningar behdver ej besiktigas inom en
overskadlig framtid.

I RRRS réknas risktalet ut som produkten av fyra faktorer som beskriver:

Maingden 16st berg (F1)

Bergkvalitet (rasrisk, F2)

Risken att bergras nér viagbanan (F3)
Konsekvenserna dé ett bergras nér vigbanan (F4)

Eftersom risktalet &r en produkt av fyra faktorer och inte en summa som i RHRON har
en viss justering av bedomningsskalan for parametrarna gjorts. Den valda
konstruktionen innebdr att risktalet blir noll om en av riskparametrarna ér noll. Om t.ex.
en skirning ér 14g och ligger vildigt langt fran vigen kan inte ett ras nd viagbanan och
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utgdr darfor ingen risk oavsett hur tungt trafikerad viagen dr och oavsett hur stort
bergraset 4r.

Precis som i RHRON beréknas risken for att ett ras nar vigbanan ut med hjilp av
kronvinkeln och dikeseffekten. Kronvinkeln ingar ddremot inte som en separat
parameter fOr att avgora bergskdrningarnas klass.

For en mer detaljerad redovisning av grovklassningen i RRRS hédnvisas till Bergabs
rapport Rasriskrankningssystemet RRRS - Inspektionshandbok for bergskérningar,
Bergab 2008.

3.3 Detaljklassning

Den detaljerade klassningen i RRRS f6ljer i princip upplidgget for RHRON men har
anpassats for att folja konstruktionen av riskvérderingen i grovklassningsdelen. I den
detaljerade klassningen ingar dven en kostnadsbeddmning och en vérdering av nyttan av
en atgérd.

I RRRS har en viktning av parametrarna for bergstabilitet mer likt Romanas forslag
inforts (Romana, M, 1985). Detta innebdr att spricksetens orientering och deras
inverkan pé rasrisken bedoms pa ett mer detaljerat sétt. I detaljklassningen av
bergkvalitet fanns ursprungligen en korrektion for klimatférhéllanden och véxtlighet.
Denna togs senare bort d den ansags vara alltfor svarbedomd. For den lokala
anvindningen av systemet i Stockholms 14n skulle anvéindandet av klimatfaktorn inte
innebdra nagon differentiering av rasrisken. Detaljklassningsdelen dr fortfarande under
utveckling.

De 6vergripande mélséttningarna som satts upp for rarsiksrankningssystemet RRRS har
aven beaktats vid integreringen av detaljklassningsdelen. Det har dven varit viktigt att
detaljklassningsmomentet harmoniserar med 6vriga delar i systemet. Féljande delmaél
har dérfor formulerats:

e Metoden for den detaljerade klassningen skall Gverensstimma med metoden for
grovklassningen med avseende pa klassningsgranser och principiell uppbyggnad av
riskberdkning (se kap 5.2 1 Bergab, 2008)

e Faktorn F2 skall aterspegla en sannolikhet for att ett ras sker.

¢ Endast objektiva och létt framtagbara beskrivande parametrar anvands

Uppdelningen av en bergskdrningsenhet i mindre segment sker m.a.p. typ av
stabilitetsproblem. Segmentet skall ha en jimn fordelning av rasrisk. Endast delar med
slanthojd, dikesforhallanden, riskforhéllanden i samma storleksordning och
brottsmekanismer av samma typ bor inga i ett segment.

Efter att skidrningens forhallanden undersokts for respektive segment gors en
beddmning av det mest kostnadseffektiva, permanenta atgirdspaketet for hela
skirningen. Atgirderna ir uppdelade i klasser m.a.p. den faktor i riskbeddmningen som
minskas av dtgiarden. Sdledes kan F1 minskas genom att t.ex. skdrningen skrotas. F2 kan
minskas t.ex. genom att sétta bult. F3 kan minskas genom att forbéttra diket eller sitta
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upp skyddsbarridrer och F4 kan minskas genom att installera varningssystem,
hastighetsbegransningar eller liknande.

Vid varje atgérdsforslag noteras miangderna for varje atgérd for respektive segment.
Med aktuella a-priser rdknas sedan nettokostnaden for ett forslag ut. Prissédttningen ger
en bild av hur dyr en atgird ar och anvénds for att ta fram ett rankningstal.
Rankningstalet anvénds i sin tur for att bedoma kostnadsnyttan
(riskreduktion/kostnadsniva).

Sjélva klassningen av skdrningen sker med hjélp av menysystem i en
handdatorapplikation (se avsnitt 4).

For parametern som beskriver méngden 16st berg (F1) sker en medelvirdesbildning av
R2 (rankningstal som avspeglar méngden 10st berg 1 det farligaste raset), R3
(rankningstal som avspeglar totala mangden 16st berg) och R12 (rankningstal som
beskriver skdrningens hojd). Berdkningarna sker for det segment som bedéms som
farligast.

For den andra parametern (F2), som beskriver bergets kvalitet, beror valet av
berdkningsalgoritm och ingédende parametrar av den brottsmekanism som bedoms som
farligast. De tre olika bergtyperna som bedoms ar rosigt berg, berg med tydliga glidytor
och vittrat berg. De parametrar som bedoms for respektive bergtyp presenteras i avsnitt
3.4.

For parametern som beskriver risken for att raset nir vigbanan (F3) bedoms R4
(rankningstal som beskriver bergets oregelbundenhet), R13 (rankningstal som beskriver
kronvinkelns inverkan), R15 (rankningstal som beskriver hur mycket av raset som tas
omhand av diket) och R16 (rankningstal som beskriver hur stor del av vigbanan som
skulle bli blockerad vid ett ras).

For konsekvenserna dé ett bergras nér vigbanan (F4) tas medelviardet av R17
(rankningstal som beskriver fordonsrisken), R18 (rankningstal som beskriver
siktstrickan) och R19 (rankningstal som beskriver viagbredden).

3.4 Anpassning till olika forhallanden

For rosigt berg bedoms R1 (historiska ras), R9 (blockstorlek), R11 (grundvattennivan),
R4 (bergytans oregelbundenhet), RS (hur 16st berget sitter) och R6 (sprickorientering
och sprickornas uthallighet). For glidbrott byts R4 ut mot R8 (rankningstal som
beskriver inverkan av sprickornas friktionsvinkel). Friktionsvinkeln bestdms mer eller
mindre noggrant beroende pa om sprickplanens orientering dr ogynnsam eller inte samt
om sprickorna &r fyllda med t.ex. ett lermineral. For erosion byts R5 och R6 ut mot R7
(enaxiell tryckhéllfasthet) och R10 (Rankningstal som beskriver vittringsbendgenhet).

Grundvattennivéns inverkan dr svirbedomd eftersom det kan vara svért att avgoéra vad
som dr grundvatten och vad som &r ytvatten i en skérning. Grundvattenytan har déarfor i
de flesta fall givits ett rankningstal i mitten pé skalan for att inte paverka det totala
rankningstalet for mycket.

56



4 TEKNISKA HIALPMEDEL

Vid bade grov och detaljklassning anvinds faltméssig handdator med GPS, kamera och
blatand. Blatanden anvénds for att kommunicera med ett laseravstdndsinstrument.
Laseravstandsinstrumentet innehéller d4ven digital inclinometer och digital kompass.

Figur 3 Till vénster en handdator med specialanpassad applikation fér grov och detaljklassning
och till hoger ett laseravstandsinstrument. To the left a rugged handheld computer with
specially developed software for preliminary and detailed rating and to the right a laser
rangefinder.

Med laseravstandsinstrumentet kan sldnthojd, sldntlutning och krénvinkel rdknas fram
frén en uppstillning och tva knapptryckningar. Digitala data dverfors automatiskt till
applikationen i handdatorn. Instrumentet kan dven anvéndas for att bedoma siktstriacka
och sprickplanens strykning och stupning (se Figur 3). I underlagskartan finns data fran
vigdatabasen som automatiskt himtar information om vigbredd, ADT och gillande
hastighetsbegransningar med hjélp av positionsangivelser fran GPS:en. GPS:en ger
dven en koppling for de fotografier som tas sé att respektive fotos lige sikras. Det
specialgjorda menysystemet gor inte bara datainsamlingen snabbare utan innebdr dven
kvalitetssékring av data. Eftersom samtliga utrdkningar sker direkt 1 félt kan resultatet
kontrolleras och eventuella fel korrigeras direkt vid lokalen.
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Berg I Spnckor] Rl I I Ber Sprickor ] 4| I Vag Vatten ] Resultat 4 | » I Resultat ] B,m] | I
Historiska 135 [Mznga remellan = Spricklangd - Vagbredd [m] 7 Kvartitet  [37 Fi
Oregelbunden [ 103 P, 0.5-1m C « Strykning Stupning Hastighet [lem.tim] [50 Kualitet 35 F2
bergyta S " © ADT |—5 7 Kontribution F3
Blockstorek (43 cm hd ™ Last spricka I~ Fylld spricka L 2607 5
Bergyp  [VEde brofipln Friktionsvinke! (Phip) eller JRC S 150 s | =
e [Nt sl skiffrig. textur, vagig v | Sannolikt utfall fr qma [%] |F2=3+3+4+3:3 4+45/6

= : :
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Figur 4 Menysystem for insamling av data i handdator. PDA menu tabs for collecting field data.
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5) UTFORD INVENTERING OCH KLASSNING

Totalt 54 vigavsnitt pd 47 olika végar har inventerats. Av dessa vdgavsnitt var 8
kommunala och har inte ingétt i de efterféljande undersokningarna. Fem végar var
europavagar med motorvégsstandard och resterande 2 eller 3-siffriga ldnsvégar (<500).
Vigstandarden pa dessa vigar har varierat. De dldsta vigarna har haft liten vigbredd
och, i basta fall, diken som emellertid endast dimensionerats for att leda bort ytvatten
och inte for att hindra eventuella nedfallande block eller stenar frén att komma ut pa
korbanan. Antalet fordon per dygn (ADT) har varierat fran ca 160 000 p4 den 12,6 m
breda Essingeleden ned till ca 1200 p& den 6 m breda vag 274 (Varmdo).

Totalt har ca 202 mil vig inventerats och ca 1900 bergskirningar identifierats. Av dessa
var1697 bergskérningar pa statliga vagar och 1300 av dessa har hittills klassats.
Bergskarningarna &r uteslutande utfoérda i prekambriska bergarter och vanligtvis gnejs
eller granit.

Av de skirningar som klassats befanns 85 vara i behov av atgirder (A-skdrningar).
Antalet skdrningar som bor besiktigas vid nésta inspektionstillfdlle var 323 (B-
skirningar). Resterande skidrningar (892) beddmdes inte behdva inspekteras inom
overskadlig framtid (C-skdrningar). Av de skédrningar som C-klassades klassades hela
581 st. direkt fran bilen pga. 1ag kronvinkel.

De detaljklassningar som utfordes tog 1 medeltal nagot mindre &n en halvtimma. Detta
inkluderar inte transport mellan skdrningarna. Detaljklassningarna stimde verlag bra
overens med den grovklassning som gjorts. I ndgot fall befanns grovklassningen ha
overvirderat riskerna. Vissa av dessa skédrningar nedklassades da till B-skdrningar utan
att nagot atgiardsforslag togs fram vid detaljklassningen.

Grovklassningen kunde utforas sé att ca 40 skdrningar hanns med pé en dag. Med ett
ungefirligt medelvirde av 225 m” (uppskattat fran métningar av hogsta héjd och
skdrningslingd) kan ca 9000 m* bergskirningsyta per dag avverkas.

6 SLUTSATS

En detaljerad instruktion for hur de olika parametrarna som beddms vid detaljklassning
skall varderas bor tas fram. Detta skulle sékerstélla en mer objektiv beddmning av A-
skdrningarna oberoende av besiktningsman. Om jimforelser mellan olika delar av
landet skall goras bor systemet testas pa flera geografiskt skilda platser. Systemet &r
relativt ldttarbetat och ger god dverensstimmelse med traditionella bedomningar av
bergskérningar.
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BERGTUNNEL UTAN BERGTACKNING
Rock tunnel without rock cover

Jonas Paulsson, Sweco

Helen Andersson, De Neef

Roland Ekenberg, Nitro Consult

Peter Borchardt, Borchardt Infosystem
Thomas Dalmalm, Vagverket

Sammanfattning

Arbetet med att bygga totalt 9 km bergtunnel i Norra ldnken &r i full gdng. En av
utmaningarna var att passera det omrade utan bergtickning som ligger soder om det
gamla laget for Universitetets pendeltigstation. Bergtiackningen gér ner och jord skér in
i tunneltaket for en av bergtunnlarna — ”Yxhugget”. For att kunna passera detta kritiska
avsnitt i tunnelsystemet togs sérskild hiansyn till potentiella svéarigheter, bade under
projektering och vid optimering av konstruktionen infér och under sjilva drivningen.

Forstiarkningen omfattade injekteringsbara stag som spilingskdrm, gitterbagar som upp-
lag och omedelbar lastupptagning, samt konventionell forstirkning med fiberarmerad
sprutbetong. Drivningsprocessen bestod av sonderingsborrning, borrning av stag kom-
binerat med forinjektering, successivt berguttag med sprutbetongforstiarkning i1 korta
etapper, samt montering av gitterbagar. Genomslaget till ovanforliggande jordlager
visade sig vara ca 40 m”. Drivningen utfordes med ett lyckat resultat och tunneln ar
idag temporarforstirkt i viintan pd en permanent betongkonstruktion.

Abstract

The excavation of the in total 9 km long rock tunnels in the Northern link project is on-
going. One challenge was a stretch, just south of the former location of the train station
“Universitetet”, with no rock cover, i.e. with soil within the profile of the rock tunnel —
”Yxhugget”. To be able to excavate the tunnel past this critical part, special attention
was placed on potential difficulties, both in the planning phase of the project and in the
optimization of the construction before and during the excavation process.

The reinforcement work included injection anchors installed as spiling, lattice girders

as support and to resist direct load from the soil and rock above, as well as conventional
rock reinforcement with sprayed concrete. The excavation process comprised of drilling
of surveying holes, drilling and grouting of anchors, short excavation steps with sprayed
concrete applied gradually and installation of lattice girders. The soil area in the roof was
approximately 40 m”. The excavation was completed with a successful result and the
tunnel is now temporary reinforced, awaiting the permanent concrete construction.
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1 Inledning

I dagsldget har ca 90% av Norra lankens bergtunnlar tagits ut. Projektet har statt infor
ménga olika utmaningar, alltifran det dagliga arbetet med att sprénga ut tunnlar med
spannvidder pa mellan 3,5 och 31 m till de 6 passagerna av Tunnelbanans réda linje. En
av de storsta utmaningarna var passagen av en jordsvacka i Nationalstadsparken soder
om gamla ldget for Universitetets pendeltagstation. P4 en ca 7 m striacka saknades berg-
tackning i sin helhet eller pa en del av tunnelsektionen. Tunneln var pa den aktuella
strackan ca 15 m bred och Overlagrades av en tit bottenmorén.

Det aktuella omradet ligger 1 ramptunnel 414 pa ca 0/815-0/800 inom entreprenaden
NL 34. Projekteringen utfordes av Sweco med underkonsulter — Borchardt Infosystem,
Geoteknisk Spetsteknik och Nitro Consult — och entreprenaden drivs av Veidekke.

ho* : L X '
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Figur 1. Oversiktsbild 6ver Norra linken-projektet, med markering av omradet utan bergtickning
Figure 1. Overview of the Northern Link project, with the area without rock cover marked out

Niér Norra ldnken stoppades 1997 fanns fardiga bygghandlingar framtagna. Yxhugget,
som den jordsvacka som skér in i tunneltaket pd en av bergtunnlarna kallas, upptécktes
genom kompletterande undersdkningar vid den omprojektering som utfordes av Sweco
2005. Avsaknaden av bergtickning kom som en dverraskning och ett omfattande arbete
pabdrjades for att bestimma en ldmplig metod for att passera det aktuella omradet.

I normala fall skulle frysning frdn markytan ha varit det naturliga valet av metod. Vid
Norra ldanken var det inte mgjligt eftersom inga markstérande arbeten fick géras inom
Nationalstadsparken. Frysning frn tunneln, som i Hallandsas, bedémdes inte som en

lamplig metod p.g.a. for stor tidsdtgédng och platsbehov. Hur skulle passagen da 16sas?

Denna artikel behandlar berdkningsprinciperna for den forstirkning som anvéndes for

att tillgodose kraven pé en sdker tempordrkonstruktion, samt den drivningsprocess som
kravdes for att kunna passera den aktuella strackan.
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2 Projektering

2.1 Geologiska och hydrogeologiska forhallanden

Efter upptéckten av den obefintliga bergtidckningen startade ett omfattande program for
att undersoka jordlagret och bergets beskaffenheter. Det konstaterades efter geoteknisk
provtagning och provpumpning att jordlagret ndrmast berget bestod av en finkornig tét
bottenmorin, vilken troligen inte var vattenforande. Just vattenforingen bedémdes som
kritisk eftersom inrinnande jord i tunneln hade varit svér att kontrollera och édtgérda.

Bergmassan i det aktuella
omradet bestar framst av
medel till grovkornig rod
granit med inslag av gnejs.
Bergmassans omvandlings-
grad visade sig vara kraftig
mellan 0/806-0/796, vilket
motsvarar den sprickzon
som tvérar tunneln. Zonen
aterfinns 1 det angrénsade
tunnelréret ramptunnel 413.
Sprickfrekvensen i omradet
var generellt hog och det
fanns bland annat rikligt
med lera och klorit i
sprickorna.

Foto: Jonas Paulsson

Figur 2. Bergmassan och intriingning av moriin i tunnelns hjissa
Figure 2. Rock mass and intrusion of moraine in the roof of the tunnel

Vid undersokningarna fastslogs att i det aktuella omradet 6verlagras berget mestadels av
friktionsmaterial med ca 16 m méktighet. Berget bedomdes vara mycket uppsprucket i
zonen kring tunneltaket. Grundvattennivan 1ag pa niva + 0, vilket motsvarar ca 8-9 m
ovanfoOr tunneltaket.

2.2 Projekteringsforutsittningar och parametrar

Tunnelarean ér ca 130 m® (B ~ 15 m och H ~ 9 m). Berget antogs vara mycket upp-
sprucket och av dalig kvalitet. Ovanliggande friktionsmaterial antogs ha en medelfast
till fast lagring med lite kohesion med foljande parametrar; ¢ = 35° och ¢ = 5 kPa.

Haéllfastparametrarna for det sonderkrossade berget antogs motsvara en tektonisk skjuv-
zon med ¢ = 100 kPa och ¢ = 40°. Stabiliteten av tunnelfronten kontrollerades med ovan
ndmnda antaganden. Berdkningen av tunnelns forstirkning i tvdrled utfordes med full
last for hela 6verlagringshdjden (ca 16 m) och en Gverlast av 15 kPa.

Inga dragspanningar kan 6verforas via sprickorna i berget. Detta innebér att sprickorna
vidgas vid framdrift och att det sker en uppluckring av berget samt friktionsmaterialet
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vid tunneltaket. Darfor valdes for berdkningen av moment och normalkrafter for tunnel-
forstarkningen en biddmodul baserad pd bergets/friktionsmaterialets elasticitetsmodul
som dr 20 MPa. Det antogs ingen baddning vid tunneltaket.

Forhéllandet Ky mellan vertikalt och horisontellt jord- respektive bergtryck kan endast
bestdmmas med grov noggrannhet. En parameterstudie visar att momentet i tunneltaket
andras en del m.a.p. Ky, medan ringkrafterna dndras ganska lite. Ko = 0.5 anvédndes hér.

2.3 Tunnelfoérstirkning med spiling, gitterbagar och fiberarmerad sprutbetong

Att driva tunnlar i daligt berg eller jord utfors enligt den s.k. sprutbetongmetoden (eller
NATM), dir tunnelns forstarkning vid framdrift utgors av ett relativt sett tunt skal av
sprutbetong med bigar samt forankringar. Filosofin for dimensionering av sddana
tunnskaliga forstarkningar dr baserade pa teoretiska modeller som forsoker aterge
forstarkningskonstruktionens uppforande i verkligheten under tunneldrivningen.

Jordens respektive bergets egenskaper, samt tunnelns djuplidge och geometri, paverkar
lasterna pa konstruktionen, men tunnelforstarkningens barférmaga bestims dven genom
valvbildning i den omgivande undergrunden.

Sjélva berdkningsmetoden och dess noggrannhet dr inte avgorande. Utslagsgivande ar
tolkningen och antaganden av bergets respektive jordens héllfasthetsparametrar langs
tunnelstriackan. Det dr mycket nyttigt att analysera variationen av parametrarna med
hjélp av enkla berdkningsmetoder innan verifiering utférs med t.ex. en FEM-analys [1].
Malet med vér dimensioneringsfilosofi dr att analysera foljande fragestillningar:

» Hur paverkar valet av berdkningsmetod och parametrar konstruktionens snittkrafter?
» Vilken sédkerhet kan forvéntas vid olika kombinationer av ogynnsamma férhéllanden?
» Kan tunneldrivningen genomforas pa ett praktiskt, tryggt och ekonomiskt sétt?

For dimensionering av tunnelns temporéra forstarkning utfors berdkningar i tva separata
delar, ndmligen fOrst 1 tunnelns tvirled och sedan i tunnelns lédngsled.

2.3.1 Designfilosofi for forstirkning i tunnelns tvirled

Som berdkningsmodell valdes att arbeta med delkontinuumsmodell med vidhaftning av

sprutbetongen mot undergrunden. Darmed var det viktigt att det fanns en genomarbetad
plan for titning av friktionsmaterialet och berget ovanfor tunneltaket genom injektering,
om vatten hade patriffats under drivningen.

Forstarkningens snittkrafter berdknades med hjélp av diagram [2]. Dessa diagram har
tagits fram baserat pa resultat fran analytiska och numeriska berédkningsmetoder for
olika modeller och tunnelsektioner, samt geologiska forhéllanden. Foljande ingéngs-
virden giller:
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Belastningsparametrar

Det priméra spanningstillstdndet i jorden bestdms av tunnelns ldge under markytan.
Vertikal primérspénning 1 en homogen undergrund ger ett vertikalt jordtyck pa tunneln
med py =7 * h, medan det horisontala jordtrycket berdknas till p, = Ky * py. Genom
omrékning av jordtrycken pa tunneln till polarkoordinater [3] erhalls i korthet foljande
belastningsparametrar for tunneln:

Pro = 0.5%y*[h+(h +r)*K,] + 0,5%ps*(1+Ky) h = avstind tunneltak till markyta
r = tunnelns radie

Pr2 = pez = 0.5*%y*[h-(h +r)*Kg] + 0,5%p;*(1-Ky) v = jordens densitet
Ko = jordtryckskonstant

Belastningsandelen for bojmomentet blir ppsj= 2*pr2+pe

Styvhetsparameter R
Som nésta ingéngstal for anvdndning av diagrammen berédknas styvheten av
forstarkningskonstruktionen i forhéllande till undergrundens baddningsmodul enligt:

B= kr*r4 /[ E*1 r = tunnelns radie
k. =Es/r jordens baddningsmodul
Es = jordens elasticitetsmodul
E = sprutbetongens elasticitetsmodul
I = troghetsmoment av sprutbetongsskal
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Figur 3a. Tvérsektion for Yxhugget, Norra léinken NL 34 Figui‘ 3b. Exempel pa diagram fran ref. [1]
Figure 3a. Cross section for Yxhugget, Norra lanken NL 34 Figure 3b. Example of diagram from ref. [1]

Berakning av normalkraft och moment

Snittkrafterna Mgy s och Ng oo s, dvs. moment och normalkraft med olika placering i
tunneln (F = hjdssa, U = sidorna, S = sulan, 90 se figur 3a’), samt deformationen i
hjissan (wr), berdknas med vdrden utlésta i diagrammen enligt sambanden nedan:

_ 2
Mpr,us=mr,us * Posj * I

Nr,90,s = (-Pro £ 0.5 * p2 + Np 90,5 * Prij) * r
Wg =1MF * pbﬁj * 1'4/ E*1
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Berakning av erforderlig betonghallfasthet

Efter uttaget av schaktmassor vid varje drivningsetapp installeras efter modulerings-
sprutning gitterbagen, som sdkrar mot nedfallande massor under spilingskdrmen. Er-
forderlig betongsprutning utfors successivt for att sdkra tunneln innan nésta drivnings-
etapp kan péaborjas. Gitterbagens funktion som armering i betongen 6kar dven knick-
sdkerheten av sprutbetongskalet.

Sprutbetongens tjocklek dimensioneras baserat pa den berdknade normalkraften och
momentet. Tunnelforstirkningen med skal av sprutbetong, dér gitterbagen kompletterar
armeringen, far sin fullstindiga barighet allteftersom sprutbetongens hallfasthet okar. I
dimensioneringen berdknas den minsta mojliga betonghallfastheten och tiden som krivs
for att tunnelforstiarkningen ska uppna tillracklig barighet for att driva vidare.

2.3.2 Designfilosofi for tunnelns forstirkning i lingsled

Den mest vanliga forstirkningsmetoden vid tunneldrivning i berg med lag kvalitet &r
systembultning, sprutbetong och injektering. Vid férekomst av 16smassor kan ror-
skdrmar — Pipe Roofing — anordnas, bestdende av betongfyllda stalror eller jetpelare.
Dimensioneringsfilosofin ér att 6ppningen vid drivning och tunnelfrontens stabilitet
sdkras med en skidrm, som dimensioneras for moment och tvirkraft for ovanliggande
belastning och erforderlig spannvidd.

For rorskdrmar skall hdnsyn tas till koncentrerade upplagskrafter, sdvil i skalet i bak-
kant som framf6r tunnelfronten. Spannvidden utgors av framdriftens etapplédngd och
storleken av den aktiva zonen vid tunnelfronten. Att beddma utbredningen av den aktiva
zonen ar mycket osdkert med tanke pé skdrmens upplag med de koncentrerade krafterna
pa underlaget.
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Figur 4a. Princip for rorskirm [4] Figur 4b. Princip for injekterad spilingskirm [4]
Figure 4a. Principle of pipe roofing [4] Figure 4b. Principle of composite pile roofing [4]

Vid anvindning av borrade och injekterade dragstag som spilingskdrm — Composite Pile
Roofing — kan en systematisk uppbyggnad av skérmar till en armerad jordbalk astad-
kommas, dir dragspanningar tas upp av de injekterade spilingbultarna. Dragkrafterna
overfors till den insprutade gitterbagen inne i tunneln och framfor tunnelfronten genom
“fastinjektering” av stagen i undergrunden. Detta ger en betydligt storre sdkerhet vid
bedomningen av spannvidden.
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Tunnelfrontens stabilitet kan dven kontrolleras genom vanlig stabilitetsberdkning for
jordspikning, vilket ger en verifikation av den valda spannvidden. Enligt Prof. Lunardi
[4] utbildas vid framdriften ett naturligt valv i tunnelns ldngsriktning (se figur 5), med en
pilhdjd z > spannvidden b/8 med ett dragband mellan bada upplagen. Dimensioneringen
av dragbandet motsvarar saledes spilingbultarnas kapacitet och berdknas enligt:
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Figur 5. Berikningsmodell i léingsled — draglast i spilingbultarna
Figure 5. Model of calculation in length direction — tension load in spilingbolts

Bestdmning av spilingsbultens erforderliga dragkraft kan &ven utforas i princip som en
armerad “betongbalk”, i fallet Yxhugget som en dubbelarmerad balk. Dimensioneringen
utfordes med hinsyn till de stora skillnaderna mellan jordens/bergets respektive stalets
E-modul. I dimensioneringen ingar undergrundens hallfasthet. Genom injektering under
borrningen samt efterpressningen av injekteringsstagen dkas undergrundens héllfasthet.

3 Utforande och andringar
3.1 Forberedelser

Innan drivningen av den aktuella strickan paborjades samlades bestéllare, entreprendr
samt projektor vid ett flertal méten for att diskutera och ga igenom de olika momenten i
de forberedande arbetena samt de arbeten som skulle genomforas under drivningen. Det
var viktigt att ta fram ett produktionsanpassat drivningsforfarande for att fa en genom-
forbar och sidker konstruktion.

Under dessa moten beslutades bland annat om ytterligare undersdkningar av det aktuella
omradet. Efter utokade undersdkningar anpassades det framtagna drivningsforfarandet.
Planerad vakuumsugning, portycksmédtning samt keminjektering togs inte med eftersom
bottenmorinen inte ldngre befarades vara vattenforande. For kompletterande information
om bergmassan anvindes MWD-data fran injekteringsskdrmarna istéllet for data fran ett
planerat kdrnborrhdl. Manga injekteringshal med analyserad MWD-information var i
detta fall att foredra jamfort med ett kiarnborrhal.

Aven drivningsriktningen 4ndrades, istillet for att driva en pilot sdderifrin genom
omrddet for att sedan strossa ut berget norrifran beslutades att drivningen helt kunde
utforas séderifrdn. Denna fordndring gav en mer rationell drivning med béttre arbets-
miljo, samt att tunneln skulle vara fardiginjekterad utmed hela drivningen. Tunnelarean
kunde alltsa tas ut i1 sin helhet, men da entreprendren redan hunnit driva en pilot fran
langdmaétning 0/815 till 0/804 togs resterande berg fram till 0/804 ut med strossning.
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3.2 Drivningsforfarande

Drivningsforfarandet bérjade med att en 1,5 m lang salva borrades och skéts ut. I
samband med att en salva skulle skjutas fanns det alltid fiberarmerad sprutbetong att
tillgd 1 handelse av att omradet akut skulle behova forstiarkas. Efter att ett modulerings-
lager med sprutbetong applicerats installerades gitterbagen. Gitterbagarna installerades
efter varje salva med ett inbordes avstand pa 1,5 m. For att sdkerstilla att gitterbagarna
inte skulle rora sig under borrningen av de injekteringsbara stagen, forankrades gitter-
bagarna i viggen med bultar och sprutbetong fore borrningen.

Foto: Roland Ekenberg

Figur 6. Injekteringsbara stag och gitterbagar, i nedre delen av fotot syns pilottunneln vidare
Figure 6. Injection anchors and lattice girders, the pilot tunnel ahead is seen in the lower part of the photo

De injekteringsbara stagen installerades fran anfang till anfang i varannan gitterbége, 1
langder fran 9-25 m. Proceduren med att installera stagen borjade med att vartannat stag
installerades. Nir injekteringen for dessa stag var utford, installerades resterande spiling
vid samma ldge. Stagfortitning utfordes mellan de stag dér jord pétréffats. Efter att
samtliga stag installerats, var c/c mellan stagen 400 mm dér de passerade genom jord och
800 mm dir de i sin helhet var borrade i berg. Om jord inte patriffats efter 9 m avbrots
borrningen. Stagens maximala ldngd varierade beroende pé ifran vilken sektion stagen
installerades. For de stag som traffade pd jord fanns tva langdkriterier; de fyra sista
metrarna skulle vara i fast berg, men om detta inte uppndddes borrades staget ytterligare
2 m sd att 6 m av staget var placerat i jord, varefter borrningen avslutades. Ansvaret for
att dokumentera var jord/berg pétraffades lag hos borroperatoren.

Efter att stagen hade installerats forsags de 1 haloppningen med en plugg med skvaller-

ror for att sdkerstdlla att injekteringsbruket skulle ticka hela staget. Till slut injekterades
stagen med vct 0,5. Stoppkriterierna sattes till 1,5 MPa eller 700 liter/hal.
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Fore vidare drivning, forankrades
samtliga stag i gitterbagen och
forstarkningen sprutades in innan
pafdljande 1,5 m salva togs ut.

Utover funktionen som spiling
bidrog dven injekteringsstagen
som sonderingsborrning och gav
en god bild dver utbredningen av
svackan (se figur 7). Data frin
stagborrningen anviandes bland
annat for att stimma av jord-
svackans form och optimera
forstarkningen samt uttags-
forfarandet.

Sprutbetongen applicerades
enligt en noga framtagen trapp-
stegsprincip, se skiss 1 figur 8.

Nar drivningen passerat omradet
dér jordsvackan kommit in i
tunneltaket frangicks original-
konceptet med injekteringsbara
spilingstag. Istillet installerades
vanliga 6 m kamstal @ 25.

Aven salvdjupet fringicks delvis
for att kunna fa plats med ytter-
ligare gitterbagar, samt genom
detta effektivisera drivningen.
Som beslutsunderlag for detta
anvindes bland annat data fran
borrningen av stagen samt
MWD-data.

Skiss: Peter Borchardt ™ "5o l

Figur 7. Utbredning av jordsvackan, tolkad fran stagborrning
Figure 7. Extension of soil in the roof, interpreted from anchor drilling

Skiss: Veidekke

Figur 8. Trappstegsprincip for applicering av sprutbetong
Figure 8. Stepwise application of sprayed concrete

Under drivningen patrdffades jorden forst i pilottunneln, da ett mindre block foljde med
vid salvuttaget. Eftersom salvdjupet var begrénsat till 1,5 m och forstarkningen utford
(bade sprutbetong, injekteringsbara stag samt gitterbagen) var det inga svarigheter att
driva tunneln framét. Jorden som, 1 enlighet med projekteringen, visade sig besta av en
siltig-sandig bottenmorén, var stabil (se figur 9). De begrinsade farhdgor man haft om
att en storre mingd flytjord skulle rinna in 1 tunneln besannades aldrig. Inte heller de
farhagor man haft i tidigt skede av projektet, betriaffande hog vattenforekomst i jorden,
besannades. For att 6vervaka eventuella rorelser installerades en konvergensmétnings-
sektion i det parti dar mest jord fanns i taket. Denna visade inga oforutsedda rorelser.
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Y ‘L a v/ 2. BT A, "_ “ Foto: Roland Ekenberg
Figur 9. Insprutade gitterbagar, spiling och intringning av moriin i tunnelns hjéssa
Figure 9. Shotcreted lattice girders, spiling and intrusion of moraine in the roof of the tunnel

4 Slutsatser

Efter ett omfattande och tidskrdvande arbete med bdde forberedande arbeten samt
utforande av det produktionsanpassade drivningsforfarandet, kunde avsnittet utan berg-
tdckning 1 NL 34 passeras med ett lyckat resultat. Sa hér efterhand gér det att konstatera
att bedomningen att bottenmorénen var tét och inte vattenforande var riktig. Den totala
takarean med genomslag till jord blev till slut ca 40 m”. Den valda metoden med spiling,
gitterbdgar och sprutbetong for att utfora drivning av tunnel under liknande forhéllanden
ar en god 16sning. Om istéllet bottenmorénen hade varit vattenforande hade den behovt
stabiliseras, innan drivning med beskriven metod kunnat utforas.

Bland fordelarna med systemet maste nimnas att anvindning av gitterbagar ger en god
arbetsmiljo. Monteringen av gitterbagen gar snabbt och en direkt sékring for arbetande
personal erhalls. Jaimfort med en rorskidrmsspiling ér en spilingskdrm av borrade och
injekterade stag mer flexibel, krdver mindre riggplats och en vél utford injektering med
efterpressning genom injekteringsstagen stabiliserar jorden och ger god téithet. Metoden
kan med fordel anvindas dven i omraden dir det visserligen finns bergtickning, men
denna &r sa liten att valvverkan inte kan rdknas med.
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ERFARENHETER FRAN NORRA LANKEN -
TUNNELDRIVNING MED LAGA BERGTACKNINGAR

Experiances from the Norra lanken —
Tunnel excavation with low Rock Coverage

Thomas Dalmalm, Trafikverket

Sammanfattning

Norra lanken dr ett vigtunnelsystem som utgoér den norra delen av ringen kring Stockholm.
For att kunna bygga Norra ldnken var man tvungen att passera ett antal omraden med lag
eller begrinsad bergtickning. Ett av de mer kritiska avsnitten var passagen av
tunnelbannans roda linje. Norra ldnkens tunnlar passerar bade 6ver och under tunnelbanan.
Bergtickningen till tunnelbanan har vid dessa passager varierade mellan 1 och 6 meter. For
att klara av att passera tunnlarna samtidigt som tunnelbanetrafiken varit i full gang
reducerades spriangsalvorna. Injektering och forstarkning har specialanpassats infor varje
passage. Bergets rorelser har mitts med extensometrar och konvergensmétningssektioner.
Bergrorelser har noterats, men de har varit mycket sma. Med ett vilplanerat och forsiktigt
arbetsutforande har framdriften av Norra ldnkens tunnlar kunnat fortga utan att trafiken 1
Tunnelbanan beho6ft inskrénkas.

Summary

The Norra lidnken is an underground road tunnel system, which forms the north part of the
ring road around Stockholm. To be able to construct the Norra ldnken, a number of areas
with low or limited rock coverage need to be crossed. One of the more critical passages was
the crossing between the Norra ldnken tunnels and the Metro. The tunnels of Norra linken
cross both over and under the Metro. The rock coverage between the Norra lanken and the
Metro is between 1 and 6 metres. The blasting rounds were reduced booth in length and in
size to be able to cross the Metro without limitations of the traffic on the Metro line. A
special grout concept and rock support was designed for every intersection. The movement
of the rock mass was measured with extensometers and convergence sections in the tunnels.
Very small rock movements have been recorded. The excavation of the Norra linken
tunnels were performed without interruptions in the Metro traffic.

71



1. Inledning

Norra ldnken dr ett vdgsystem undermark som stricker sig fran hamnomradena kring
Virtan 1 6ster till sjukhusomradet Karolinska 1 vdster (se Figur 1). Norra lanken ingir som
den norra delen av ringen projekten runt Stockholm. Bygget av Norra lanken kommer att
pagé fram till ar 2015 da invigning &r planerad. Byggnadsarbetena omfattar bergtunnlar,
betongtunnlar, samt trafikplatser som ansluter till befintligt véigndt. Norra lankens
straickning gér mestadels under skogs- och parkomraden, men vissa delar med
detaljplanerad bebyggelse berors. Bland de kinsliga passagerna, forutom paslagen, kan
ndmnas passagen av Tunnelbanan, Virtabanan och Roslagsbanan. Utover detta finns ett
antal omraden med 14g bergtickning. Det dr vanligt att omraden med 14g bergtickning
sammanfaller med passagen av en ovanliggande jarnvédg. Detta dé jairnvégarna traditionellt
byggs i ldgpunkterna mellan bergkullarna for att pd s sétt undvika backar pa jarnvégen.

K A
A
._..?“I‘-.{".‘;‘i------’
4 km

ESSINGELEDEN

Figur 1. Norra ldnken som en del av ringen kring Stockholm.
The Norra lanken as part of the ring road around Stockholm.

2. Passage mellan Norra lankens tunnlar och Tunnelbanan

Norra ldnken passerar Tunnelbanans roda linje sex gdnger mellan Tekniska Hogskolan och
Universitetet. | fyra av passagerna ligger Norra ldnkens tunnlar 6ver Tunnelbanan och vid
tva av passagerna ligger Norra ldnkens tunnlar under Tunnelbanan, se Figur 2. I alla
passageomraden samt mellanliggande omraden har kompletterande bergforstirkning utforts
1 Tunnelbanan i form av nitarmering och sprutbetong samt bergbult. For de fall dar Norra
linkens tunnlar gér under Tunnelbanan har forberedande arbeten utforts i Tunnelbanan i
form av temporéra stalbroar for Tunnelbanans rils. Dessa kommer sedan att bytas ut mot
permanenta betongbroar som gjuts 1 Norra ldnkens tunnlar for att bara ny makadam och réls
1 Tunnelbanan.
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Figur 2. Sektion av korsningarna mellan Norra linkens tunnlar och Tunnelbanan.

Profile of intersection between the Metro and the Norra lanken tunnels.

2.1 Forarbeten och berguttag

Passagen mellan Tunnel 302, Tunnelbanan och Fysikcentrum (se figur 2) var en extra
kénslig passage di avstdndet till ndrliggande anldggningar var mycket litet bdde ovan och
under. Bergtickningen upp till Fysikcentrum var 4 meter och bergtickningen ner till
Tunnelbanan var 5 meter. Redan 1996 hade forberedande arbeten utforts i Tunnelbanan
infor denna passage. Forforstirkningen av Tunnelbanans tak och vidgg bestod i detta avsnitt
av dubbla armeringsnit (®5 mm, delning 150 mm) som sprutats in med 160 mm tjock
sprutbetong samt bultar @22 mm med S matt 1.0 meter i tak och 1.4 meter i vigg.
Bultldngden varierades beroende pd geometrin till mellan 2,4 och 4 meter.

Niér tunnelfronten var 50 m fran Tunnelbanan och griansvérdet berdknas dverstiga 10 mm/s
sé kallades Tunnelbanans representanter in for genomgéng av arbetena. Vid ett berdknat
Vmax < 10 mm/s krévdes ingen inskridnkning av trafiken i Tunelbanan. Vid ett berdknat v,
>10 mm/s krdvdes att trafiken stingdes av vid varje springning. Tunnel 302 passerar
Tunnelbanan i langdsektion 2/275. For att minska vibrationerna drevs tunneln med galleri
och pall samt med springsalvor avkortade till 1,5 meter. Griansvérdet for spriangning och
avstangd trafik 1 tunnelbanan berdknades till 92 mm/s. I Figur 3 redovisas vibrationernafran
den givare som &r placerad i Tunnelbanans sektion 5/450. Som framgar av figuren sa holls
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vibrationerna underr griansvirdet vid alla sprangningar utom for tva. I juni 2008 noteras ett
omrade med hdgre vibrationsvirden, vilket representerar passagen av Tunnel 302. I oktober
2008 noteras ett annat omrade med hogre vibrationsvérden, vilket representerar passagen av
Tunnel 313. Det enstaka hogre virdet fran 2009-01-08 var orsakat av en samtida
sprangning i tunnlarna 313 och 315.
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Figur 3. Uppmatta vibrationsnivder i Tunnelbanans sektion 2/275.

Recorded vibration levels in section 2/275 of the Metro tunnel.

2.2 Anpassad injektering

Injekteringskonceptet for Norra ldnken skiljer sig fran tidigare utfoérda injekteringskoncept
genom att det kontinuerligt anpassas efter radande geologiska forhdllanden baserat pa
analys av MWD data (Measurement While Drilling) som registrerats under injekterings-
borrningen.

En normal injekteringsskérm bestér av ca 35 ordinarie injekteringshél. Initial borras hélften
av dessa varpa MWD informationen skickas till bestdllaren for analys. Under tiden som
bestéllaren analyserar, borras resterande ordinarie injekteringshal. Innan borrningen av
dessa hél hunnit avslutas sa dterkommer bestillaren med kompletterande injekteringshal,
dvs en fortitning av injekteringsskdrmen. Bestillarens beslut baseras pa karterad geologi,
tidigare injekteringsskidrmar samt analys av MWD data. MWD analysen resulterar 1 tre
olika anomalier (hardhet, sprickighet och vattenforekomst) som grafiskt kan &skadliggoras.
I Figur 4 visas bergets hdrdhet. Forutom hardhet kan liknande bilder for sprickor och
vattenforekomst presenteras.
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Legend -

Rock strength

Figur 4. Bergets tryckhallfasthet utvarderad baserad pA MWD data for Tunnel 302
(6verst) och 313 (nederst). Pa den nedre tuben finns ett avbrott i loggningen
som representerar tunnelbanans lage.

Rock strength based on interpreted MWD data. In the lower tube the so far
unexcavated part surrounding the Metro tunnel can be seen.

Innan MWD analysverktyget [2] kunde anvidndas som hjdlpmedel for att bestimma
kompletterande injektering behévdes en omsorgsfull kalibrerinig av MWD verktyget. Detta
utfordes genom att injekteringshalen i de 10 fOrsta injekteringsskdrmarna for respektive
injekteringsrigg dven mattes avseende vattenforlust. I Figur 5 visas med rott de omraden
som baserat pa MWD analys Kklassificerats som omraden dir kompletterande
injekteringshal behovs for att inldckage kravet skall uppfyllas.

Imjektering 20081022 -
Injektaringsklazs 1
Injekteringsklass2

Felaktig borrdata
Givarfel

Figur 5. Kompletterande injekteringshal baserat pA MWD analys markerade i rott.
Additional grout holes based on the MWD analysis tool are shown in red.

Att passera néra andra tunnlar stéller krav pa en anpassad injektering. Av Figur 6 framgar
den anpassning av geometrin som utfordes i Tunnel 302 fOor att undvika att
injekteringsmassa skulle komma i ndrheten av och kunna péverka grundliggningen av
ovanliggande fysikcentrum eller underliggande tunnelbana.
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Figur 6. Profil av Tunnel 302 med anpassade injekteringsskérmar.

Profile of Tunnel 302 with adjusted grout fans.

Aven injekteringsmingderna anpassades for att inte paverka nirliggande anliggningar.

Injekteringsbrukets spridning i berg sker 1 diskreta sprickor. Sprickornas ldge och
sprickvidd gar att berdkna men osédkerheten dr oftast ganska stor. Under injekteringen av
dessa kénsliga omraden fanns darfor personal pa plats for att observera eventuellt
utlickande injekteringsmedel. Négot utldckande injekteringsmedel observerades inte under
injekteringsarbetena i vare sig Tunnelbanan eller kring f sikcenrum.

Figur 7. Korsning mellan Tunnelbanan och Tunnel 313
Intersection between the Metro and the Tunnel 313.
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For att kunna anpassa injekteringen utférdes undersdkningar av bergmassan (Figur 7) i1
form av vattenforlustmétningar samt registrerande borrning. Den hydrauliska
konduktiviteten for bergmassan i omrédet berdknades till 2.3 *107° [1].

Transmissiviteten [m”/s] berdknades for varje enskild spricka berdknades under antagande
om en planparallell sprickgeometri enligt ekvationen nedan:

Q.ln[LbJ
— rW

2-7-Ah Ekvation (1)
Dar: T transmissivitet[m?/s]
Q vattenflode [m%s]
Ah tryck skillnad [1
Ly matstracka [m]
Mw radie pé halet [m]

Den hydrauliska sprickvidden bhyd [m] berdknas sedan enligt ekvationen nedan:

T.12 "
: Uy

Pu9-N, Ekvation (2)
Dar: pw  vattnets densitet [kg/m?]
g jord accelerationen [m/s?]
L vattnets viskositet [N/m?s]

[\ antal sprickor med lika sprickvidd []

Den aktuella bergmassans typutseende avseende sprickviddsfordelning visas i Figur 8.
35% av de mitta sektionerna uppvisade ingen vattenforlust och siledes inte heller ndgon
hydraulisk sprickvidd. De sprickor som injekteringen anpassades efter hade en hydraulisk
sprickvidd pa mellan 0.15 och 0.65 mm. Berget var relativt Oppet, vilket var att forvénta pé
grund av det ytliga ldget som tidigare sprangningar och berguttag i omradet.
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Figur 8. Sprickviddsfordelning for bergmassan kring Tunnelbanan.
Fracture aperture distribution for the rock mass surrounding the metro.
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I det aktuella omradet var kravet satt till att maximalt 2.5 liter per minut och 100 meter fick
lacka in 1 tunnlarna. Detta gav att 93 % av inldckage innan injektering behdvde tas bort med
injektering. Om inldckaget for varje sprickvidd i figur 4 berdknas ger det sammantaget att
alla sprickor ned till 0.2 mm behovde titas for att inlickagekraven skulle uppfyllas.
Maximalt tillaten injekteringsvolym per injekteringshal berdknades till 115 liter.

2.3 Matning av rorelser med Extensometer

Infor passagen mellan Norra ldnkens tunnlar och Tunnelbanan monterades 36 stycken
Extensometrar i 18 hél borrade i tunnelsbanans tak for att registrera eventuella bergrorelser.
Placeringen av dessa redovisas i Figur 9.
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Figur 9. Extensometrar placering i Tunnelbanan.

Extensometer location in the metro.

Eftersom Tunnelbanan var kraftigt forstirkt i korsningarna till Norra ldnkens tunnlar
forviantades mycket sma om ens nédgra rorelser i extensometrarna. Men dd detta var ett
mycket kénsligt omrdde d& Tunnelbanan hela tiden trafikerades s& installerades
extensometrar som en extra forsiktighetsatgérd. Passagen mellan Norra lankens Tunnel 302
och Tunnelbanan skedde kring mitten av maj 2008. I figur 4 redovisas
extensometerutslagen under aktuell period. Sex stycken extensometrar dr aktiva och
startvirdena kan avldsas pd y-axeln. I Figur 8 och 9 noteras en minskning av
extensometervirdet under och strax efter passagen. En minskning av motsvarar i detta fall
en forlingning av extensometerstingen. Tunnel 302 ligger ovan Tunnelbanan och
extensometerutslaget betyder saledes att berget rort sig uppat mot den nya tunneln 302.
Detta dr helt 1 linje med vad som var forvéntat. Rorelsen dr mycket liten, mindre dn 0.5 mm
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och rorelsen stannar helt av inom loppet av en manad, vilket motsvarar den tid som arbete
bedrevs for att passera omradet. Baserat pa rorelser noterade frén extensometrar bedomdes
bergforhallandena som stabila.
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Figur 10. Registrerade métvarden fran Extensometrarna i sektion E-E under tiden for
passage av Tunnel 302. Registred values from extensometer in section E-E
during the passage between Tunnel 302 and the metro.
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Figur 11. Registrerade matvirden fran Extensometrarna i sektion F-F under tiden for
passage av Tunnel 302. Registred values from extensometer in section F-F
during the passage between Tunnel 302 and the metro.
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3. Diskussion

Injektering och spriangning anpassades och de sex kdnsliga passagerna mellan Tunnelbanan
och Norra ldnken passerades utan storningar for tunnelbanetrafiken.
Extensometermétningarna gav mycket sma rorelser och den lilla rorelsen avtog helt efter att
passagen slutforts. Uppsatta vibrationsvarden for Tunnelbanan 6verskreds nagra ganger och
forforstarkningen i Tunnelbanan inspekterades. Nagra skador pa forforstarkningen fanns
inte. De uppstdllda kravnivier avseende vibrationer som stillts for Tunnelbanan
reviderades baserat pd gjorda erfarenheter under projektets gang i samrad mellan Vigverket
och SL s4 att hogre vibrationsnivéer kunde tillatas.

Behovet av cementinjektering styrdes utifrdén undersokning av den lokala geologin.
Omrédet kring Tunnelbanan var sedan tidigare delvis redan drinerat av Tunnelbanan, vilket
sannolikt gjorde det léttare att klara inlickagekraven i Norraldnken tunnlarna. En téit tunnel
erholls inom omradena for passage av Tunnelbanan utan att paverka Tunnelbanan.

Med ett anpassat utforande har det hitintills varit fullt mojligt att passera Tunnelbanan pé
litet avstand utan avstingningar i trafiken. Arbetet med att sdga ut resterande berg under de
tempordra broarna i Tunnelbanan pégar i skrivande stund.
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UNDERGROUND ROCK CAVERNS FOR CRUDE OIL
STORAGE IN INDIA-ROCK MECHANICAL
CONSIDERATIONS AND EXPERIENCE DURING
CONSTRUCTION

Bergrum for rdoljelagring i indien — Bergmekaniska aspekter och
erfarenheter under byggtiden

Gosta Ericson, Carl-Olof Soder, Giancarlo Cardone — Sweco International
UIf Hakansson, Hans Pilebro — Skanska
Suresh Malkani — Engineers India Limited (EIL)

Sammanfattning

Indiens regering har beslutat att genomfora ett program for strategisk lagring av 18
miljoner m® rdolja. Den forsta etappen pa 6 miljoner m® bestér av tre anliggningar. Tva
av dessa, i Visakhapatnam (1,6 miljoner m®) pa Indiens ostra kust och Padur (3 miljoner
m’) pa den vistra kusten genomfors med stdd at byggherren frén en svensk
konsultgrupp fran SWECO, med underkonsulter frdn Skanska Teknik och Midroc
Engineering. Dens svenska konsultgruppens uppdrag omfattar forundersdkningar,
design, framtagning av kravspecifikationer och forfragningsunderlag, rddgivning vid
upphandlingen samt deltagande i entreprenadstyrningen. Foreliggande artikel behandlar
anldggningen i Visakhapatnam.

Anléggningen bestir av fem parallella bergrum, tre 840 meter l&nga och tva 320 meter
langa. Bergrummen har en bredd pa 20 meter och en maximal hdjd pa 30 meter, som
tillsammans bildar en lagringsvolym pé ca 1,6 millioner m’.

Anlédggningarna bygger pa svensk tradition for lagring av olja i oinklddda bergrum.
Designen har jamfort med de svenska anldggningarna utvecklats for att tillata Gvertryck
1 anldggningarna och med system for hantering av vax- och slambildningsproblem.
Byggande av anldggningen 1 Visakhapatnam borjade 1 april 2008 och &r nu inne i en
intensiv fas med uttag av sévil takorter som pallar.

Artikeln beskriver design, riskhantering, bergprognos och kontraktets ’geotechnical
reference conditions”, samt erfarenheterna frén byggandet sa hér langt.

Abstract

The Indian Government has decided to implement a program for strategic storage of ca.
18 million m® of crude oil in rock caverns. The program will be performed in three
stages and the first stage, now being executed, consists of ca. 6 million m® distributed at
three different facilities and locations throughout the country.
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A large number of underground storages have, for a long time, been successfully
constructed, commissioned, and de-commissioned at various locations in Sweden.
Based on the extensive experience gained, Swedish consultants were contracted by the
Owner to perform both a detailed feasibility report (DFR) for three sites, and to produce
the tender documents, detail design of critical items and provide construction
supervision for the Vishakhapatnam site in Andhra Pradesh.

The storage at the Visakhapatnam site comprises of five parallel caverns, three 840
meters long and two 320 meters long. The cavern width is 20 meters and the maximum
height 30 m, which altogether yields a crude oil storage capacity of 1.3 million metric
tons corresponding to a storage volume of about 1,6 million m’. The main principle for
the storage consists of unlined caverns located below the ground water level. In order to
secure the confinement, a water curtain system, with tunnels and boreholes, is excavated
and drilled above the caverns.

Construction started in early 2008 and at present 50 % of the total volume has been
excavated.

Rock mass classification is based on the Q-system (Barton et al., 1974) and the rock
mass behaviour, stability and rock support is verified by an optical monitoring system.
The present paper deliberates the rock excavation/rock support design and compares
with observations and experiences during the on going construction at the first of the
selected sites i.e. Visakhapatnam, located on the eastern coast of India. The paper
discusses some difficulties encountered in using the Q-system as a contractual baseline.

The project also involves a very interesting model for bidding and award of contract, by
way of “Reverse Auction”. This matter is not elaborated in this presentation but can be
found in a paper the proceedings for Bergsprangningskommittén (BK) 2010.

1. Introduction

The Indian Government has decided to implement a program for strategic storage of 18
million m® of crude oil in rock caverns. The program will be performed in three stages
and the first stage, now being executed, consists of 6 million m® distributed at three
different facilities/locations throughout the country.

For the implementation of the program, the Ministry of Petroleum and Natural Gas has
created a special purpose company by the name of Indian Strategic Petroleum Reserves
Ltd (ISPRL) and as their Project Management Consultant (PMC), Engineers India Ltd
(EIL) has been appointed. Crude oil storage in rock caverns is a new concept to India
and therefore so-called Foreign Backup Consultants (FBC) have also been employed to
assist EIL.

For two of the facilities in the first stage, Visakhapatnam (1,6 million m’) on the east
coast and Padur (3 million m®) on the west coast, EIL has engaged a Swedish FBC
group — headed by SWECO and with Skanska Teknik and Midroc Engineering as sub-
consultants. The scope of work for the FBC consists of site investigations, basic design,
technical specifications, tender documents, project delivery strategy, time schedule, cost
estimate, evaluation of tenders, detail design of certain critical components, site
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supervision, testing and commissioning. During the feasibility stage (1999-2000),
Skanska Teknik also performed the investigations and produced the feasibility reports
for the Visakhapatnam site and two other sites, Mora and Mangalore.

This paper concerns the first facility, Visakhapatnam, which is currently under
construction since March 2008 and scheduled to be commissioned in the beginning of
2012. At the end of 2010, after some 20 months of construction, about 50% of the total
rock volume has been excavated. Currently work is ongoing with top headings in unit A
and benches in all units. All top headings will be completed March 2010 and the rock
excavation is expected to be fully completed before the end of 2010.

2. Geology and hydrogeology

Geology

Visakhapatnam is a coastal district, predominantly hilly by nature, thickly vegetated and
with a rough terrain. The majority of the rocks are Precambrian rocks forming the so-
called Eastern Ghats Mobile Belt (EGMB), extending from adjoining states of
Karnataka and Orrisa. EGMB has suffered polygenic events spanning in age from ca.
3.0 Ga to ca. 0.5 Ga. The most prominent structural trend is NNE-SSW imparted by the
earliest deformation producing isoclinal reclined folds plunging steeply towards SE.
Cross folding deformation produced dome and basin like structures. These deformations
generated large scale shear zones as several NNW-SSE trending faults and the regional
warping is the result of third generation deformation.

Typical rock types of Eastern Ghat Supergroup belongs to the Khondalite Group and the
Charnockite Group. Both are extensively migmatised producing diverse rock types.

Laterite capping of variable thickness from fraction of a meter to 6 m is very common
and quaternary formations as alluvium, gravel, colluvial deposits, beach sands, soil and
laterite cover the various rock types.

Khondalite - This Group comprises Quartz-Feldspar-Garnet-Sillimanite +Graphite
Gneiss/Schist, Calc Granulite, Quartzites. The khondalite which constitutes the
dominant component of the Eastern Ghats belt occur as continuous hill ranges and as
isolated ridges & mounds in the middle of migmatitic rocks at the lower elevations and
in coastal plains. This is the dominant rock type in the project area. Khondalites are seen
with dominant banding developed by segregated felsic and mafic minerals; the
schistosity has developed along this segregated banding itself. At surface and at lesser
depths this schistosity is weak enough to generate the most predominant joint set which
is having a consistent orientation. At surface depth the three joint sets makes Khondalite
a blocky mass. At greater depth the joints sets appear quite tight with the bandings of
schisosity are barely discernable. This results in a massive rock mass of Khondalite
traversed by incipient joints trending approximately N-S. Weathering is prominent at

83



low depth and fresh Khondalite is seen at depths 30-50 m below ground level. In hand
specimen the Khondalites appear light in colour, hard and compact.

Charnockite - This Group includes pyroxene granulite, acid charnockites and
intermediate Charnockites and Leptynite. They occur as interbanded or lenticuler bodies
within Khondalite. Charnockite is not a dominant suit of rock in the project site, except
found as augen shaped intrusive/xenoliths within the Khondalitic country rock.
Wherever these occur these are significantly weathered and degenerated. The trend of
the charnockite pockets is same as the regional schistosity (striking N 75°, dipping 75°
SE). This trend is confirmed from the quarry mapping at the eastern face near the
entrance of the valley.

The main and prominent discontinuity features present are schistosity/gneissosity with
consistent trend (ENE — WSW dipping SE) and cross joints trending NW-SE dipping
75° SW and ESE- NNE, dipping 20° N, together creating three major joint sets.

Hydrogeology

Three different layers with respect to hydrogeological properties are found at the site.
The loose top soil, “layer A”, is most probably very conductive, and the groundwater
level is, in general, well below this layer. Layer A is followed by a weathered upper part
of the rock mass, “layer B”. The groundwater level is in general found within, or at the
bottom, of this layer. Below comes “layer C”, the almost non-weathered part of the rock
mass. The caverns are mainly located in layer C except for the shaft area that partly are
located in layer B.

Above the main part of the caverns, the ground water level is located ca. 50 meters
below ground, which gives a hydrostatic pressure head above the caverns in the range
100 meters (1 MPa). The median value of the hydraulic conductivity of layer C is
approximately 5x10™ m/s.

The rock mass is hydrothermally altered and the leakage into the caverns is very
limited, even though the water curtain is pressurized ahead of excavation to a level
equal to 40 meters of head (400 kPa). Cement grouting has only been needed at a few
locations.

Site investigations

Two site investigation campaigns have been performed by the Client, an initial one
during the feasibility stage and a supplementary one during the preparation of the tender
documents.

The Initial Site Investigation took place during January - July, 2000 and comprised of
geological mapping, core drilling, laboratory testing of core samples, seismic refraction
survey, in-situ stress measurement, water pressure tests, groundwater level monitoring
and groundwater analysis
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The purpose of the Initial Site Investigation was to acquire geotechnical data for
assessing the feasibility of the proposed location and to decide on a tentative
localization of the facility.

The Supplementary Site Investigation took place during April — July, 2007 and
comprised of geological mapping, core drilling, laboratory testing of core samples,
water pressure tests, groundwater level monitoring, groundwater analysis, seismic
refraction survey and resistivity survey

The purpose of the supplementary site investigation was to acquire geotechnical data for
the specific project location and to decide if a larger storage volume would be feasible.

3. Storage principle and layout

Storage principle

The storage of crude oil is based on the Swedish tradition of using unlined rock caverns
below the ground water level. Compared to the Swedish facilities, the design has been
developed to allow an over pressure of the gas phase and for improved sludge handling.
In the operational phase 1,3 bars over pressure is allowed which means that no gas is
emitted to the atmosphere. Gas tightness is achieved by the water curtain system and
excessive gas pressure will be flared.

In order to improve sludge handling, the facility is equipped with a circulation system
for heated crude oil along the cavern floor. This implies strict requirements on the pump
design that must be able to cope with crude oil with a high content of sludge at a high
temperature (70° C). To facilitate this operation, the floors of the caverns are sloping,
both across and in the longitudinal direction.

Layout

The facility consists of the following components:

e Three ca. 840 m long caverns, connected in a W-shape, caverns VUA1-3

e Two ca. 320 m long caverns, connected in a U-shape, Caverns VUB1-2

Water curtain system, 20 m above the cavern roof, consisting of tunnels and 50-100
m long core drilled boreholes, c/c 10 m

Three oil intake shafts, 4 x 4 m

Two pump shafts, 6 x 12 m

Access tunnels

Concrete barriers
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Figure 1.  The layout of the Visakhapatnam facility

The caverns have a maximum height of 30 meters and are 20 meters wide, See Fig. 2.
The difference in length is due to variation in operational mode, active or passive
storage, and also due to geological conditions. The access tunnels are 11 meters wide
and 8 meters high in order to cater for ventilation and for truck traffic in both directions.
The lower parts of the access tunnels will be used for oil storage while the upper parts
will be part of the water curtain system.

The pressure level in the water curtains will be 40 m above the cavern roof in order to
balance the pressure of the gas phase of the oil. To reduce the operational cost and need
for fresh water, the maximum allowable leakage into the entire facility is 15-20 m’/h
and the water will after extensive cleaning be discharged in a nearby recipient.

I

Figure 2.  Cross section at the shaft area for storage unit A
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4. Geotechnical Reference Conditions —risk allocation

In a Design-and-Build contract, a fundamental issue is to describe for the Tenderer, the
geotechnical conditions for the project and the risk for encountering adverse conditions.
If the descriptions of these items are not adequate, the Tenderer must make his own
estimate of the actual conditions and risk. If the risks are not properly understood by the
Tenderer, this leads to underestimated costs and future disputes between the Contractor
and the Client. To overcome this problem, Geotechnical Reference Conditions (GRC)
were included in the contract documents.

The baselined items and reference frames in this project were the following:

¢ Ground level: according to contract drawings with a reference frame of +/- 5 m
e Top of Rock: according to contract drawings with a reference frame of +/- 3 m

Top of Fresh Rock: according to contract drawings with a reference frame of +/- 5
m

Uniaxial Compressive Strength: 50-120 MPa

Brazilian Tensile Strength: 5-13 MPa

Young’s Modulus: 40-90 GPa

Bulk Density: 2.7 —2.9 t/m’

Drillability Index: 30-50

Bit Wear Index: 40-70

Rock Mass Quality and prognosis in Caverns, according to the Q-system:
Good - 40%, Fair - 40%, Poor - 15% and Very Poor - 5%

e Groundwater conditions: Maximum inflow in all caverns, 2.500 1/min

5. Technical specifications

In a Design-and-Build contract, the specifications must contain functional requirements
for the Contractor’s design, material and execution of works. The most important
requirements on design and underground works can be summarized as follows:

Geotechnical design requirements: This part gives the requirements on design of rock
excavation, rock support and grouting and defines the documents to be produced by the
Contractor. Furthermore, it states types of loads to consider, what rock classes shall be
used, how to determine strength and deformability of the rock. The methodology that
should be used for the design of rock support and of grouting was given. The
requirements on design of rock support stated that two failure mechanisms should be
analysed; structurally induced and due to overstressing and wedge stability.

Requirements on Material: The requirements on shotcrete and rock bolts were similar to
those in Swedish underground projects.
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Requirements on execution of works: The types of works included in this section
consists of open and underground excavation, geological mapping, rock bolting,
shotcreting and grouting.

The following components were considered critical for the functionality of the storage
and they were excluded from the Contractor’s design and instead the Client provided
the detailed design:

Water curtain system

Cavern floors

Concrete barriers in tunnels
Shafts including concrete barriers
Pump pits in caverns (for oil)

6. Detailed design

The detailed design was performed by the Contractor and based on the Reference
conditions and Technical specifications together with the Basic engineering design and
drawings, provided by the Client. The Basic engineering design describes the
requirements for the storage, such as cavern dimensions, location of concrete barriers,
design vapour pressure etc. The document also contains the requirements on the rock
engineering design.

The rock engineering detailed design was performed by the Contractor and contains
essentially two parts: (i) An analysis of the size and extent of rock mass deformation
around the excavations and (ii) An analysis of the stability of possible wedges in the
roof and walls of the excavations. The first analysis used the software Phase *°
(Rocscience) and the second used Unwedge (Rocscience).

Deformation analysis

First, the rock mass was divided into groups were the rock mechanical behaviour should
be similar. The Q-system was adopted to characterize the rock mass into four groups:
Good rock, 10<Q; Fair rock, 4<Q<10; Poor rock, 1<Q<4 and Very poor rock, Q<1, and
it was expected that an average Q-value of 10 should exist in the excavated caverns and
tunnels. This prognosis was based on mapping of rock cores and from the P-wave
velocity during seismic refraction tests. The average P-wave velocity was
approximately 4500 m/s which should correspond to Q = 10 according to: Q = 10™P ~
330001000 " from Barton (1991).

The rock mass strength and E-modulus was then estimated from tests on core samples.

Stress measurements at the site shows relatively high horizontal stresses with a
maximum horizontal stress of 9 MPa in direction NNE and a minimum horizontal stress
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of 4 MPa. The typical vertical stress was 4 MPa and corresponds to an overburden of
130 — 150 m of rock mass.

Parameters for the rock mass strength were established with the GSI system described
by Hoek (2007). The relationship between Q and GSI was established by transforming
Q-values to GSI-indexes as: GSI =9 log. Q’ + 44, where Q’ is calculated with a value
of 1 for Jy, and SFR which corresponds to a dry rock mass in medium stress conditions.

The resulting rock mass parameters are presented in the following table:

Rock type Very poor rock Poor rock Fair rock Good rock
Depth below ground 0-40 m 0-40 m <40 m <40 m
Q-value Q<1 1<Q<4 4<Q<10 10<Q
Intact rock parameters
UCS [MPa] 30 50 70 90
GSl-value 40 50 60 70
Rock parameter, m; 28 28 28 28
E-modulus [GPa] 8 15 25 45
Rock mass parameters
UCS, o, [MPa] 0,6 2 5 13
Global strength, o, [MPa] 5 11 20 34
E-modulus [GPa] 0,7 3 8 22
Joint parameters
Joint friction angle 32 40 45 50
Joint cohesion [kPa] 0 0 0 0

The analysis included several sections in both caverns A and B and also the influence
from intersecting tunnels was included in a simplified manner by an additional load
from the rock mass above the intersecting tunnel.

The limiting deformations for this analysis was set to 0,5% of H, where H is the span
(20 m) or height (30 m) of the caverns. For the very poor rock conditions the limit was
increased to 0,5 - 1% of H because it was assumed that this type of rock can sustain a
larger amount of deformation. The limiting deformations were thus set to 100 — 150 mm
for normal rock conditions and could increase to 100 - 300 mm in the very poor rock
conditions.

The results showed that in a fair rock mass, the maximum displacement in the caverns
was approximately 20 — 25 mm where the higher value applies for in-situ rock stresses
with a ratio of 1 to 3, as indicated from the measurements. The lower value applies for a
ratio of 1 to 1, which can be considered as a lower bound for the rock stresses. In a fair
rock mass, the largest deformations occurred in the walls of the caverns.

For the parts with the most rock cover, the expected deformations increased to 25 — 40
mm and with the least rock cover the deformations were reduced to 10 — 20 mm.
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In a very poor rock mass the largest deformations occurred in the cavern roof. The
deformation was approximately 130 — 140 mm with a rock stress ratio of 2.

The conclusions from the analysis of deformations were that for fair rock, the
deformations were well below the limiting value of 0,5% of H. For very poor rock, the
deformations were in the span of 0,5 — 1,0% of H which was considered acceptable for
very poor rock.

The analysis also included other smaller tunnel with the same results and conclusions as
above.

Results from deformation measurements

The actual deformations during excavation have been recorded in some sections.

In one of the caverns in storage unit A (VUA), the maximum horizontal deformation is
approximately 20 mm and the maximum vertical deformation is of the same magnitude.
The final deformations were recorded after excavation of the gallery and the first bench
of three in total. Therefore, the final deformations are expected to increase.

In one of the caverns in storage unit B (VUB1), the maximum horizontal deformation is
about 20 mm in both wall and roof and in the corresponding section in the neighbouring
cavern VUB2 the deformations are roughly 50% smaller, 10-12 mm. This is in good
agreement with the analysis, since cavern VUBI is located farthest to the north and was
expected to have the largest deformations in the walls. Cavern VUB?2 is located between
two caverns and should therefore have less horizontal deformation in the rock pillars
between the caverns. The final deformations for this section were recorded after
excavation of the first bench in both caverns.

A second section in cavern VUBI is located were the rock cover is larger and the
measurements show horizontal deformations that are slightly larger than the former
section, approximately 35 — 40 mm which also is in good agreement with the results.
This also represents the deformations after excavation of the first bench.

In general, the vertical deformations in the roof are small, less than 10 mm.

The results so far, imply that the sections where the deformations are recorded are
located in a rock mass that corresponds to a fair rock mass. The reasons for this are the
following:

e The recorded size of deformations agrees well with the expected deformation for a
fair rock mass. The final deformations will increase after the excavation of the
remaining benches but is still expected to stay within the maximum value of 40 mm.

e The vertical deformation in the roof is generally smaller than the horizontal
deformation in the walls. The analysis showed that this behaviour was typical for a
fair rock mass. The very poor rock mass instead resulted in vertical deformations in
the roof that typically were larger than the deformations in the walls.

Wedge analysis
The most common type of instability in excavations in hard rock and at shallow depths
consists of rock wedges that falls or slides from the roof and walls. The wedges are
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formed from existing joints and other structural features and, if necessary, the factor-of-
safety for stability can be increased by including reinforcement in the analysis.

From the mapping of exposed rock during the site investigation campaign, three
significant joint sets were identified. During the early stage of the excavation works in
the project, 5 more joint sets were detected that could influence the stability and all 8
joint sets were used in the analysis.

The analysis was performed for rock type “Fair rock” and “Very poor rock” since the
former was considered the most common rock type that will prevail in the caverns and
the latter type was analysed since this was considered the worst conditions that may
exist in a few areas. For the fair rock a friction angle of 45° was assumed and 32° for
the very poor rock and no cohesion was assumed for the joints in neither of the rock
types.

Since the area is located in a seismic active region in India, seismic loading was
included in the analysis with a seismic coefficient of 0,02g.

The results from this analyse showed that the rock support as indicated from the Q-
system was sufficient and resulted in a factor-of-safety of more than 1,5 in the walls and
2,0 in the roofs.

Typical rock support

From the detailed design, the typical rock support for the storage caverns was
determined according to the table shown below. The dimensions of the caverns are 20 m
wide and max 30 m high.

Typical rock support was also defined for other types of tunnels with smaller
dimensions and in addition to the typical rock support, other support measures were
defined for the crossings between tunnels and shafts.

Q-value
Rock support Q<l1 1<Q<4 4<Q<10 10<Q
Rock bolts | s=1.2mL=6m | s=1,5mL=6m s=1,75mL=5m | s=2mL=5m
Roof Shotcrete* | 150 mm 100 mm 75 mm 75 mm
Wall Rockbolts | s=1,5mL=6m | s=1,75mL=6m | s=1,7SmL=5m | Spot bolting
alls

Shotcrete* | 150 mm 100 mm 75 mm
*. Steel fibre reinforced shotcrete

Design of critical items
For certain parts of the storage, the detailed design was performed by the Owner. This
was the case for the following items:

e Design of concrete barriers in cross tunnels between caverns

e Design of concrete barriers in the vertical shafts

e Design of water curtain drill holes and work procedures during the construction
phase
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7. Conclusions

The use of Q-values as part of the baseline involves to some degree subjective
considerations, which for a contractual baseline is not an ideal situation. Although this
cannot completely be eliminated, some improvements are possible: (i) The parameters
Jw and SFR in calculating the Q-value should preferably be omitted from the Q-value
as a baseline, since they do not directly represent a rock mass quality. (i1) Similarly,
reductions in Q-values in tunnel intersections do not represent poorer rock mass quality,
either. Partly, this can be solved through a clear statement in the Tender documents of
how the “baseline Q-value” shall be defined and reported from the mapping of the rock
surface. Figure 3 shows the mapped Q-values by the end of 2010.

The results from the deformation measurements in the caverns correspond reasonably
well with the expected values from the analysis. This implies that the methodology to
use E-modulus from intact rock cores and estimate rock mass behaviour through the
GSI-system as described by Hoek (2007) works well in this type of rock mass. As
pointed out by Hoek (2007), in poor rock masses the GSI-value shall be evaluated
directly and not through the Q- or RMR-system since this may lead to an overestimation
of the strength and stiffness of the rock mass.

The progress of water curtain works has been good and allowed for an early
pressurisation of the system, well ahead of the excavation start in the caverns below.

In spite of the pressurisation, the water seepage into the caverns has been found
considerably less than predicted. This has in turn meant that the pre grouting inside the
caverns has been gradually reduced since the grouting target is only to reduce the
seepage to a level acceptable with respect to operational cost, in our case about 20 m’/h.
Significant seepage has only been observed when crossing the above mentioned shear
zones.

STATUS 3L12.2009

Figure 3.  Summary of the performed Q-classification by the end of 2009
(red = V.Poor, yellow = Poor, blue = Fair, green = Good)
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RELEVANTA KRAV PA INJEKTERINGSBRUK UTIFRAN
DAGENS KUNSKAP

Relevant demands on grout based on actual knowledge

Almir Draganovi¢, KTH
Hakan Stille, KTH

Sammanfattning

Separation och penetration av cementbaserat injekteringsbruk dr tvd huvudfragor studerade i
denna studie och titeln syftar pa tillaten separation av bruk samt bestimning av
penetrationsforméga. Syftet med denna studie var att visa vad hander med ett bruk under
injekteringen och vilka faktorer och processer paverkar separation och penetration.

Idag stills det krav pd injekteringsbruk att separationen ska vara mindre &n 5% uppmét med
dagens standardmetod. Studien visade att separationen i sprickor dr huvudsakligen resultat av
sedimenteringen och att separationen uppmitt med standardmetod dr inte representativ for
separationen i bergsprickor. Separationen dr betydlig mindre om den dverhuvudtaget kommer
att utvecklas. Det betyder att det stdllda kravet pa tillaten separation inte &r relevanta.

Penetrationsformaga ar en viktig egenskap av cementbaserat injekteringsbruk som styr titning
av berg runt tunnlar under injekteringen och bestimning av denna formaga r en av dem
viktigaste fragorna i injekteringsforskningen. Idag kan man bestdmma penetrationen med
olika metoder men de visar oenighet om hur penetrationen paverkas med vissa faktorer. I
denna studie har tva speciella métutrusningar for méitning av penetrationen kallade kort och
lang spalt framtagits. Genomforda métningarna visade att penetrationen dr komplex och styrs
av manga faktorer. Ndgra av dem &r cementets kornstorlekskurva, vcet, injekteringstryck,
hydratation och flockulering, blandning och geometri av sprickviddminskningen. Vidare
visade studien att penetrationsmeter kan betydligt underskatta penetrationsformaga hos
cementbaserade injekteringsbruk.

Summary

Bleeding and penetration of cement-based grouts are two main questions in this study and title
refer to allowed bleeding and estimation of penetrability of a grout. The aim of this study is to
illustrate what really happens with a grout during grouting and which factors and processes
influence bleeding and penetration.

According the requirement, bleeding of a cement-based grout should be lower than 5%
measured by a standard measuring method. This study showed that bleeding in the fractures is
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mainly a result of sedimentation and that the bleeding measured by standard measuring
methods is not representative for bleeding in the fractures in the rock. The bleeding will be
considerably less in rock fractures if any. This means that the requirement about maximal
allowed bleeding of 5% is not relevant.

Penetrability is an important property of a cement-based grout which governs sealing of the
rock around tunnels during grouting. Estimation of this property is one of the most important
questions in grouting research. Today, this property is estimated by different measuring
methods but they show different results. In this study two special measuring equipments
called short and long slot, have been build to measure penetrability of cement-based grouts.
The performed measurements showed that penetration is a complex problem governed by
many factors. Some of them are: cement grains curve, water to cement ratio (w/c), grouting
pressure, hydration and flocculation, mixing and geometry of the constriction. The study
showed also that penetrability meter could to a large extent underestimate penetrability of the
grouts.
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1. Separation av cementbaserat injekteringsbruk

1.1. Definiering av separation och problembeskrivning

Separation dr en process dédr cementpartiklar i1 bruket sjunker vilket resulterar i en
vattenansamling pa brukets yta. Separation &r definierad som forhallande mellan hojden av
den ansamlande vatten och den initiala provhojden.

I en métmetod forslagen av Widmann (1996) mits separation med en cylinder med 60 mm
diameter. En liter av bruk hills i cylindern vilket ger en provhé6jd av 353 mm och separationen
maitts efter en viss tid. Det stills krav att separation uppmétt med denna metod ska vara
mindre dn 5%. Huruvida den uppmdtta separationen med denna metod &r relevant for
separation 1 bergsprickor dr en av huvudfragor i denna studie. Motsvarar den separationen i
tunna sprickor? Ar separationen oberoende av provhdjden? Kommer separationen att ske
under injekteringen? Ar det méjligt att sprickor kan bli pafyllda med nytt bruk om
separationen sker under injekteringen?

For att svara pa dessa fragor dr det nodvéndigt att ha mera kunskap om de processer som styr
separationen. Enligt litteraturstudien &r det sedimentering och konsolidering som orsakar
separation (Powers 1939, Steinour 1945, Tan et al. 1987, Tan et al. 1997), och flockulering
och hydratisering som paverkar den (Yang et al. 1997, Juenger 2005). Négra av de viktigaste
faktorer som paverkar separation dr vattencementtalet (vct), cementets kornkurva och cement
alder (Rosquoet et al.2003, Eriksson et al 1999).

1.2. Material och metoder

Separation har studerats med tvé olika mitmetoder. En metod dr ”cylindermetod” och har
anvénts att mita separation for provhojder fran 5 till 700 mm. Cylindermetod dr en statisk
metod, vilket betyder att bruket inte flyter (penetrerar) under separationen. Den andra
metoden dr “’spaltmetod” och under métningen med denna metod kan bruket penetrera och
separera samtidigt vilket kan paverka den slutliga separationen. Provhojd i denna metod ar
0.5mm.

Figur 1 och Figur 2 illustrerar en hypotes om separation och pafyllning i en spalt under
injektering. Figur 1 illustrerar en spalt injekterad med ett relativt hogt tryck och kort tid. Flodet
kan vara turbulent och bruket kan ’blandas” under penetrationen. Bruket separerar efter
injekteringen. Ingen pafyllning sker i systemet och bruketsyta ér jimn och fin ldngst hela
langden.
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Figur 1: Ett ide om separation av cementbaserat injekteringsbruk i en spalt med spaltvidd av 0.5 mm. Spalten &r
injekterad med relativt hdg tryck (hdg flode) och en kort tid

Figur 2 illustrerar en idé om pafyllning av separationen i en spalt under injektering. Spalten ar
injekterad med ett relativt 1agt tryck och en ldngre tid. Efter en viss tid kommer
penetrationshastighet att vara mycket lag och bruk kan separera utan att blandas. Ett
nykommande bruk kommer att trycka det separerade vattnet framét och pafylla den Gvre delen

av spalten.
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Figur 2: Ett ide om separation och pafylining under injekteringen av en spalt med spaltvidd av 0.5 mm med
cementbaserat injekteringsbruk. Spalten ar injekterad med relativt 1ag tryck (Ig fléde) och en langre tid.

For att méta separation i en spalt har en speciell métutrustning byggts. Figur 3 illustrerar
denna utrustning. Det dr en 2 till 8 m lang och 10 mm bred spalt med 0.5 mm spaltvidd.
Separationen i den langa spalten bestims med transmissivitetsmatningar. Den 6vre bilden
visar spalten fore injektering och den nedre visar en injekterad spalt under
transmissivitetsmatningar som utfors cirka 20 timmar efter injektering.
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Figur 3: Longitudinal sektion av spalten. Den 6vre figuren illustrerar spalten fore injekteringen och den undre
figuren illustrerar spalten en injekterad spalt under transmissivitetsméatningar. Vatten flyter fran ror R1,
mellan den fardigt separerade bruket och den 6vre plattan till ror R2.

1.3. Resultat av separationstester gjorda med cylindermetod

Péverkan av hydratation och flockulering pé separation har studerats genom att jaimfora
separation hos bruk med motsvarande cement-alkoholblandning.

Porositet i ett fardigt separerat bruk dr mycket storre &4n i en motsvarande cement-
alkoholblandning pga. hydratiseringen och flockuleringen i bruket. Figur 4 a) visar
cementpartiklar 1, 2 och 3 1 ett bruk och Figur 4 b) visar motsvarande partiklar i en cement-
alkoholblandning. Cementpartikel 1 i bruket har flockulerat med partiklarna 2 och 3 och kan
inte sedimentera hela vigen ner. Det ger en porositet i bruket som ar storre &n porositet 1
motsvarande cement-alkoholblandning. En storre porositet ger mindre separation. Del av
porositet orsakad av hydratisering och flockulering i ett bruk kan uppskattas genom att
subtrahera separation i detta bruk fran separation i en motsvarande cement-alkoholblandning.

Attraktion orsakar Attraktion orsakar
flockulering flockulering

Enporibruk |\ / En por i cement-—
} ' alkoholblandning 5

. '-\_T“\.'k 2 _“)\ /Vy_ _‘""\__
\ :{_ ‘3?/'/,

&

'\-‘ 44;%9/%‘%; _,fyf%ﬁh s

a) | b)

Figur 4: Porositet illustrerad i a) ett flockulerat bruk och b) i en cement-alkohol blandning.
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Mitningarna med alkohol visade att bruk baserade pa mycket fina cement dr mycket mera
paverkade med hydratisering och flockulering &n bruk baserade pa grovre cement, (Tabell 1). I
slutseparerad anldggning cement (ANL) med vct 2 och vct 0.5 porvolymen orsakad med
hydratisering och flockulering var 17 % av den initiala provvolymen och 60 % i slutseparerad
UF12 vct 2 bruk.

Tabell 1: Uppmaétt separation i bruk och motsvarande cement-alkohol blandningar

Porvolym i bruket resulterad

Bruk/ cement-alkohol Uppmatt separation av hydratation och
blandning [%] flockulering
[%] av initial provvolym
UF12, vct=2 0 _
UF12, act=2 60 60-0=60
ANL, vct=2 58 _
ANL, act=2 75 75-58=17
ANL, vct=0.5 0 _
ANL, act=0.5 18 18-0=18

Hur konsolidering paverkan separation i bruk baserade pa grovre(ANL) och finare (INJ30)
cement har undersokts genom att méta separation i prover med varierande provhgjder.
Fréagestillningen handlar om egenvikten i bruket orkar bryta attraktionskrafter mellan
partiklar som har illustrerats i Figur 4 a) och konsolidera bruket.

Resultatet av métningarna med varierande provhdjder gjorda med cylindermetod visade att
separation dr mycket mer provberoende hos bruk baserade pa INJ30, Figur 5. INJ30 vct=2
bruk med provhéjder 5 och 10 mm visade i princip samma separation vilket indikerar att den
kritiska provhojden for detta bruk dr 10 mm. Det betyder att upp till 10 mm provhdjd &r
separationen bara resultat av sedimenteringen. Dérefter 6kar separationen betydligt och denna
del av separationen &r orsakad av konsolidering. Det betyder att egenvikten orkar bryta
attraktionskrafterna mellan partiklarna.

ANL vct=2 bruk med 5 och 10 mm provhdjder visade separation av cirka 55 %. Dérefter
okade inte separationen betydligt som 1 INJ30 vct=2 bruk. Det kan betyda att ANL vct=2 bruk
ar latt att konsolidera pga. svaga attraktionskrafter mellan partiklar 4ven vid 5 mm provhéjd.
Separationen &r resultat av bade sedimenteringen och konsolideringen.

Vid métning av separationen hos prover med olika provhdjder har separationstid ocksd maitts.
Det visades att separation i ett prov med provhdjd av cirka 1mm skulle ske mycket fort och
vara avslutad under sjélva injekteringen . Det betyder att denna separation kan bli pafylld med
nykommandebruk som det har illustrerats i Figur 2 och det har testats med spaltmetoden.
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1.4. Uppmaitt separation med spaltmetoden och jaimforelse med
separationen uppmatt med cylindermetoden

Separation uppmétt med spaltmetoden med och utan péfylining och cylindermetoden visas i
Figur 5. Separationen av INJ30 vct=2 bruk uppmitt med spaltmetoden utan pafyllning foljer i
princip separationstrenden uppmétt med cylindermetoden. Det &r bara test med 8 m spalt och
hogt tryck (4 bar) som visade en hdgre separation dn forvéntat. Anledningen kan vara
noggrannheten av transmissivitetsmdtningar ndr spalten dr 8 m lang.

Tester nir bruket stannar i spalten visade en lagre separation pga. pafyllning. Ett exempel av
test med pafyllning kan ses i Figur 6. Den dvre bilden visar cementytan i den framre delen av
spalten. Det morkare ytan dr kontaktyta och den ljusare dr kanaler. Dem tre bilderna i den
nedre delen av figuren visar tre pafyllningsfronter vid slutet av spalten.

Separationen med och utan pafyllning nér spalten stélls pa dens bredsida, vilket ger en
provhojd av 100 mm, har ocksd métts. Separationen testad utan pafyllning var nagot lagre én
separationen testad med cylindermetod vilket &r troligen orsakad med en hogre friktion och
valvbildning.

Separationen av ANL vct=2 bruk uppmitt med spaltmetoden utan pafyllning var betydlig
lagre dn separationen av 5 och 10 mm provhdjd uppmétt med cylindermetoden. Anledningen
kan vara att egen vikten vid denna provhéjd (0.5 mm) kan inte bryta attraktionskrafter mellan
partiklar och konsolidera dem. Provhdjden dr bara tre gédnger storre dn dos av denna cement.
Denna separation dr bara resultat av sedimenteringen. Jamfor med INJ30 vct=2 bruk, var
attraktionskrafterna mellan partiklar &r starkare och bruket &r inte konsoliderat dven vid 10
mm provhojd. Attraktionskrafterna mellan partiklar i ANL vct=2 bruk dr svagare och bruket
ar konsoliderat redan vid 5 mm provhojd.

Béda bruk visade en betydande ldgre separation i tester med pafyllning.
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2 bruk. Den &vre bilden visar brukets yta mellan 44 och 73 cm. Den
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morkare ytan ar kontaktyta och den ljusare ar kanaler. De tre bilder i nedre delen av figuren visar tre

pafyliningsfronter vid 490, 520 och 540 cm avstand fran inloppet.

Slutsatser
Separation dr en komplex process styrd med olika fysikaliska och kemiska processer som

sedimentering, konsolidering, flockulering och hydratisering.

Figur 6: Foton fran test med INJ30 vct

1.5.



Studien visar att konsolidering har en 1ag péverkan pa separation. Separationen i sprickor ar
huvudsakligen resultat av sedimentering. Sedimentering i en horisontell spricka sker mycket
snabbt och under sjilva injekteringen. Separationen kommer dérfor att bli &tminstone delvis

pafylld.

I vertikala och lutande sprickor kommer valvbildning och hydratation att motverka separation
pga. att separationen sker ldngsamt. Darfér kommer inte en hog separation att utvecklas.

Resultat uppmitt med standardmetoden ar darfor inte representativ for separation i sprickor i
berg. Separationen &r betydlig mindre om den 6verhuvudtaget kommer att utvecklas.

Slutsatsen som kan dras frdn denna studie &r att bruk baserade pa UF12 och INJ30 med vct 1
vill inte ge ndgon separation i bergsprickor. Bruk baserat pA ANL cement med vct 1 vill ge
cirka 5% separation. Bruk med vct 2 baserat pa UF12 vill inte heller ge nagon separation.
Bruket med vct 2 baserat pd INJ30 vill ge cirka 5% och baserat pd ANL cirka 15% separation.

2. Penetration och pluggbildning av cementbaserat
injekteringsbruk

2.1. Penetration, pluggbildning och filtration av cementkorn i sprickor
med varierande sprickvidd

Ett bruk, under penetration genom en spricka, kan stanna pga. den ackumulerade friktionen
mellan bruket och berget eller pga. att cementkorna bygger ett valv dver
sprickviddminskningen. Den andra processen dr kidnd som pluggbildning eller filtration.
Pluggbildning kan ocksa intrdffa i borrhalet i kontakten med en spricka.

Fragestéllningen &r vilka faktorer och processer paverkar penetration? Kan penetration och
filtration méatas med ndgon médtmetod? Kan egenskaperna av ett bruk dndras for att undvika
pluggbildning?

Design av dessa egenskaper har studerats av andra forskare pa ménga olika sétt och med olika
matmetoder (Schwarz 1997, Axelsson et al. 2009, Hansson 1995, Eriksson and Stille 2003,
Sandberg 1997, Nobuto et al. 2008, Hjertstrom 2001, Eklund and Stille 2008).
Litteraturstudien har visat att en del forskare dr oeniga om hur vissa faktorer paverkar
penetration. Det dr viktigt att betona att en del av dessa slutsatser dr baserade pa testresultat
gjorda med olika méatmetoder och olika bruk vilket gor jamforelse svart.

I denna studie har paverkan av olika faktorer pa penetration testats med en speciellt byggd
matutrustning. En spricka 1 berg dr simulerad med en spalt mellan tvé parallella plattor med
en spaltviddminskning. Tva olika testutrustningar har byggts. En av dem é&r kallat kort spalt
och en lang spalt. Den langa spalten dr byggd att testa penetration vid en ligre tryckgradient
over spaltviddminskningen.
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2.2. Material and metoder

Penetration har studerats i tva steg. I steg 1 dr penetrationen studerat med kort spalt (Figur 7).
Man mater flodet genom spalten Gver tiden. Start av pluggbildning och filtration av bruket
upptdcks med avtagandet av flodet.

Faktorer som korn storlek, vct och tryck ér testade. Péaverkan av hydratation och flockulering
ar testad genom att jamfora penetration av olika bruk med penetration av motsvarande
cement-alkohol blandningar och bruk med tillsatser. Bruk i steg 1 var blandade med
labblandare.

-
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Figur 7:lllustration av en kort spalt och méatningen med den .

I steg 2 har penetration studerats med tre olika testmetoder. De dr l&ng spalt, kort spalt och
penetrationsmeter (Eriksson and Stille, 2003). Bruk 1 steg 2 var blandade med féltblandare
Cemix 103 frdn Atlas Copco. Figur 8 illustrerar den ldnga spalten. Filtrationsprocess under
injekteringen har studerats med mitningen av fyra karakteristiska tryck (P1,P2,P3 och P4) och
mingden av det dterstdende bruk i behallaren i fall av flodesstopp under métningen.

Pressure regulator

Gas
container

Figur 8: lllustration av en lang spalt for test av penetration av bruk.

2.3. Penetration uppmaitt med kort spaltisteg 1

Tabell 2 visar summerat penetration av fyra bruk baserade pd grovre och finare cement utryckt
med byitiske 0Ch K (biritiske/dos).
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INJ30 vct=0.6 bruk visade bdst penetration av dem fyra testade bruk enligt métningarna med
kort spalt. Bruk baserade pa finare cement dn INJ30 visade betydligt l14gre penetration. Den
laga penetrationen &r troligen orsakad med en storre hydratation och flockulering.

Tabell 2: Summerat penetration av bruk baserade pa grévre och finare cement utryckt med bygitisk: 0Ch K

(byritiskt/dos).

ANL, vct=0.5 INJ30, vct=0.6 UF16, vct=1.0 UF12, vct=1.2
bkritiskt [pm] 250 65 125 250
k (biritiske/dos) 2 2 8 21

Mitningarna med olika vct genomforda med bruk baserade pa bade grovre och finare cement
visade att penetration dr vct beroende. Ett storre vct ger en béttre penetration.

Maitningarna med olika injekteringstryck visade att ett hogre tryck reducerar risk for
pluggbildning. Ett hogre tryck héller spalten 6ppen en lédngre tid genom erodering av
ansamlade korn ldngst spaltkanten och delvis uppbyggda plugg vid spaltviddminskningen.

Mitningarna med tillsatser visade att tillsatser har en positiv effekt pd penetration av bruk
baserade pa dem mycket fina cement. Métningarna med cement-alkoholblandningar visade
att det &r huvudsakligen hydratation och flockulering som forsdmrar penetration av bruk
baserade pa mycket fina cement.

2.4. Penetration uppmitt med lang och kort spalt och penetrationsmeter
i steg 2 och jamforelse av dessa resultat

Tabell 3 visar summerade resultat av genomforda tester med den ldnga spalten, med den korta
spalten med 75um spaltvidd och penetrationsmeter i steg 2.

Mitningarna med den 1dnga och korta spalten visade nagot olika resultat. I néstan alla test
genomforda med den langa och korta spalten var bruk evident filtrerade under en langre
period. Trots denna filtrering, har en betydande méngd av bruk passerat genom spalten 1
ndstan alla dessa tester. Denna filtration visar att spaltvidd av 75um &r néra till den kritiska
spaltvidden for dessa bruk vilket kan vare en forklaring varfor tester med den langa spalten
med MF20 vct=0.9 och UF12 vct=1.2 visade varierande resultat.

Mitningarna med INJ30 vct=2 bruk genomforda med den langa spalten visade mycket béttre
penetration &n métningarna genomforda med den korta spalten. Jimforelsen mellan de
uppméta resultaten med den ldnga och korta spalten for MF20 vct=0.9 och UF12 vet=1.2 bruk
ar ndgot mera komplicerat pga. de varierade resultaten uppmaita med den ldnga spalten. Hur
som helst dr medelvérdet av dessa métningar approximativt samma som resultaten uppmatta
med den korta spalten.
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Resultaten uppmita med penetrationsmeter ger en sdmre intringning jamfort med
spaltmetoderna. Det kan betyda att penetrationsmeter betydligt underskattar
penetrationsformaga hos cementbaserade injekteringsbruk.

Det var forvéntat att tryckforlust i den I&nga spalten efter spaltviddminskningen kan reducera
penetration av bruk. Denna reducering var inte experimentalt pavisad genom jamforelsen av
resultat uppmitta med den ldnga och korta spalten.

Tabell 3: Passerat mangd av bruk i steg 2 blandade med faltblandare uppmatt med en lang spalt, en kort spalt
och penetrationsmeter. Alla hade en spaltéppning pa 75um. 100% i den l&nga och korta spalten motsvarar
1.7 liter medan i penetrationsmeter motsvarar det 1 liter bruk. Resultat &r presenterad med passerat volym
delat med arean av utloppet [mI/mmz].

Penetrationsmeter
° 2 2
Bruk Lang spalt [ml/mm°] Kort spalt [ml/mm°] (ml/mm’]
226 (100%)
INJ30,vct=0.6 51 0.36
226 (100%)
226 (100%)
MF20, vct=0.9 66 171 (100%) 3.19
226 (100%)
UF12, vct=1.2 o6 173 0.47

Den langa spalten kan inte anvindas for vardagsmétningar for att bestimma
penetrationsforméga hos ett bruk men métningarna med denna metod ar formodligen nidrmast
till sanningen jamfort med métningarna med kort spalt och penetrationsmeter. Med detta
antagande dr det mgjligt att utvardera uppmita resultat med kort spalt och penetrationsmeter.

Variationen av de uppmata resultaten med den langa spalten och relativt fi antal tester gor
utvirderingen svart. Ett storre antal mitningar med alla tre metoder bor utforas for att gora en
bittre prediktion. And3 slutsatsen kan dras att penetrationsmeter betydligt underskattar
penetrationen hos ett bruk och den korta spalten ger ndgot konservativt resultat jamfort med
den l&nga spalten.

2.5. Slutsatser

Penetration och filtration av cementbaserat injekteringsbruk dr komplexa problem pdverkade
med manga faktorer. Cementets kornkurva, vct, injekteringstryck, hydratation och
flockulering, blandning, geometri av sprickviddminskningen &r nagra av dem.

Péaverkan av manga faktorer och forenklad representering av sprickor vid métningarna gor det
svart att tolka det uppmaitta resultatet. Hur som helst, métningarna med kort spalt i
laboratorium visade att metoden var kapabel att fanga paverkan av olika faktorer vilket
indikerar att det finns en mojlighet att geometri anvind i kort spalt simulerar filtration process
1 sprickor pa ett korrekt sétt.
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Mitningar med den ldnga spalten visade rimliga resultat och &r troligen ndrmast verkligheten
jamfort med den korta spalten och penetrationsmeten. Den korta spalten kan underskatta
penetrationsformaga hos bruk. Penetrationsmetern underskattar penetrationsformaga hos
bruk.

Flera matningar med ldng spalt behovs for att fa en referens viarde och fora en djupare
diskussion om métningsresultat uppmadtta med kort spalt och penetrationsmeter.

Injekteringstryck ar en viktig faktor som kan paverka penetration hos bruk. Ett hdgre tryck
kan erodera delvis uppbyggda plugg ldngst sprickkanter och halla sprickan 6ppen en lédngre
tid vilket forldnger injektering.

Vet dr ocksa en viktig faktor som paverkar penetration. Ett hdgre vct ger en béttre
penetrationsforméga bade hos bruk baserade pa grovre och finare cement.

Kornstorlek dr en evident faktor som paverkar penetrationsforméga. Bruk baserade pa INJ30
visade bast penetrationsforméga jamfort med ANL, UF16 och UF12, med ett forhallande
mellan sprickvidd och maximal kornstorlek av 2. Bruk baserade pé finare cement har en lagre
penetrationsforméga pga. en hogre hydratation och flockulering.

Geometri av sprickviddminskning kan mdjligtvis ocksa paverka penetration.
Sprickviddminskningen i storleksordning som storsta korn i1 bruk kan ha en negativ effekt pd
penetration.

Blandning av bruk dr ocksé en faktor som kan péverka penetration. Bruk baserade pa mycket
fina cement visade nagot béttre penetration ndr de dr blandade med faltblandare, medan bruk
baserade pa INJ30 visade ndgot béttre penetration nér de dr blandade med labblandare. Detta
bor undersdkas mera med en hogre fokus pa blandning.

3. Tillampning pa praktisk injektering

Dagens injekteringsarbeten utfores utgaende fran krav som stills i den tekniska
beskrivningen. Vanligt dr att de foreskrives att separationen skall métas enligt den standarden
som beskrives 1 artikeln och att separationen skall vara mindre 4n ett visst varde normalt 5 %
efter 1 timme. Den redovisade forskningen har klart visat att denna métmetod ej ger en
relevant bild i1 forhéllande till vad som uppkommer i bergets sprickor. Det finns dirfor ingen
anledning med hénsyn till risken for separation att anvénda sig av ldga vct-tal. Ett hogre vct
har bade béttre intrdngningsforméga och béttre reologiska egenskaper. Det vill sdga bade tatar
bittre och ger en snabbare intrdngning.

Vid design av injekteringsarbeten anvinds en ldgsta grans pa 100um for att anvinda sig av
cementbruk. Denna grins kommer fran tester med penetrationsmetern. Forst dr den gransen
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den sd kallade kritiska gransen dvs den grins for vilket allt bruk passerar och inte den minsta
grans. Vidare s visar var forskning att denna médtmetod ar konservativ. Den praktiska gransen
for vilket cementbruk kan anvindas ligger darfor betydligt 1agre och runt ca tva ganger storst
kornstorleken, vilket for INJ30, (vart vanligast anvinda cementsort) ligger pa ca 60 um.
Vidare visar forskningen att hogre tryck ger en bittre intrdngning. Det ger ocksa ett snabbare
injekteringsforlopp. Kan man exempelvis kontrollera risken for hydraulisk lyftning genom att
folja tryck och flodeskurvan med hjdlp av ”Real Time Grouting Controll Metod” sa kan bdde
sakrare, snabbare och tillforlitligare injekteringar utforas.
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VATTENTATANDE TILLSATSMEDEL | SPRUTBETONG
| MOTORVAGSTUNNLAR

Water sealing additives in shotcrete for high way tunnel

Per Lindén, WSP Sverige AB
Ingvar Bogdanoff, WSP Sverige AB
Jimmy Magnusson, Vagverket

Sammanfattning

Det dr en vedertagen uppfattning att sprutbetong i tunnlar inte blir vattentét.
Motorviagstunnlarna pa E18 mellan Sagén — EnkOping har inte forinjekterats. Istallet har
sprutbetongen utformas for att bli relativt vattentét for mattliga vattentryck.
Forutséttningar for vattentit sprutbetong antogs vara tillsatsmedel som téitar sprickor i
betongen, dkad betongtjocklek och sprickarmering i betongytan. Som sprickarmering
provades armeringsnét. Det visade sig dock vara mycket svért att rationellt armera med
ndt av kallvalsat stél vid de stora bergutfallen som uppstod vid sprangningarna. Niten
ersattes istillet med stalfiber. En del i konceptet var att den relativt tjocka sprutbetongen
skulle 6ka mojligheten att efterinjektera lackage, eftersom den bildar ett kraftigt mothall
mot ytldckage av injekteringsmedel.

Vattentdtande tillsatsmedel fOr att tita konventionell betong har anvénts under
decennier. I sprutbetong har dessa tillsatsmedel provats tidigare i tunnlar. Men
sprutbetongen i dessa har i 6vrigt inte utformats for vattentéthet.

Projekteringen av sprutbetongen foregicks av forsok i halvskala i 1,5 x 1,5 m stora
formar som sprutades till 150 mm tjock betong. Tre olika fabrikat pa vattentdtande
tillsatsmedel provades. Som referens anvidndes sprutbetong med olika tjocklekar, utan
tillsatsmedel. Efter att proverna hade hirdat i1 torrhet utsattes dessa for 1m vattenpelare
och lickageobservation.

Sprutbetongen i de fyra tunnlarna dr under utférande 2009. Resultatet av de
vattentdtande anstringningarna av sprutbetongen borjar framtriada.

Summary

It is a well known that shotcrete in tunnels can not be expected to be water tight.
Therefore the shotcrete usually is not designed for it. However for the highway E18
tunnels between Sagin — Enkoping, efforts were made to design the shotcrete to be tight
against the few meter water pressure from the ground-water. The common way in
Sweden for decreasing water leakage to tunnels is pregrouting the rock before
excavation. This is although a time consuming process with heavy impacts to tunnel
excavation cycles. The results from grouting works are not predictable and several
grouting rounds are necessary in many cases.
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The assumptions to water tight shotcrete were supposed to be a relatively thick layer of
shotcrete with water sealing additives. To avoid the common cracking of the shotcrete, a
crack control reinforcement should be laid close to the shotcrete surface to the tunnel.
After early tests in the tunnel, it became obvious that the modern cold drawn steel nets
were not suitable to attach to the uneven rock roof contour. Instead the shotcrete was
reinforced the normal way with steel fibers.

Water sealing additives for concrete has been in use for decades. It has been tested in
shotcrete in Sweden but the shotcrete in these cases has not been designed for water
tightness.

In order to test the effects of the additives, trials were performed in 1, 5 x 1, 5 m boxes
which were sprayed to 50; 100 and 150 mm thickness. Three different additives were
tested and compared with sample boxes without additives.

The shotcrete has been applied for a mayor part in the four short tunnels, during 2009.
The results from the efforts to design a water tight shotcrete will be visible when the
snow melts and the ground water pressure increases the oncoming spring.

Inledning

Den nya strickan mellan Sagén och Enkdping blir 15 km. Vagen far motorvigsstandard
med tva korfilt 1 varje riktning, som skiljs at av en fyra meter bred mittremsa med
vajerrdcke 1 mitten. Den nya végen blir ca 400 m kortare dn nuvarande strickning for
E18. Sammanlagt byggs dessutom tio kilometer dvriga allménna végar.

Tv4 tunnlar ingdr i vigavsnittet. Dessa byggs som tvé separata tunnelrdr om ca 100 m?
med en 10 m bred avgrinsande bergpelare. Den ena vid Frosvi, strax dster om Sagan.

Den andra vid Ullbro, norr om Ullunda. Tunnlarna blir 200 respektive 170 meter langa.

I objektet ingédr 13 broar varav 11 betongbroar, en rorbro och en elementbro. De tva
langsta broarna dr bron dver Sagén, 175 meter 14ng, och bron 6ver Lillan, 63 meter lang.

Total kostnad for objektet uppgér till ca 720 miljoner kr inklusive kostnader for
arkeologi och marklésen med mera.

Vigen ska 6ppna for trafik hosten 2010.
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Figur 1 Karta dver objektet E18 Sagén — Enkoping

Bakgrund till valt koncept

Tunnlar for biltrafik har som funktionskrav att vattendropp skall undvikas. Det
konventionella sittet att undvika vattendropp &r att tunnlarna tatas genom for- och
efterinjektering. Emellertid ger injektering i ménga fall inte tillrdcklig tatning.
Kvarstaende vattendropp maste dé avledas i1 drédneringar som isoleras mot kyla.

Injekteringar &r kostsamma momentet 1 tunnlarnas byggprocess. Karakteristisk for
injekteringsarbeten &r att det &r mycket svara att prognostisera. Forinjekteringarna
rubbar ofta arbetscykeln 1 de dvriga drivningsmomenten borrning, laddning och lastning
som drabbas av stillestand.

Bergtickningen 6ver tunnlarna dr normalt mellan ca 4-10 m med mindre lokala
variationer ner mot 1,5 m. Den ringa bergtidckningen gor att forinjektering kan bli svar,
eftersom injekteringsmedlet atminstone delvis riskerar att hamna i jordlagren ovanfor
berget. Omradet ovanfor tunnlarna dr bevuxet med skog. Det finns inga hus eller
brunnar som kan péverkas av en lokal vattenavsidnkning. Vattendomen medger dérfor
att inlickande vatten kan bortledas av dréneringar i tunnelgolvet.

Sprutbetong har anvénts i tunnlar under mer én ett halvt sekel. Den moderna formen
med vatsprutning kom igdng pa 70-talet och innebar da en radikal forbattring av
tekniken. Sprutbetong kan idag utféras med mycket hog kvalitet, styrka och sprutas till
tjocka skikt.

Det dr i tunnelsammanhang en vedertagen uppfattning att sprutbetong inte blir
vattentdtande. Orsaker till det kan vara att sprutbetong dimensioneras uteslutande for att
klara varierande lastfall — men inte mot lickage. Detta medfor att sprutbetongskikten
kan utforas i relativt tunna skikt. Dessa far genomgéende sprickor av krympning men
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aven mojligen av rorelser 1 bergmassan. Den mest extrema sprickbildningen péatréaffas pa
plana sprickytor som uppstétt efter bergnedfall. Sprutbetongen pa sadana ytor, liksom
pa berggaddar, gors ofta medvetet tunt eftersom betongen inte har barande funktion pa
dessa ytor. Vatten kan emellertid lidcka ut frdn berget dven frdn sadana ytor.

For att minska vattenldckage genom sprickor i betong har olika tillsatsmedel utvecklats.
Exempel pa saddana dr Xypex Admix, Penetron Admix och Kim System. Dessa verkar
genom kristallation i sprickorna som minskar eller stoppar vattengenomtréngning.
Dessa tillsatsmedel har anvints 1 konventionellt gjuten betong under decennier. Den
vattentdtande formégan dr vdl dokumenterad. Under senare tid har medlen provats dven
1 tunnlar med varierande resultat. Som exempel kan ndmnas Xypex 1 Tornskogstunneln 1
Stockholm och Vuolitunneln i Helsingfors. Penetron Admix har anvénts for eftertéitning
1 tunnel 1 Botniabanan och flera tunnlar i Norge.

Provning i halvskala
For att verifiera vattentdtning i sprutbetong med tillsatsmedel utfordes tester med tre
olika fabrikat. Forsoken projekterades och leddes av WSP under sommaren 2006.

Vattenyta
(1 m vattenpelare)

3 mm plat svetsad
till UPE balk

10 mm armeringsjarm
|

| ’,Bottenpiatta
|| Sprutbetong
[ ]
N -
W
2 Halbalk 100x40

Figur 2. Sprutning av prov med 150 mum sprutbetong.  Figur 3. Tviérsnitt av provlada.

Bakom betongen syns den 1 m héga platbehallaren for  Betongformen utférdes med

vattenbelastningen UPE balkar som forstirktes
med halbalkar for att minska
deformation fran krympning
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Den férska betongen vattnades under tva dagar varefter bottenformen revs och
kantbalkarnas undersida forstarktes med halbalkar. Sprutbetongen utférdes av Besab
efter recept som hade anvénts 1 Banverkets tunnlar i Trollhéttan.

0 Ballast 0-8 samt 4-6 1590 kg

0 Anldggningscement 500 kg

0 Flytmedel, Sikament-56 0,6 % av cementvikt
o0 vct=0,45

Provernas stilldes ca 1 m dver mark och ticktes med presenningar. Dérefter fick de sta i
sommarvarme under 49 dygn med underytan exponerad for luft.

Storleken pd ladorna valdes till 1,5 x 1,5 m {Or att efterlikna stora plana bergytor dar
man kan forvénta stor krympning.

Betongtjockleken valdes till 50, 100 och 150 mm.

Totalt tillverkades atta prover. Se tabell 1.

Tabell 1. Provers tjocklek samt olika vattentitande tillsatsmedel

Utan vattentitande | Vattentidtande Vattentdtande Vattentdtande

tillsats tillsats Xypex tillsats Penetron tillsats KIM HS
Admix Admix

50 mm 50 mm

100 mm 100 mm

150 mm 150 mm 150 mm 150 mm

Sprickbildning

Efter 49 dygns hérdning kunde konstateras att 50 mm referensprovet hade fétt en 0,5-
0,7 mm bred genomgéaende spricka.

I proverna med KIM HS och Penetron Admix fanns en ca 0,2 mm bred spricka i
betongfiltet.

Vattenbelastning

P& UPE balkarna som utgjorde formen for sprutbetongen hade en 1 m hog platsarg
svetsats fOr att utgdra vattenbehallare.
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Figur 4. Full vattenbelastning med 1 m vattenpelare

Vattenlast 0,1 och 0,3 m

Efter 56 dygn belastades proverna med 0,1 m vattenpelare. Samtliga prover utom KIM
S och Penetron Admix hade mycket kraftiga lackage i anslutningen till stdlbalkarna dér
betongen hade sléppt pga krympning.

I provet med 50 mm referens betong sjonk vattenytan hastigt genom den genomgéende
sprickan och langs kanterna till stalbalkarna. I 6vriga prover utan tillsatsmedel uppstod
fukt flickar. Aven samtliga prover med 150 mm betong blev bléta efter kanterna mot
stalbalkarna.

For att kunna behélla vatten ovanfor proverna titades betongens anslutning mot
balkarna dir betongen hade krympt fran formen.

Lasten 0,3 m péafordes ndsta dygn. Referens provet 50 mm lackte kraftigt genom
sprickan. Liackaget avtog dock efter ytterligare ett dygn. En forvanande hog sjdlvldkning
hade intréffat i provet.

Vattenlast 1,0 m

Vattennivan okades till 1,0 m vattenpelare, 63 dygn efter sprutningen. Tat dropp pa flera
stéllen ldngs balkarna uppkom nu i KIM HS och Penetron Admix som inte hade
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eftertdtats mot kanterna till stalbalkarna. Lackaget avtog dock och en markant
sjdlvlakning intrdffade efter ndgra dygn. Lackagen minskade sedan ytterligare ndgot.
Tathet efter 122 dygn

0 50 mm referens var blot 6ver hela ytan.

150 mm proverna Penetron Admix, KIM HS och Xypex Admix var torra mitt

1 félten utanfor balkarna. Enstaka dropp forekom i anslutningen till stalbalkarna.
Referens proverna 100 och 150 mm hade fuktflickar &ven ute i félten.
Referensprovet 150 mm var blott pa ca 90 % av ytan.

Referensprovet 100 mm var nagot torrare én referensprovet 150 mm.

Xypex 50 mm hade tét dropp ldngs kanterna mot balkarna och ca 50 % av

ytan var blot.

Xypex 100 mm var blét dver ca 50 % av ytan

O O OO o

o

Figur 5. Undersidan pa 150 mm Penetron Admix till vinster och referensprovet till
héger efter avslutad test med 1 m vattenpelare

Sprickbildningen i betongproverna blev avsevirt mindre 4n forvantad. Endast 50 mm
referens fick en synlig genomgéende spricka.

Forsoken visade efter 120 dygn, att 150 mm betong med tillsatser av vattentitande
medel forblev torr mitt i proverna dér det inte fanns inverkan av lackage frén kanterna.
De skillnader som fanns mellan de tre 150 mm proverna med olika fabrikat av
tillsatsmedel kan bero lokala variationer i sprutningen mot balkarna.

Att referensprov 100 mm var torrare dn referensprov 150 mm kan bero pa anomalier i
betongen som uppstar vid sprutningen.

Referensprovet 100 mm var ungefar lika fuktig som Xypex 50 och Xypex 100.
Xypex 50 var mycket torrare dn referensprovet 50 mm.
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Finansiering av forsoken
Forsoken finansierades av Banverket, Vigverket Region Mélardalen och WSP
Samhiéllsbyggnad.

Projekterad vattentatande sprutbetong

Halvskaleforsoken indikerade att 150 mm sprutbetong har forutséttningar for att bli
relativt vattentdt for ldga vattentryck. For att minimera sprickbildning projekterades ett
armeringsnit placerad mot tunneln.

150 MM SPRUTBETONG (32/40

SYSTEMATISK BULT @25

%0

MUTTER OCH BRICKA ARMERINGSNAT

- NPS 500, 50-10750

Figur 6. Projekterad sprutbetong

Armeringsnét var innan fiberarmering kom att dominera, relativt vanlig i sprutbetong.
De moderna armeringsnéten dr emellertid kalldragna. Dessa kunde inte monteras efter
bergytan som stéllvis var mycket ojimn. Forsok med armeringsnét visade att de styva
ndten skulle krdva stora mangder moduleringsbetong. Den utférda sprutbetongen
armerades dirfor pa konventionellt sitt med stalfiber.

Som vattentitande tillsatsmedel valde entreprendren Penetron Admix.
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50 MM STALFIBERARMERAD SPRUTBETONG (32/40
120 MM STALFIBERARMERAD SPRUTBETONG MED PP-FIBRER C32/40

30 MM OARMERAD SPRUTBETONG MED PP-FIBRER [32/40

SYSTEMATISK BULT @25
TEORETISK BERGKONTUR

Figur 7. Utford sprutbetong

En synnerligen viktig aspekt i konceptet &r att sprutbetongen skall utforas till full
tjocklek i ett paslag. I tunna skikt blir sprickorna stérre 4n 1 tjocka skikt. I dessa blir
vattenforingen storre med risk for att kristallbildningen fran vattentétande tillsatsmedlet
inte réacker till.

En annan del i1 konceptet r att den tjocka sprutbetongen é&r ett utméarkt mothall vid
efterinjektering. Detta utfors med polyuretan genom smala manschetter i 0,5 m borrhal.

Lagesrapport

Tunnlarna &r fardigsprangda och allt forstiarkningsarbete &r avslutat. Ingen
forinjektering har utforts. Vid vissa vattenldckage monterades tunna dranmattor mot
berget for att undvika att den férska sprutbetongen skulle tryckas ut.

Under varen 2010 utfors efterinjektering med polyuretan. Mangden ar uppskattad till
400-500 hal i det fyra tunnelroren. Dérefter kommer kvarstaende ldckage att atgirdas
med traditionella drinmattor. Omfattningen &r 1 nuldget bedémd till totalt 10 % av den
betongtickta tunnelarean.

Uppfoljning av lackage och utvérdering av konceptet kommer att utféras under véren
och sommaren 2010.

\

Figur 8. Ett av tunnelréren innan‘efterinj ektering
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EXPERIENCES WITH REAL TIME GROUTING CONTROL METHOD

Erfarenheter av Real Time Grouting Control Method (Injekteringskontroll
I realtid)

Bjorn Stille Vattenfall Power Consultant AB

Prof. Hakan Stille KTH Royal Institute of Technology

Prof. Gunnar Gustafson Chalmers University of Technology
Shinji Kobayashi Shimizu Corporation

Abstract

In the paper the concept of “Real Time Grouting Control Method” is described in order to
calculate the grout penetration and to control grouting in real time by applying developed
theories for grout spread. The stop criterion can with this method be related to achieved grout
spread such as the fact that grouting is completed when the grout penetration for the smallest
fracture that has to be sealed is above a certain minimum value (target value) or before the
grout penetration for the largest fracture aperture reaches a certain maximum value (limiting
value).

It might also be possible by following the ongoing grouting minute by minute to predict the
course of the grout flow and spread and also analyze the risk for uplift and jacking. These
issues will also be discussed in the paper.

Verification of the “Real Time Grouting Control Method”, with field data from four tunnel
projects in Sweden is presented in the paper. The calculated flow dimensionality, the
calculated fracture apertures and the calculated grout flows were quite close to those
measured. This indicates that the “Real Time Grouting Control Method” may be applicable to
real grouting design and control.

Sammanfattning

I artikeln beskrivs konceptet “Real Time Grouting Control Method” for att kontrollera
injekteringen i realtid genom att applicera teorier for bruksspridning. Stoppkriteriet kan med
den hir metoden relateras till en uppnddd intrdngningsldngd storre an ett minsta virde (mél
vérde), for den minsta sprickan, eller mindre an ett visst max vérde (begransande vérde). for
den storsta sprickan.

Det kan ocksa vara mgjligt att folja injekteringen minut for minut {or att forutséiga
bruksflodet, bruksspridningen och for att analysera risken f6r upptryckning och sprackning
vilket diskuteras i artikeln.

”Real Time Grouting Control Method” verifieras i artikeln med data fran fyra tunnel projekt.
Berdknad flodesdimensionalitet, berdknad aperture och berdknat flode var ndra de uppmatta.
Detta indikerar att "Real Time Grouting Control Method” kan appliceras for injekterings-
design och kontroll.
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1. Introduction
1.1 Background

The objective of grouting of tunnels and dam foundations is to reduce water flow into the
tunnel or under the dam. This will be achieved by filling up the water bearing fractures to a
certain length creating a water tight zone. The spread of grout is governed by a number of
complex relations. Up to 1990, the understanding was more or less based on empirical
knowledge as described in /Houlsby, 1990/. A deeper theoretical understanding of the
mechanism as manifested in /Lombardi, 1985/, /Héssler et al, 1988/, /Gustafson and Stille,
1996/ and /Eriksson et al, 2000/ has had an impact on the development of both new stop
criteria and new grouting materials.

The research during recent years has given us a better understanding of the water-bearing
structures of the rock mass as well as analytical solutions of the grout spread /Gustafson and
Claesson, 2005/. In /Héssler,1991/ the concept of analysis of grout spread in real time was
discussed for the first time. The analytical solutions of the governing differential equations
have implied that tools for analyzing grout spread in real time have been possible to develop.
The principle was first described in /Gustafson and Stille, 2005/ and was later further
developed in /Kobayashi and Stille, 2007/ and in /Kobayahi et al 2008/.

In this paper the concept of what is called the “Real Time Grouting Control Method” is

presented which is based on the development of the theories for grout spread mentioned
above. This paper has in an extended version first been presented in Geomechanics and

Tunnelling 5, 2009 /Stille et al 2009/.

1.2 Grouting control with “Real Time Grouting Control Method

Modern grouting equipment has a computerized logging tool which continuously records
different grouting parameters such as grouting time, grouting pressure, grout flow and grouted
volume. By following the ongoing grouting minutes by minutes it will be possible with the
above mentioned theories to predict the course of the grout flow and penetration and also
analyze the risk for uplift and jacking. It will imply that the stop criterion can be related to
grout penetration which is desirable instead of volume or minimum flow according to
following:

* Grouting is completed when the grout penetration of the smallest fracture, that has to be
sealed, is above a certain minimum value (target value) or before the grout penetration for
the largest fracture aperture reaches a certain maximum value (limiting value).

The concept of the “Real Time Grouting Control Method” is to calculate the grout penetration
and control grouting in real time by applying the development of the theories for grout spread.
The procedures for the “Real Time Grouting Control Method” system are shown in figure 1.1
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| Required data input

Phase 1: Verification

Dimensionality and grout transmissivity (fracture
aperture) will be estimated based on recorded
grout flow and pressure during the first five to ten
minutes after hole filling.

Phase 2: Prediction

v

Prediction of grout flow and grout penetration
based on the estimated dimensionality and grout
transmissivity (fracture aperture) and given grout

pressure
A 4

Estimation of required grouting time to fulfill

requirements of penetration

Phase 3: Controlling

A 4

Checking the grout spread by comparison of

actual flow with predicted. Checking risk for
hydraulic jacking

Figure 1-1. Grouting control procedures using the “Real Time Grouting Control Method”.
Kontroll procedur for injektering med “Real Time Grouting Control Method”

The minimum penetration length and/or maximum penetration length will be required as input
data. Since the penetration length is proportional to the fracture aperture, the smallest aperture
that has to be sealed as well as the aperture of the largest fracture will also be required. In
order to calculate the penetration length, the grout material properties must be known. In
addition, other data such as groundwater pressure and hole filling volume are necessary. Table
1-1 shows the data required for the grouting control system

Table 1-1. Required data for the “Real Time Grouting Control Method”.

. Erforderlig indata till “Real Time Grouting Control Method”.
Hydro geological design Smallest aperture size that has to be sealed — Minimum
data penetration length

Largest aperture size — Maximum penetration length
Grout material properties Yield value

Viscosity

Grout mix penetrability (minimum aperture size)
Other data Groundwater pressure

Hole filling volume
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2. Application of Real Time grouting Control Method

2.1 Required data input

In the following section, one actual grouting logs recorded from the grouting field experiment
at the 450 m level in the Aspd HRL, and shown in Figure 2-1, are used to explain the grouting
control method. To complete the required data and make up an example, the following values
are assumed:

* Requirements
Smallest aperture size 0.05 mm - Minimum required penetration length 7.5 m
Largest aperture size 0.10 mm - Maximum required penetration length 25 m

* Grout properties Yield value (zg): 0.296+¢”"* Pa, viscosity (u): 0.0056+¢”*** Pas

Groudwater pressure 3.36 MPa

Hole filling volume 701

Grouting data (2)

—— Groutflow Grouting pressure
30 | 17
|
|
25 | | 16
| ©
= 20 | : ° S
£ | 14 %
< 15 | 3
43 7
£ 10| : 3
| 12 o
|
5 : 11
0 | | | 0
0 5 10 15 20

Time [min]

Figure 2-1. Recorded grout flow and grouting pressure /Kobayashi et al 2008/.
Injekteringsdata; Bruksflode och injekteringstryck /Kobayashi et al 2008/.

2.2 Phase 1 Verifaction

Determination of dimensionality

After the grout hole has been filled (8 minutes), corrected time can be calculated on the basis
of the grouting pressure and the grout properties. By using the corrected time, the recorded
grout flow and the grouted volume, the dimensionality of the flow in the fracture can be
calculated during the grouting procedure. As examples, the indexes for determination of the
dimensionality after 15 min. (grouting time 7 minutes) are shown in to Figure 2-2. Although
spread of the calculated values is found due to the fluctuation of the grouting pressure, it is
likely that the flow dimension of Grouting No. 2 is 2D. The average value for the index

parameter is Ot/ V, =0,82.

verage
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Dimensional analysis

2 X
3 * . .
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Figure 2-2.  Index for analyzing the dimensionality, Ot/ V.
Index for analys av dimensionalitet, Qt/V.

Estimation of Grout transmissivity (fracture apertures)

The theoretical grout volume can be calculated for both the 1D and 2D cases. In both cases it
has to be born in mind that grout may enter several fractures, shown by the term Y wb’ for the
1D case and ¥'5° for the 2D case. Both terms are a function of the fracture aperture. However
the generally Pareto distributed transmissivity / Gustafson and Franson, 2005/ of the fractures
means that the largest fracture dominates the water inflow and the penetration of the grout.
Taking the cubic root of Y'b° will therefore give a reasonable approximate value of the largest
aperture for the 2D case. Figure 2-3 shows a comparison of calculated and measured injected

volumes after that the borehole was filled with grout. The parameter Zb3 =55-10"" m’ was
determined by minimizing the sum of squared differences between them. Assuming that the
whole transmissivity corresponds to one fracture gives » =82 um. This value is roughly the

same as given as maximum aperture. For the 1D case the width of the channel must also be
estimated.

2,E-02

e

2,E-02 A

L |
1,E-02
/
5,E-03 /{

0,400 12

V (m3/s)

0 100 200 300 400 500

t (sec)

Vcalc ®m V measured

Figure 2-3.  Comparison of calculated and measured grout volumes, z b*=55-10"m’

Jamforelse mellan berdknade och uppmditta bruksvolymer. Zb3 =55-10" »’
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2.3 Phase 2 Prediction

Calculation of penetration length and grout flow

Once the dimensionality of the fracture has been determined, the theoretical penetration
length and grout flow can be calculated based on the fracture aperture. Figure 2-4 shows the
penetration length after 15 min. and figure 2-5 shows the grout flow.

Penetration length (2D)

—Dp=bmax b=bmin m Hoke filed
T
Max imum le ngth l
e 25 e
r 1
20 T
i 1
15| l
- Miniimumlength- - — — —— —— ——— — — — :7777— 777777777777
10] /'
[
13 ‘ = : ‘
0 5 10 15 20
Time [min]

Figure 2-4.  Estimated penetration length for the 2D case after 15 min /Kobayashi et al 2008/.
Berdknad intrdangningsldngd for 2D fallet efter 15 min injektering. /Kobayashi et al 2008/.

Estimation (2D)

Groutfow — — Groutflow (Esimated) Grouting pressure m  Holefiled
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Figure 2-5. Estimation of grout flow for the 2D case up to 15 min /Kobayashi et al 2008/.
Berdknat bruksflode for 2D fallet efter 15 min injektering /Kobayashi et al 2008/.

Estimation of required grouting time-Stop Criteria

The grouting cannot be considered complete at # = 15 min., as the grout penetration in the
smallest fracture aperture to be sealed has not yet reached the target value and the grout
penetration in the largest fracture is not above the limit value. It appears as though the grout
penetration of the minimum fracture aperture will not reach above the required minimum
value (see figure 2-4). Nor will the grout penetration for the maximum fracture aperture reach
above the required maximum value for a reasonably long time to come. In this case, the
grouting design should be changed by, for example, using a higher grouting pressure or a
grout material with a lower viscosity.

By using the estimated fracture apertures (grouted fracture “volume”) Y wb” for the 1D case

and Y'b° for the 2D case at a certain point, it is possible to predict the grouting. However, the
grouting pressure must of course be assumed in order to predict the grout flow and the grout
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penetration. The penetration could be improved by increasing the grout pressure. In this case,
a calculation has also been made for a pressure of 7 MPa as shown in Figure 2-6 and 2.7.

Prediction (2D)

Grout flow — — Groutfow (Predicted)
GrounngJ:ressure — - =Grouting pressure (Predicted)
m  Holefille
30 T T T T T 8
| | | | |
25 o A - r~-—-—-—-~=—-—=-=7
1 1 ' 1 1 16 =
— B | | | o
g  NWWWWA : : 15
= | | | | | [)
el : : : : : 145
o | | | | | 13 »
10 f | | | | | o
| | | | | 42 o
) L e -
| e .
| | |
0 | . | | | | 0
0 5 10 15 20 25 30

Time [min]

Figure 2-6.  Prediction of grout flow over a period of 30 minutes for the 2D case using the increased
grouting pressure /Kobayashi et al 2008/.
Bruksflodesprognos under 30 min period for 2D fallet med okat injekteringstryck
/Kobayashi et al 2008/.

Penetration length (2D)
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Figure 2-7. Prediction of penetration length over a period of 30 minutes for the 2D case using the
increased grouting pressure /Kobayashi et al 2008/.
Prognos over intringningslingden under 30 min period for 2D fallet med okat
injekteringstryck /Kobayashi et al 2008/.

The calculation gives that the required penetration will be achieved after about 22 minutes
with increased grouting pressure. This will be the stop criterion for the grouting.

2.4 Phase 3 Controlling

Calculation of the risk of hydraulic jacking and uplift
Grouting will induce stresses in the rock mass. They may cause block movements, hydraulic
jacking or uplift. The risk of uncontrolled deformations have to be avoided and depends on
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the pressure and volume /Lombardi and Deere 1993/. Studies carried out by /Brantberger et
al., 2000/ showed that the risk of hydraulic uplift was better analyzed by introducing grout
penetration instead of volume. Since the penetration length will be calculated during the
grouting process in the “Real Time Grouting Control Method”, it may be possible to check
the risk of uplift in real time. Comparison between predicted and measured grout flow or
estimation of grout transmissivity (fracture aperture) will also give a direct possibility to
notice hydraulic jacking. Some examples will be shown in chapter 3.

The term uplift in this context corresponds to ultimate bearing capacity of rock mass.
Hydraulic jacking may occur at lower level /Gothill and Stille, 2009/ and /Fransson et al
2007/.. It is important to point out that there are also other cases such as leakage of grout to
the face or jacking the face which also have to be considered. Such risks can be controlled by
reviewing the flow-pressure data. Largest risk for uplift is connected to longest penetration.
Therefore the penetration for the largest fracture aperture should be used in the calculations.
In /Brantberger et al., 2000/, the allowable lifting force is calculated with an assumption of a
circular open fracture so that the lifted rock mass geometry. Corresponding analysis have
been carried for the 1-D cases in /Kobayshi et al 2009/.

3. Experiences from different case histories

3.1 Case histories

The theory of grout penetration and grout flow has been tried on four projects in order to
demonstrate the applicability of the theory. The projects, case histories are located at different
parts of Sweden in different geologies and at different depths. For each case, grout data have
been recorded and the theory of dimensionality, estimation of fracture apertures and

theoretical grout flow has been calculated.

The case histories are from Aspd Hard Rock Laboratory at the 450 m level, the Northern Link
Road projects in Stockholm and from Botniabanan a railway project in the middle of Sweden.
The data from the Aspd Hard Rock Laboratory have been showed in paragraph 3 to
demonstrate the application of the theory, which was performed in a very controlled
environment under the supervision of SKB (Swedish Nuclear Fuel and Waste Management
Co).Short summaries of the project data are shown in Table 3-1.

Table 3-1. Case history summary.
. Fallstudie sammanfattning.
Case history Geology Depth Inleakage Comments
(data from:) | (after grouting)
Aspd Aspd diorite, 450 m <4,5 /min.100 m | Swedish nuclear repository research center,
very competent very good quality data, / Kobayashi et al.2008/
Northern Link Granite, Gneiss, 10-20 m ~2 1/min.100 m Road tunnel system, Swedish road
NL101 competent administration, Long (20 m), planar and smooth
fractures, “bedding planes/. Urtel & Bohlin,
2008/
Northern Link Sedimentary 20 m ~4 1/min.100 m* Road tunnel system, Swedish road
NL34 gneiss, fractured administration, fractured rock, zones. /Bruno,
2009/
Botniabanan Metagreywacke, | 80 m ~20 /min.100 m | Rail road tunnel system, Swedish rail road
(E3541) partly very administration, partly very fractured, high
fractured frequency of zones. / Stille&Andersson, 2008/

*Estimated value, project is under construction.

126




3.2 Method of analysis

The method of analysis follows the outline described in the paragraphs above. The logged
data are processed for each individual grout hole and after a given time after hole filling
(about 5 to 10 min but could be depending on the rock mass) the dimensionality are evaluated.
At this point an initial sum of fracture apertures are calculated. The data are used to calculate
a theoretical flow that can be compared to the actual flow from the case record to show the
veracity of the theory.

3.3 Examples of applications

The data from /Bohlin and Urtel 2008/, /Kobayashi et al 2008/ and /Bruno 2009/ are shown
in figures 3.1-3.8 to demonstrate the application of the theory. In these records it is shown that
the data from the grouting hole can be used to calculate a sum of fracture aperture and that
this information can be used to calculate a theoretical grout flow that follow the case data
fairly well. Some cases which show hydraulic jacking are also given.

Dimensionality

The dimensionality show the dominating grout flow paths within the rock mass. Since the
calculated product of Q*#/) are influenced by the oscillating pump pressure the
dimensionality show a corresponding fluctuation. In the calculations made by /Bruno, 2009/,
the dimensionality are calculated with a corrected time for the 1 and 2D flow case. The
corrections are made for each flow case and each result in separate different dimensionality
data. In figures 3-1 and 3-2 dimensionality data are shown for a 2-D and a 1-D case but with
both possible sets presented. As can be seen in the figures either set give the same
interpretation of 2-D flow.

o 1Dcomected o« 20 corected
DIMENSIONALITY . e
10 theory 20 theory

Otely

time {min}

Figure 3-1.  Dimensionality of hole 31, fan 6, showing 2D flow /Kobayashi et al 2008/.
Dimensionalitet for hal 31, skdrm 6, figuren visar 2D flode /Kobayashi et al 2008/.
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Figure 3-2.  Dimensionality of hole 1, fan 7, showing 1D flow/Kobayashi et al 2008/.
Dimensionalitet for hdl 1, skdrm 7, figuren visar 1D flode /Kobayashi et al 2008/.

In some cases see figure 3-3, the data indicate that the dimensionality can vary /Bruno, 2009
and Kobayashi et al 2009/ and that during the course of grouting a hole can change from 2-D
to 1-D and back again. This is not surprising however considering the heterogeneity of the
rock mass and the fact that grouting is performed sequentially and each grout hole will
interfere with the previously performed grouting. One should also consider the experience
from exploratory water tests that indicate either erosion of fractures or clogging, /Houlsby
1990/ and /Eriksson and Stille, 2005/. Other explanations could be elastic deformations in the
rock mass /Gothéll and Stille, 2009/ or block movements within the rock mass. For these
cases the calculated theoretical flow can be adjusted after the dimensionality and a fairly good
fit between the curves can be seen.
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Figure 3-3. Dimensionality of hole 22, tunnel 301 section 1547, showing varying 2-D to 1-D to 2-D
data /Bruno 2009/.

Dimensionalitet for hal 22, tunnel 301 sektion 1547, figuren visar varierande 2-D till 1-D
till 2D fléde /Bruno 2009/.

Prediction of grout flow

After the dimensionality of the hole have been evaluated the sum of fracture apertures and
theoretical flow can be calculated. The calculated flow in figures 3-4 to 3-6 is related to the
dimensionalities in figures 3-1 to 3-3 respectively. The calculation of the theoretical flow
follows the pressure curve and the resulting theoretical flow curve can be compared to the
actual recorded. In the figures the nominal O-predicted is used as the theoretical flow.
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Figure 3-4.  Comparison between measured and predicted flow for hole 31, fan 6, 2D-flow /Bruno

2009/.
Jamforelse mellan uppmdtta och prognosticerat flode for hal 31, skdrm 6, 2-D flode /Bruno
2009/.
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Figure 3-5. Comparison between measured and predicted flow for hole 1, fan 7, 1D-flow /Bruno 2009/.
Jamforelse mellan uppmditt och prognosticerat flode for hal 1, skidrm 7, 1D-flode /Bruno

2009/.
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Figure 3-6. Comparison between measured and predicted flow for hole 22, tunnel 301 section 1547,
varying flow /Bruno 2009/.

Jamforelse mellan uppmditt och prognosticerat fléde for hal 22, tunnel 301 sektion 1547,
varierande flode /Bruno 2009/.
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As can be seen in figure 3-6 where both 1D predicted flow(pink) and 2D predicted
flow(green) are shown the recorded grout flow follow the respective theoretical curve
according to the varying dimensionality.

Jacking
Sometimes during grouting other anomalies have been recorded. Some of these include uplift
or jacking of the ground for shallow grouting operations, figure 3-7 and 3-8.

From the NL101 comes an example of probable jacking with an increasing grout flow for an
almost constant pressure. As can be seen in figure 3-7 are the pressures subsequently lowered
resulting in an immediate reduction in grout flow but subsequently the trend is that the flow
increase. This indicates a probable jacking or uplift of the rock mass (the rock cover was
about 10 m during this grouting round).
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Figure 3-7. Possible uplift or jacking of the rock mass, hole 2, section 267, 2D flow, NL101 adapted
from /Bohlin and Urtel 2008/.

Mojlig upptryckning eller sprdckning av bergmassan, hdl 2, section 267, 2-D flode, NL 101
efter /Bohlin and Urtel 2008/.

A similar case from NL33, 34 is shown in figure 3-8 where after 26 minutes of grouting the
pressure is increased, resulting in an immediate increase in flow. After this possible local
jacking the flow goes down followed by a continuous increase in flow until the grouting is
aborted after about 40 minutes in spite of the fact that the pressure was reduced.

Flow prediction 2DIM better approx.
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Figure 3-8. Possible uplift or jacking of the rock mass, hole 16, 2D flow /Bruno 2009/.
Mojlig upptryckning eller sprdckning av bergmassan, hal 16, 2-D Fléde /Bruno 2009/.
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5. Conclusion

In the paper the concept of “Real Time Grouting Control Method” is described in order to
calculate the grout penetration and to control grouting in real time by applying developed
theories for grout spread. The stop criterion can with this method be related to achieved grout
spread such as the fact that grouting is completed when the grout penetration for the smallest
fracture that has to be sealed is above a certain minimum value (target value) or before the
grout penetration for the largest fracture aperture reaches a certain maximum value (limiting
value).

It might also be possible by following the ongoing grouting minute by minute to predict the
course of the grout flow and spread and also analyze the risk for uplift and jacking.

This could be of special interest for shallow surface grouting or grouting close to other
subsurface areas where the possibility to detect jacking or uplift of the rock mass could be of
critical interest. The most significant action from the presented examples would have been the
ability to abort grouting or lower the grout pressures. These issues have also been discussed in
the paper.

Verification of the “Real Time Grouting Control Method”, with field data from four tunnel
projects in Sweden is presented in the paper. The calculated flow dimensionality, the
calculated fracture apertures and the calculated grout flows were quite close to those
measured. This indicates that the “Real Time Grouting Control Method” is applicable to real
grouting design and control.
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STABILITETSANALYS AV KROKSTROMMENS
VALVDAMM

Stability analysis of the arch dam at Krokstrommen

Anders Gustafsson, Sweco Infrastructure

Fredrik Johansson, Sweco Infrastructure/Avd. Jord och Bergmekanik, KTH
Alexandra Krounis Guerrero, Sweco Infrastructure/Avd. Jord och Bergmekanik, KTH
Hdkan Stille, Avd. Jord och Bergmekanik, KTH

SAMMANFATTNING

Sweco har pd uppdrag av Fortum utfért en stabilitetsanalys av valvdammen vid
Krokstrommens kraftstation. I denna artikel presenteras resultaten fran berdkningar av
spanningar och deformationer som utforts med berdkningsprogrammet FLAC3D och
som ingdtt 1 denna analys. Berikningarna utfordes med en berdkningsmodell som
omfattar valvdammen, dess stodkonstruktioner samt underliggande berggrund. Béade
forhallanden med och utan den forstirkningsplatta som finns nedstrdoms dammen
analyserades. Tillfredsstdllande Overensstimmelse uppnaddes mellan berdknade och
uppmitta deformationer, badde vad giller den permanenta rorelsen i samband med
didmningsupptagningen och de cykliska rorelserna till foljd av temperatureffekter.
Berdkningarna med FLAC3D visade pa tillfredstéllande global sdkerhetsfaktor mot
brott i berggrunden for valvdammen. Sidkerhetsfaktorn uppnddde for samtliga studerade
berdkningsfall acceptanskriteriet som satts till 4 i enlighet med internationella riktlinjer.
Resultaten frdn FLAC3D visade dven att forstairkningsplattan har en gynnsam effekt for
dammens globala stabilitet. Plattan medfor att den globala sékerhetsfaktorn mot brott i
berggrunden Okar fran ca 4,0 till 5,5. Det kunde &ven ses 1 resultaten att
forstarkningsplattan gett upphov till vissa horisontella rorelser i berget under plattans
vanstra del, vilket sammanfaller med det omrade diar rorelser indikerats med
deflektometrar.

SUMMARY

By commission of Fortum, Sweco has performed a stability analysis of the arch dam at
Krokstrommen hydropower plant. In this paper, the results from the calculations of
stresses and deformations performed with the program FLAC3D are presented, which
has been a part of this analysis. The calculations were performed with a model that
included the arch dam, the abutments and the rock foundation. Conditions with and
without the reinforcement-slab that are located downstream the dam were analysed.
Calculated displacements were in accordance with measured displacements, both due to
the permanent displacements from filling the reservoir and cyclic displacements from
temperature changes during the year. The calculations with FLAC3D gave acceptable
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global safety factors against failure in the rock foundation. In all of the analysed load
cases, the safety factor exceeded the acceptance requirements which were set to four in
accordance with international guidelines for arch dams. Furthermore, the calculations
showed that the reinforcement-slab has a favourable effect on the global safety of the
dam. The slab resulted in an increase of the global safety factor from 4,0 to 5,5. In
addition to this, the calculations also showed that the slab resulted in certain
displacements under the left part of the slab, which coincides with the area where
horizontal displacements has been observed with deflectometers.

1. BAKGRUND

Valvdammen vid Krokstrommen byggdes under aren 1947 till 1952. Dammen har en
konstant radie pd 100 m och en maximal hdjd pa 45 m. Dammens ldngd vid krén ar 160
m och avstandet mellan anfangen dr 144 m. Betongvalvet adr uppbyggt av 18 monoliter
som dr sammanfogade med gjutfogar samt forsett med ytarmering som, enligt vad som
angetts av den ursprunglige konstruktoren (E. Reinius pd VBB), endast har en
sprickfordelande funktion. En 6versiktbild av valvdammen kan ses i Figur 1.

Figur 1: Oversiktsbild av Krokstrémmens valvdamm (Foto: Fortum). Overview of the
arch dam at Krokstrommen (Photo: Fortum).

I samband med en fordjupad dammsékerhetsutvirdering berdknades spdnningar och

deformationer i valvdammen. Dessa berdkningar omfattade endast sjdlva valvet och tog
inte hédnsyn till bergrundens styvhet. I den fordjupade dammsékerhetsutvirderingen
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rekommenderades att stabiliteten mot brott 1 berggrunden skulle kontrolleras. Till foljd
av detta genomfordes en kompletterande geologisk undersokning, samt kompletterande
stabilitetsberdkningar. Dessa berdkningar visade att en forstarkning av berget nedstroms
dammens centrala delar var nodvéndig. Losningen blev en forstirkningsplatta som
byggdes ar 2002 omedelbart nedstroms dammens centrala delar. Plattans uppgift &r att
genom sin tyngd Oka skjuvhéllfastheten i bergmassan bakom dammen. Da plattan ar
gjuten direkt mot valvdammen &r det mdojligt att den till viss del kan padverka dammens
styvhet och ddarmed kraftférdelning och deformationer. Innan gjutningen av plattan
paborjades installerades instrument for métning av vertikala och horisontella rorelser
samt portryck.

Ar 2006 ombads Sweco att analysera mitdata frin instrumenteringen under
forstarkningsplattan. Det konstaterades d& att nagra portrycksgivare visat plotsliga
portrycksstegringar. 1 samband med dessa stegringar i1 portrycket indikerade
deflektometrar att mindre horisontella rorelser utvecklades i berggrunden, speciellt
under forstdrkningsplattans vénstra delar.

Mot bakgrund av detta beslutades att valvdammens spédnningar och deformationer samt
dess belastning pa berggrunden skulle analyseras, vilket resulterade i den berdkning
med FLAC3D (ITASCA 2006) som presenteras i denna artikel.

2. GEOLOGI

Enligt geologiska undersokningar bestar berggrunden av relativt lattvittrad rod granit,
s.k. rdtangranit, som &dr varvad med en ndgot mindre vittrad finkornigare ljusare ibland
grd granit. En forkastningspricka ligger centralt under dammen med en stupning pa
cirka 45° in under dammens hogra sida. Forkastningsprickan har en bredd pa 5-10 cm
med en fyllnad av lerartat krossat berg. I anslutning till forkastningssprickan 1 ett cirka 4
m brett band &r bergets kvalit¢ mycket dalig med hog sprickfrekvens, stark vittringsgrad
och inslag av lera. Under och till vinster om denna dr bergets kvalit¢ mycket bra med
lag sprickfrekvens och relativt ovittrad berg. Ovan och till hdger om det déliga berget i
anslutning till forkastningssprickan ér sprickfrekvensen ldgre men partier med delvis
kraftigt vittrat berg med grus och lera forekommer. Till hoger om dessa omraden
domineras bergrunden av tva sprickgrupper som tillsammans bildar blockstorlekar av
0,5-1 m. Bergets kvalité dr i detta omrdde acceptabel till bra.

Baserad pa genomforda undersdkningar skapades en geologisk modell av bergrunden
under valvdammen. Denna modell visar att berget generellt kan indelas i fyra olika
bergtyper. Tabell 1 redovisar bergkvalité, vittringsgrad och sprickfrekvens for de olika
bergtyperna. I Figur 2 redovisas en sektion av den geologiska modellen under dammens
centrala delar.
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Tabell 1: Beskrivning av identifierade bergtyper. Description of identified rock types.

Bergtyp GSl Kvalitet Vittringsgrad Sprick- och vittringszoner
Ytligt nagot vittrad mot . .

A 75 - 85 Mycket bra djupet ovittrad Lag sprickfrekvens

B 55-175 lz)krzceptabel till Varierande vittringsgrad Relativt hog sprickfrekvens

C 3555 Dlig Delws mycket kraftigt Vittringszoner med grus och
vittrad lera

D 20 - 35 Mycket dalig Grus- och lervittad C.?.a 4 m bred sprickzon med

forkomst av lera

’/

S iy 3
] .
“J .
/ .
2 N / »
.
-
.
VITTRINGEZON 4
—— el
C)
»
.

BERGTYP-A

VITTRINGSZONER

BERGTYP B

“_FORKASTNINGSZON MED LERSLAG

Figur 2: Geologisk modell av bergmassan centralt under valvdammen sett i
nedstromsriktningen. Geological model under the central parts of the arch dam seen in
the downstream direction.
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3. NUMERISKA BERAKNINGAR MED FLAC3D
3.1 Analyserade Lastfall
Foljande normala lastfall analyserades:

Vattenyta vid DG +339, utan forstarkningsplatta

Vattenyta vid DG+339, och sommartemperatur utan forstarkningsplatta
Vattenyta vid DG+339, och vintertemperatur utan forstarkningsplatta
Vattenyta vid DG+339, och sommartemperatur med forstarkningsplatta
Vattenyta vid DG+339, och vintertemperatur med forstarkningsplatta

3.2 Indata

Bergmassan har modellerats som ett isotropiskt linjérelastiskt perfekt-plastiskt
kontinuummaterial. Mohr-Coulombs kriterium har anvédnts som brottvillkor. Ingen
hénsyn har tagits till diskreta sprickplan i modellen. Totalt indelades bergmassan i 4
bergtyper med olika egenskaper. Egenskaperna for varje bergtyp 1 bergmassan
presenteras i Tabell 2.

Tabell 2: Materialegenskaper for berggrunden. Material properties for the rock mass.

Bergtyp A B C D
Elasticitetsmodul, E,, [GPa] 50 10 20 2
Tviarkontraktionstal, v, 0,2 0,25 0,25 0,3
Dilatation, v, [°] 11 5 7 0
Friktionsvinkel, ¢, [°] 45 35 40 13
Kohesion, ¢, [MPa] 2,5 0,8 1,25 0,2
Draghéllfasthet, o 0 0 0 0
Densitet [kg/m’] 2650 2650 2650 2650
Hydraulisk konduktivitet, & [m/s] Se-7 2,5¢-6 Se-7 4e-6

Betongen i valvdammen modellerades som ett linjarelastiskt material. For att ta hdnsyn
till dammens krypning sedan den byggdes anvidndes en reducerad elasticitetsmodul pa
10 GPa vid berdkning av vattenlasten. I berdkningarna av dammens beteende vid en
varierande temperatur anvindes en elasticitetsmodul pa 30 GPa. I berdkningarna
antagna materialegenskaper for betongen i valvdammen for vattenlast och
temperaturlast redovisas i Tabell 3.

Tabell 3: Materialegenskaper for betongen. Material properties for the concrete.

Vattenlast Temperaturlast
Elasticitetsmodul, £, [GPa] 10 30
Tviarkontraktionstal, v 0,2 0,2
Densitet [kg/m’] 2400 2400
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Grénssnitten i modellen har modellerats med specifika “interface-element”. Fdljande
fem granssnitt har anvénts 1 modellen:

Grénssnitt 1 — mellan panurplatta och berggrund
Grénssnitt 2 — mellan damm och panurplatta

Grénssnitt 3 — mellan damm och berggrund

Grénssnitt 4 — mellan damm och forstarkningsplatta
Grénssnitt 5 — mellan forstarkningsplatta och berggrund

I Tabell 4 redovisas antagna materialegenskaper for granssnitten.

Tabell 4: Antagna egenskaper for granssnitten. Assumed properties for the interfaces.

Granssnitt 1 2 3 4 5

Normalstyvhet, k, [GPa/m] 12 10 12 10 12
Skjuvstyvhet, ks [GPa/m] 2,5 2 2,5 2 2,5

Friktionsvinkel, ¢ 42 35 42 35 42
Kohesion, ¢ [MPa] 0,6 0 0 1,2 0,6
Draghallfasthet [MPa] 0,3 0 0 0,6 0,3

Indata for lufttemperatur baserades pad métdata under perioden 1961 till 2002 fran
SMHI's mitstation 1 Ytterhogdal, vilken &r beldgen 15 km frdn Krokstrémmen. Indata
for vattentemperatur baserades pad mitdata under perioden 1959 till 1992 fran SMHI's
mitstation vid Laforsens kraftstation, vilken &r beldgen 33 km nedstroms
Krokstrommen. Vatten- och lufttemperatur anvindes som randvillkor pa valvdamm och
bergyta. Initiell temperatur for ovrig bergmassa antas till +6°C. P4 modellens sidor
anvinds s.k. “no flow boundaries” som randvillkor for att ta hiansyn till bergmassans
utstrickning utanfor modellen. Konvektiva randvillkor anvénds for att ta hénsyn till
overgangsmotstdnd fran exempelvis valvdamm till luft.

I Tabell 5 redovisas de virden pé indata som anvéndes i temperaturberdkningen.

Tabell 5: Indata for den termiska berdkningen. Input for the thermal calculation.

Betong Bergmassa
Isotropisk termisk konduktivitet, K [W/mK] 1,7 3,5
Specifik virmekapacitet, C, [J/kgK] 1000 1000
Linjar varmeutvidgningskoefficient, oy 1,1e-5 le-5
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3.3 Berakningsmetodik

Modellens lingd dr 340 meter (x) 1 stromriktningen och bredden &dr 370 meter (y).
Djupet fran ldgsta bergniva till modellens undersida dr 94 meter (z) och till hogsta
bergniva 140 m. En 6versikt av berdkningsmodellen redovisas i Figur 3.
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Figur 3: Oversikt av modell i FLAC3D. Overview of the model in FLAC3D.

For att kunna ta hidnsyn till plastiska deformationer beaktades dammens
belastningshistoria genom att indela berdkningen i nio berdkningssteg.

Steg 0 — Generering av modell

Steg 1 — Genrering av gravitationsinducerade in-situ spanningar
Steg 2 — Valvdamm utan forstarkningsplatta inkluderas

Steg 3 — Portryckfordelning utan forstiarkningsplatta berdknas
Steg 4 — Vattenlast utan forstarkningsplatta berdknas

Steg 5 — Temperaturlast utan forstiarkningsplatta berdknas

Steg 6 — Forstarkningsplatta inkluderas 1 modell

Steg 7 — Portryckfordelning berdknas med forstarkningsplatta
Steg 8 — Temperaturlast med forstarkningsplatta berédknas

139



3.4 Resultat

Resultaten fran berdkningarna for vattenlast visade att tryckspadnningarna i betongen &r
méttliga och uppgick maximalt till mellan 6 och 8 MPa. Omrédden med dragspédnningar
kunde noteras i modellen pa dammens uppstromssida i anslutning till berggrunden for
dammens centrala delar samt pd de mellersta och 6vre delarna av valvets nedstromssida.
Dragspanningarna uppgick som mest till cirka 1,3 MPa. Deformationerna pa
valvdammens kron i radiell riktning for vattenlast uppgick till 49 mm, vilket stimmer
bra med vad som uppmdttes av Reinius (1954) i samband med ddmningsupptagningen
om hinsyn tas till betongens krypning och skillnad i ddmningsgrins. Berdknade
deformationer for vattenlast redovisas 1 Figur 4.

Aven deformationerna i anslutning till berggrunden visade pé en bra dverensstimmelse
mot dem som uppmittes av Reinius (1954). Maximala deformationer i radiell riktning
uppgick i berdkningarna till cirka 2 mm. Krafterna pa vinster respektive hoger vederlag
uppgick i berdkningarna till 59 samt 83 MN, vilket kan jdmforas mot de krafter som
angivs av Reinius (1954) och som uppgick till 46 MN samt 54 MN. Det bor dock
noteras att Reinius virden avser en dimningsgrians som dr 1 m ligre. Analysen visar att
hoger vederlag ar hogre belastat &n vad Reinius berdknade. Orsaken till detta ar
sannolikt att bergmassan under valvets hogra delar har en légre elasticitetsmodul.
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Figur 4: Berdknade deformationer av vattenlast. Deformations from water load.
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Berdkningarna som beaktar temperaturvariationer under aret visar att dammkronet
maximalt ror sig cirka 40 mm mellan vinter och sommar. Denna rorelse stimmer bra
Overens med de mitningar som genomforts med totalstation. D& valvet gots igen under
vintern innebar detta att valvets temperatur vid igengjutningen var -4°C istéllet for +5°C
som antogs vid projekteringen. I berdkningarna antogs déarfor att valvet gots igen vid
arsskiftet da& dammens medeltemperatur enligt berdkningen 14g ndra -4°C.
Berdkningsresultaten visar att detta ger upphov till héga tryck pé vederlagen under
sommaren. Trycket pa vénster respektive hoger vederlag uppgar enligt berdkningarna

till 191 och 304 MN

Da forstarkningsplattan inkluderades i1 berdkningsmodellen kunde inga ndmnvirda
forandringar 1 trycket mot vederlagen observeras. Enligt berdkningarna uppgick trycket
pa sommaren for vinster respektive hoger vederlag till 192 och 297 MN. Dammkronets
rorelser mellan vinter och sommar minskade nigot fran 40 till 38 mm. Tva effekter av
plattans tillkomst kunde emellertid observeras. En effekt dr att berdkningen visade att
plastiska deformationer pa wupp till 4 mm wutvecklades 1 berget under

forstarkningsplattans vénstra delar, se Figur 5.
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Figur 5: Plastiska deformationer pa berggrunden till foljd av forstarkningsplattan.
Plastic deformations on the rock foundation due to the reinforcements slab.

Job Title: Temperaturlast sommar med platta, totaldeformation pa bergyta [m]
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Detta omrade och rorelsernas storlek sammanfaller vdl med de indikationer pa rorelser
som métdata tidigare pekat pa.

Det kunde dessutom observeras att plattan dkade dammens inspdnning vilket gav
upphov till 6kade vertikala dragspanningar pa dammens uppstromssida 1 anslutning till
berggrunden. Skillnaden med och utan forstirkningsplattan framgér av Figur 6 och 7.
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Figur 6: Spénningar i vertikalled utan forstidrkningsplatta. Stresses in the vertical
direction without the reinforcements slab.
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Figur 7: Spénningar i vertikalled med forstarkningsplatta. Stresses in the vertical
direction with the reinforcements slab.
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4, BERAKNING AV GLOBAL SAKERHETSFAKTOR
4.1 Inledning

Generellt brukar tva typer av metoder anvidndas for att uppskatta valvdammars globala
sikerhetsfaktor, se exempelvis 1 Alonso m.fl (1994). 1 den ena metoden sdnks
barformagan gradvis i1 berdkningarna tills brott intraffar. Uppskattad sdkerhetsfaktor,
SF, ér den faktor med vilken barformagan har reducerats vid brott. I den andra metoden
Okas lasten gradvis 1 berdkningarna tills brott intraffar. Uppskattad sdkerhetsfaktor &r
den faktor med vilken lasterna dkats da brott intrdffar. Vid utvirdering av valvdammens
stabilitet &r en storre osdkerhet associerad med skjuvhéllfastheten jamfort med paforda
laster. Dirfor har en gradvis reducering av skjuvhallfastheten hdr valts som
tillvigagangssatt for att bestimma SF.

4.2 Acceptanskriterier

De kanadensiska riktlinjerna for dammsékerhet frdin CDA (2002) har anvénts vid
utviarderingen av dammsékerheten. CDA foreslar sidkerhetsfaktorer enligt Tabell 6 for
normala lastfall for valvdammar.

Tabell 6: Sdkerhetsfaktorer for normala lastfall for valvdammar enligt CDA.
Recommended safety factors according to CDA for normal load cases.

Sakerhetsfaktorer for hallfasthet och glidning

Tryckhallfasthet | Tryckhallfasthet | Skjuvhallfasthet Glidning
betong® for betong berggrund
berggrund**
3,0 4,0 3,0 4,0

*) Tillaten tryckspdanning far inte dverskrida 10 MPa
**) Tillaten tryckspénning fér inte Gverskrida den specificerade tryckhéllfastheten for betong

4.3 Metodik for berdkning av SF

Vid berdkning av sidkerhetsfaktorn, SF, har hallfasthetsparametrarna successivt
reducerats enligt f6ljande ekvation:

X

red R F (1)

Dér Xieq dr den reducerade hallfasthetsparametern och X dr den oreducerade. I forsta
steget ar reduktionsfaktorn, RF, 1,0 och 6kas direfter med 0,5 at gdngen. Berdkningarna
stoppas om modellen inte uppnatt jimvikt efter ett visst antal berdkningssteg. Detta
vérde har satts till 10 000. I normala fall krdver modellen cirka 7000 berdkningssteg for
att uppna jimvikt. D4 10 000 steg uppnétts utan att jamvikt uppnatts 1 modellen har
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ytterligare tre reduceringar med 10 000 berdkningssteg genomforts for att kontrollera att
deformationerna okar och att modellen inte uppnar jamvikt.

En viktig parameter for bestimning av dammens sédkerhetsfaktor dr betongens
draghallfasthet. Pa grund av reducerad hallfasthet 1 gjutfogar kan det knappast antas att
dammen kan uppta ndgon ndmnvérd dragkraft. For att studera inverkan av betongens
draghallfasthet har tva olika sitt att modellera valvdammen anvénts. 1 det forsta fallet
anvindes en elastisk materialmodell och i det andra fallet en elastisk perfekt-plastiskt
materialmodell dar betongens draghéllfasthet sattes till, f=0. I Tabell 7 presenteras
analyserade berdkningsfall for bestimning av global sdkerhetsfaktor.

Tabell 7: Berdkningsfall vid bestimning av global sékerhetsfaktor. Calculated cases for
determination of the global safety factor.

Berdkning Nr. Lastfall Draghallfasthet betong
1 ) Elastisk
2 Vinter utan platta Elastisk - P. Plastiskt, /=0 MPa
3 Sommar utan platta Elastisk
4 p Elastisk - P. Plastiskt, f,=0 MPa
5 . Elastisk
6 Vinter med platta Elastisk - P. Plastiskt, f,=0 MPa
/ Sommar med platta Elastisk
8 p Elastisk - P. Plastiskt, f,=0 MPa

4.4 Resultat

Berédkningarna visar att nir bergmassans skjuvhallfasthet reduceras gar dammen till
brott genom att bergmassan centralt ger vika samtidigt som storre deformationer dger
rum vid vénster vederlag, se Figur 8.

For att bestimma den globala sékerheten mot brott, SF, plottades totala deformationer
mot den reduktionsfaktor, RF. Resultaten av en siddan plott visar hur dammens
deformationer forst beter sig elastisk for att vid en viss punkt Overgd till att vara
plastiska och ddrmed snabbt 6ka. I Figur 9 visas en sddan plott for berakningsfall 1.

Att exakt bestimma sédkerhetsfaktorn fran de kurvor som visas i Figur 9 &r svért.
Betongens draghillfasthet &r en osdker parameter. En annan osédker faktor &r upptrycket
som kan forvéintas 6ka nir deformationerna borjar bli stora. For att hantera detta har en
lagre grans, SFmin, och en hogre grians, SFnax, definierats for sdkerhetsfaktorn. Den ldgre
gransen har definierats som dé totaldeformationen Overstiger 10 mm i anslutning till
berggrunden och det elastiska beteendet upphort. Den Gvre gransen har definierats som
d& numerisk jamvikt inte uppnas i FLAC3D.
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Figur 8: Valvdammen fore (svart) och efter (rott) brott vid reducering av héllfasthet for
bergmassa och kontaktyta (50 ggr forstoring). The arch dam before (black) and after
(red) the reduction of the shear strength of the rock mass and interface (Magnified 50

times).
10,0
8,0 = "
—
|
//
5 60 —
: —
é %
& 40
2,0 1
<
<]
0,0
0 50 100 150 200 250 300 350
Totaldeformation [mm)]
‘+ Utskov, hoger anfang —&— Damm, mitten Vénster anfang ‘
Figur 9: Berdknade deformationer mot reduktionsfaktor av bergmassans

skjuvhallfasthet. Calculated deformations plotted against the reduction factor of the

rock mass shear strength.
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Berdknade sidkerhetsfaktorer for samtliga berdkningsfall redovisas i Tabell 8. Hur
bergmassan plastiseras vid en reducering av skjuvhallfastheten med faktorn 5,0 for
berggrunden for berdkningsfall 1 redovisas 1 Figur 10.

Tabell 8: Berdknade globala sdkerhetsfaktorer. Calculated global safety factors.

Berékning Draghallfasthet
Lastfall SFmin | SF
Nr. betong min mex
2 Flastisk 4.5 8,0
Vattenlast . ; > >
3 Elastisk - P. Plastisk | 4.5 7,0
5 ) Flastisk 4,0 8,0
Vinter utan platta - . > >
6 p Elastisk - P. Plastisk | 4,0 6,5
/ Sommar utan platta Elastisk 4,0 7,5
8 p Elastisk - P. Plastisk | 4,0 | 7,0
9 . Flastisk 7,0 10,0
Vinter med platta - . > >
10 p Elastisk - P. Plastisk | 6,5 10,0
11 Sommar med platta Elastisk 6,0 10,5
12 p Elastisk - P. Plastisk | 5,5 10,0
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Figur 10. Plastiserade element pa berggrunden med en reduktionsfaktor pa S,OI for
bergmassans skjuvhallfasthet. Yielded elements on the foundation with a reduction
factor of 5,0 on the shear strength of the rock mass.
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4.5 Analys av resultat

Berédkningarna med en stegvis reducering av hallfastheten i bergrund och kontaktyta
mellan damm och bergrund ger relativt samstimmiga resultat for de olika
berdkningsfallen.

Brottet initieras genom att bergmassan centralt under dammen plastiseras. Vid
reduceringen sprider sig den plastiserade zonen nedstroms och mot hoger vederlag.
Totaldeformationen &r storst centralt vid valvdammen 1 anslutningen till berggrunden. I
samtliga fall initieras de plastiska deformationerna forst i berggrunden under dammens
centrala delar.

For fallet utan forstarkningsplatta dr enligt berdkningarna den globala sidkerhetsfaktorn
mot brott minst 4,0. Sdkerhetsfaktorn adr emellertid starkt beroende pa hur det lagre
intervallet for sikerhetsfaktorn definierats. Om 20 mm totaldeformation istillet for 10
mm valts for att definiera sdkerhetsfaktorn okar den till 5,0.

For fallet med forstarkningsplatta 6kar den globala sikerhetsfaktorn till minst 5,5, vilket
indikerar att en fOrbédttring av dammens globala stabilitet genom plattans tillkomst.
Anledningen till denna 0kning &r sannolikt att plattan genom sin egentyngd okar den
minsta huvudspdnningen 1 bergmassan bakom dammen och dirmed dess
skjuvhallfasthet.

5.  SLUTSATSER

Nedan sammanfattas slutsatser av utforda berdkningar av spanningar, deformationer
samt sdkerheten mot stabilitetsbrott i berggrunden for valvdammen i1 Krokstrommen.

e Beriknade tryckspidnningar for betongen i valvet dr Overlag mattliga och
uppgédr som mest till 6-8 MPa. Berdknade dragspidnningar uppgér lokalt till
maximalt 1,3 MPa och bedoms acceptabla.

e Berdkningarna visar pa tillfredstillande global sdkerhetsfaktor mot brott i
berggrunden for valvdammen. Sdkerhetsfaktorn uppnér for samtliga studerade
berdkningsfall acceptanskriteriet som satts till 4 i enlighet med internationella
riktlinjer.

e Berdkningarna visar att fOrstdrkningsplattan har en gynnsam effekt for
dammens globala stabilitet. Plattan medfor att den globala sdkerhetsfaktorn
mot brott i berggrunden okar fran ca 4,0 till 5,5.

e Beridkningarna visar samtidigt att forstirkningsplattan gett upphov till vissa

horisontella rorelser 1 berget under plattans vénstra del, vilket sammanfaller
med det omréde dar rorelser indikerats med deflektometrar.
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STUDY ON THE KEY ISSUES DURING THE
CONSTRUCTION OF THE DEEP-BURIED TUNNELS IN

JINPING HYDROPOWER PROJECT

WU Shiyong, WANG Ge, WANG Jian
(Ertan Hydropower Development Co., Ltd., Chengdu, Sichuan 610051 China)

Abstract: Jinping hydropower project is located in the lower reach of Yalong River, in
Liangshan autonomous region, Sichuan Province. Jinping project consists of Jinping I
and Jinping II, with the total installed capacity of 8400 MW. Jinping I project, with the
installed capacity of 3600 MW, has a concrete double-curvature arch dam of 305m high,
the highest arch dam in the world. Jinping II project, with the installed capacity of 4800
MW, has the largest scale of underground hydro-tunnels in the world. Jinping II project
has 4 power tunnels, 2 access tunnels, and 1 drainage tunnel, with the total tunnel length
of 118 km. These tunnels are characterized of thick overburden, long, large in diameter,
high surrounding geostress. The engineering geological condition is extremely
complicated and very difficult for arrangement. This tunnel group is the largest and
most difficult hydro-tunnels group of constructed and under-constructed in the world. In
this paper, summary was made on the measurements adopted against rock burst, the
gushing water, and surrounding rockmass un-stability during the excavation of the
access tunnels and the power tunnels. Researches were made on the key technical issues
during the construction of the power tunnels. The measures adopted during the
construction of the power tunnels in Jinping project shall provide valuable experiences
for similar projects.

Key words: Jinping Hydropower Project, tunnel, underground works, rockburst.

1. Brief of the project

Yalong River, originated from Mountain Bayankela in Yushu county, Qinhai province,
has a total length of 1571 km, is the largest tributary of Jinsha River. Yalong river, enter
Sichuan province near Xiayisi in the northwest of Sichuan province, run southeastward.
Obstructed by Jinping Mountain, it turn northeast downstream of Xiaojinghe river
mouth, and at Jiulong river mouth, it turn back to southward. Then, a 150 km long
riverbend was formed. The shortest distance is only 16km, and the water headfall over
310m. With this big headfall of the big river bend, power tunnels are excavated for
power generation in Jinping II project, with the total installed capacity of 4800 MW,
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annual electricity output of 24.23 TWh. Among the 21 cascade projects along Yalong
River, Jinping II project has the largest water headfall, largest installed capacity, with
the best beneficial project. The total investment is 29.8 billion RMB. The location of
Jinping project is shown in Fig.1.
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Fig.1 The location of Jinping Project

Jinping II project has a large-scale underground system. 7 parallel tunnels were
excavated through the Jinping Mountain, with a total length of 118 km. These tunnels
including 4 power tunnels, each are 16.67 km in length, 2 access tunnels, each are 17.5
km in length, and 1 drainage tunnel of 16.73 km in length. The underground
powerhouse complex was arranged parallel, including the powerhouse, the main
transformer chamber, and the tailrace gatehouse. The axis of the main powerhouse is in
N 60°E, with the excavation dimension of 352.4 (L) x 28.3(W) x 68.7(H). The total
excavation amount of Jinping project is over 13.2 million cu.m. Large scale of
excavations, such as power tunnels, powerhouse, access tunnels, branch tunnels,
drainage tunnels etc. were excavated crisscrossed within this area.

The power tunnels of Jinping II project intersected orthogonal with Jinping mountain
crest line. Jinping Mountain is very thick and steep. The overburden of the power
tunnels of Jinping II project is commonly over 2000m, with the Max. of 2525m, thicker
than the famous Simplon tunnels (overburden 2135m), and very close to the Sheilla
power tunnels (max. overburden 2619m), which has the maximum overburden in the
world. Restricted by the topography situations, it is impossible to arrange auxiliary
branch tunnels or shafts. The design and construction of Jinping II power tunnels is a
difficult issue. The diameter of the Jinping II power tunnels reached 13m, which is
much larger than Qinling tunnel (dia. 8.8m) and Sheilla tunnels (dia. 5.8m). The
surrounding hydrogeological situation of the power tunnels is very complicated. The
ground water, with over 1000m waterhead and stable supply, and the insitu stress over
70 MPa, constitute a series technical difficulty on the tunnels construction and the
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structural designs. Jinping II power tunnels are the largest and most difficult
underground tunnels that are completed or under construction in the world, with the
large overburden, very long, large diameter, high insitu stress, complicated karst
hydrogeological situation, and very difficult construction arrangement. The 3D
perspective of the underground excavations of Jinping II project is shown in fig.2.

Water intake

Drainage tunnel

Surge chamber

. Power house
Tailrace

gatehouse
Main
transformer
chamber

Fig.2 3D perspective of the underground excavations of Jinping II project

2. The engineering geological and hydrogeological conditions of the power tunnels
area.

Jinping II project is located in the geomorphic slope area from Qinghai-Tibet Plateau to
Sichuan Basin. Jinping Mountain stretched in nearly S-N direction, with thick mountain
body and deep ravines. The elevation of the main mountain body is over 4000m, with
the highest elevation of 4488m. The maximum altitude difference of Jinping Mountain
is over 3000m. Jinping power tunnels go through, from east to west, the following
lithogenetic unit: Yantang marbles (T»,), Baishan marbles (Ta), sand-slate(T3), Zagulao
marbles (T»,), chlorite schist and metasandstone (T;). Based on the geological analysis,
about 82.8% of the surrounding rockmass of the power tunnels is classified as II-1II
class, which is hard and condenses, and with the uni-axial wet compressive strength of
55-114 MPa, elastic modulus of 25-40%10° MPa and deformation modulus of 8-16x10°
MPa.

The power tunnels are located in the high-geostress area in the south-west China.
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According the measured geostress data, the geostress in the power tunnels increased
with the excavated depth, and the major principal stress changed to vertical at the
excavation depth of 600-3000m. The measured major principal stress is 42.11MPa. This
stress shall increase as the tunnel depth increase. According to regression analysis, the
maximum of the major principal stress shall reach 70MPa along the tunnels. Because of
the regional tectonic activity, folding is very developed in this area, and most are tight
folds in SN direction. Structural planes are mainly in NNE bedding squeezing and
NWW tension-shear. These structural planes constitute the groundwater transmission
system inside Jinping Mountain. According to the type of the water-holding void, two
types of groundwater are stored in the tunnel area including the fissure water and karst
water. Most karst are developed along joints. The geological structures along the tunnel
are shown in Fig.3.

1200 Lo 1000

Fig.3 the geological profile along the power tunnels of Jinping II project

3. Key technical problems faced during the tunnel construction of Jinping Il
project

3.1 High geostress and rockburst

According to the experience of access tunnels excavation and the theoretical analysis,
the rockburst are influenced by the lithologic characters, the structural developments,
the groundwater, rockmass class, and the rockmass structures, etc. Rockburst mainly
occurred in hard and condense rockmass of class II, and then in class III. It rarely
happened in soft rockmass of class IV. Most of the rockburst happened in a
weak-moderate way, but strong rockburst also occurred locally. The rockburst occurred
in a form of loosing or continuous scaling. Based on our analysis, it is forecasted that
during the tunnel excavation, moderate rockburst might occurred in 6km tunnel part,
strong rockburst in 2km, and extremely rockburst in 0.3km, and no rockburst in 8.5km.
Following are the descriptions of the rockburst encountered during the excavation of the
access tunnels, the power tunnels, and the drainage tunnel.
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3.1.1 Rockburst in access tunnels

The Jinping Access Tunnels were excavated through in Aug. 2008. Several rockbursts
were encountered during the excavation, which had some influence on the construction
safety and progress of the tunnels. Following are the statistical description of the
rockbursts during the excavation of the access tunnels:

In access tunnel A, rockburst occurred in 3222.5m tunnel part, about 18.48% of the total
tunnel length. In tunnel B, rockburst occured in 2838.7m tunnel part, 16.29% of the
total length. The rockburst occurred mainly in weak way, about 12.54% and 10.32% of
the total tunnel length respectively in tunnel A and B, and then moderately rockburst,
4.13% and 4.67% respectively, strong rockburst, 1.73 % and 1.12 % respectively, and

then extremely strong rockburst, 0.09 %% 0.17 % respectively.

Rockburst mainly happened in lithogenetic unit T,, and Ta,. T2, covered 19.44% and
15.41% of the total tunnel length in tunnel A and B respectively, Ty, covered 63.48%
and 63.07%, T,ys covered 7.66% and 10.44%, T,y covered 5.85 % and 4.47 %, and then
Tsy4 and Ts. The strongest rockburst occurred in Toyp, reached class IV, then in Toys and
T;. In other lithogenetic unit, only moderate and slight rockburst occurred. Fig.4 is a
photo of the rockburst in the access tunnel.

AR SN

Fig.4 rockburst in access tunnel

3.1.2 Rockburst in drainage tunnel

Since June 18, 2008 when the excavation began in the drainage tunnel, 3.8km had been
excavated with TBM till Dec.30, 2009. Due to the high geostress, rockburst occurred
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during the tunnel excavation. The rockburst were encountered in 480m tunnel parts,
which covered 15% of the total excavated length. Rockburst mainly occurred in
moderate-strong way, with the burst pit depth about 0.4-1.5m, and the max. depth of
2.5m. Most of the surrounding rockmass are grey-dark grey marble with medium
bedded condense massive structure, and grey-light grey medium grained crystallize
marble. The rockmass are fresh, brittle, and very hard and integrate. Joints are not
developed in the rockmass. The rockmass are classified as class II. Fig.5 is the photos of
the rockburst in the drainage tunnel.

Fig.5 Rockburst in the drainage tunnel.
3.1.3 Rockburst in the power tunnels

The power tunnels No.l and No.3 are excavated with TBM. Till Dec.31, 2009, only
4.5km in total have been excavated in two tunnels, and no strong rockburst have been
encountered in the tunnels. While in power tunnels No.2 and No.4, which were
excavated with D&B and 10km have been excavated in total, rockburst occurred
frequently. Most of the rockburst happened in slightly or moderately way, with the burst
pit depth of 0.3-1.5m, and Max. depth of 3.0m. Over tens of rockbursts occurred during
the excavation, including 6 strong rockbursts. Most of the rockbursts occurred in
marbles of T,ys and T,ye, especially when the rockmass are integrate and in thick layer,
rockburst occurred almost every excavation round.

3.1.4 Analysis of the rockburst regularity

According to the statistical analysis of the rockbursts encountered during the excavation
of the access tunnels, the drainage tunnel, and the power tunnels, it is found that:

(1). The relation between the rockburst and the lithogenetic unit: according to the

analysis on the length and intensity of rockburst in each lithogenetic unit, rockburst
mainly occurred in Toy, and then in Ty, Tays, T3, T, Taye, Toya.
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(2). The relation between rockburst and the thickness of overburden: most rockburst
happened when the overburden is 2000 ~2500m thick, about 28.05-30.99% of such
tunnel section have rockburst. About 11.99-15.58% of tunnel section with overburden
1500-2000m, 11.05-23.54 % of tunnel section with overburden 1000-1500m, 5.39 ~

7.15% of tunnel section with overburden 0-1000m were encountered with rockburst.
The thicker the overburden, the stronger the rockburst. The strongest rockburst occurred
in the tunnel section of 2000-2500m overburden is burst class III. In tunnel section of
1500-2000m overburden, rockburst encountered are mainly in class I and II. In tunnel
section of 0-1000m overburden, only class I rockburst encountered.

(3). Distribution regularity along the tunnels length: According to the rockburst situation
in access tunnel A and B, the rockburst become more intensive as the tunnel excavation
goes on. Rockburst happened most intensively around the tunnel station of 8100m or
deeper, and then at the tunnel station of 5000-8100m.

(4). Distribution at the tunnel cross section: in the east part of the tunnel, most rockburst
occurred at the right side of the working face (left side at the west part), about
38.1-52.6% occurred in that points. Then at the left side (right side at the west part),

about 23.3-36.8%, and then at the ceiling part, about 24.1 ~ 24.1%.

(5). Space distribution of rockburst: Most rockbursts happened continuously, which
covered about 57.4-62.2%. Then the scaling burst. Sporadic burst also happened
sometimes, which covered about 14.1-16.3% of the total rockburst length. Most
continuous and scaling rockburst occurred in To, then in Ty, and Tsys, which shows that
less variation of the geostress and rockmass strength in such lithogenetic unit, with good
stress stored condition.

(6). Spatial and temporal distribution: most rockbursts happened about 6-12m away
from the heading face, and about 5-20 hours after the excavation was made.

3.2 Ground water
Gushing water is a tough nut encountered during the construction of underground
chambers in Jinping II hydropower project. According to the hydrogeological

investigation in this region, the exposed gushing water is mainly stored in karst joints or
caverns with high pressure. The water gushes into tunnels mainly from the structural
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planes, the erosion and/or fault fractural zone, and the karst caverns or karst joints. Due
to the unfavorable influence of the intensive gushing water and rockburst, the
construction become more difficulty and the construction progress were also slow
down.

3.2.1 General situation of the gushing water

From Oct. 2003, when the excavation started, to Aug. 2008, when the tunnels were
excavated through, 7 intensive gushing water were encountered during the excavation of
the access tunnels, with the water pressure of 0.6-4.7MPa and flow rate of 0.15-15.6
cu.m/s. Such water gushing pressure and water flow rate have never been encountered
before in China or in the world. According to the kasrt hydrogeological conditions
exposed from the access tunnels, water zones are identified in different lithogenetic unit:
4 zones in Yantang unit at east part of the tunnels, 6 zones in Baishan unit at middle part
of the tunnels, and 2 zones in Zagulao unit at west part of the tunnels.

3.2.2 Regularity of the gushing water
3.2.2.1 The characteristic of the gushing water

During the excavation of the access tunnels, 20 gushing water were encountered with
the single gushing rate over 0.1 cu.m/s. According to preliminary study, the gushing
water in Zagulao marbles has a large initial flow rate, but because of no stable and
sufficient water supply, it attenuated rapidly, and the stable flow rate is low. Baishan
marbles is a type of water-rich lithogenetic unit, with stable and sufficient water supply,
therefore the gushing water encountered in Baishan marbles has a high water pressure
and stable water flow rate. As the increase of the overburden, the joints become tighter,
therefore, the possibilities of intensive gushing water become smaller.

3.2.2.2 Hydrogeology structure

According to the statistics of the hydrogeology structure in the region of access tunnel,
there are 2 sets of water-bearing structures, NWW and SN. The NWW structures are
tension-sheared. This set of structures is the main water-bearing structures in this region.
SN structures are mainly bedding planes. In the access tunnels, altogether 77 water
gushing points were exposed with the flow rate over 0.01 cu.m/s, and 55 points are
exposed from NWW structures, which covered 71.4%.

3.2.2.3 Location of the water gushing points
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Based on the statistics analysis on the location of the water gushing points, it is found
that the water gushing happened mainly at following location:

(1) at the interface between soluble rockmass and in-soluble rockmass, especially
between Baisan unit and Yantan unit.

(2) at the location of fault, or of the fold-core;
(3) at the cross point of NWW and SN structure planes.
3.3 High ground temperature

High ground temperature might be encountered during the construction of the
deep-buried tunnels in Jinping. The excavation of the access tunnels, however, shows
that the temperature-field in Jinping is different from that in other place. The highest
ground temperature encountered during the access tunnels is only 17.68 Celsius degree
(at tunnel depth of 639m), and lowest temperature 10.80 degree (at tunnel depth of
2949.5m). The ground temperature in the access tunnels is commonly 11-12 degree. It is
found out that the temperature decreased as the tunnel depth increased, due to the low
temperature of the ground water seepage field. Study show that the ground temperature
shall have no unfavorable influence on the construction of tunnels in Jinping,
considering the very special geological environmental situation in this area.

3.4 Harmful Gas

The harmful gas encountered in Jinping stored in Ta,. Toys marble. When hammered,

hydrogen sulfide (H,S) might release from that marble. Other harmful gas includes CO,
CO,, and dust, which are produced during the excavation with D&B. With gas
monitoring, rockmass chemical composition analysis, and ventilation test, it is found
that the S-content is very low in the surrounding rockmass, and during the construction,
the H,S content is below 6ppm, which has no injury on the construction workers.
Harmful gas produced during the construction might excess the allowable concentration,
especially when blind heading. Ventilation system shall be necessary to control the
content of the harmful gas and dust, and to meet the safety requirements.

4. Study on the key technical issues of construction of Jinping Il project

4.1 Measures against rockburst
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Considering the complicated engineering geological condition encountered in the tunnel
construction of Jinping II project, it is necessary to adopt an active protective measure
and strong support measure, to guarantee the construction safety, and to reduce the
possible damages caused by rockburst. Based on the study of the rockburst pattern, the
geostress level, the rockmass strength, the structure planes characteristics etc., we can
understand the mechanism of the rockburst, and build an identification method. In the
tunnel construction in Jinping II, we have made some studies on the rockburst
forecasting and treatment measures, and have got some results. Different measures
should be taken according to different construction method (TBM or D&B).

4.1.1 Measures against rockburst for D&B method

In construction of the access tunnel and the power tunnel with D&B, measures were
taken in two ways, to decrease the geostress level in the rockmass, and to increase the
impact withstand capability of the rockmass. One is controlled blasting with short
footage, another is bolting and shotcreting. In the area of strong rockburst, stress-relief
blasting is also required. At the same time, clearing-out the unstable blocks, washing the
wall with pressure water-jet, covering the rock wall with shotcrete without delay, and
installing anchor device (including rapid anchor bolt, mesh-hanging, and steel arch rib,
etc.). System anchor bolt should also be installed.

(1) Control the blasting parameter

According to the experiences from home and abroad, when D&B method is used in
rockburst rockmass, it is necessary to use short footage, reduce the explosive charge,
low the blasting frequency. Use smooth blasting to reduce the stress concentration on
the rockmass surface. In case the rockburst is not very strong, footage of 2-2.5m is
suggested. Full-size excavation should be adopted to keep the stress-equilibrium in the
rockmass. Make use of the yielding stress area in the frontage of the heading face, to
make the short-footage excavation in an area of low-stress condition. When excavated
in rockmass of strong burst, the excavation footage should be less than 2m.

(2) Improve the stress situation in surrounding rockmass

It is suggested to spray pressure water on the rockmass of the heading face without
delay, and/or inject water into the deep rockmass through the blast-hole and bolt-hole, to
reduce the rockmass strength, increase the ductility and reduce the brittleness, and to
reduce the burst intensity. Water-injection has following functions: firstly, some positive
ion in water can reduce the particle connecting capability on the rockmass surface and
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then reduce the fracture strength. Secondly, with water injection, the rockmass shall
have more bedding, more fissuring, more cracks, and become more porous. Due to the
development of the cracks, the strength and the elasticity modulus of the rockmass
decreased, the Poisson’s ratio increased, the internal cohesive force decreased, which
changed the elasticity and decrease the strain energy of the rockmass.

(3) Reinforce the rockmass support

The support should be installed at the heading face without delay when the excavation
was made. Temporary support should be made considering the future permanent support.
Safeguarded by the primary sprayed concrete, Steel bar net slice, rockbolt, etc., full-face
anchor bar system and secondary sprayed concrete should be made in time.

I would like to mention the adoption of water swelling anchor. In Jinping II
underground excavation, this kind of anchor bar has been adopted extensively for
temporary support and also for reinforced support when rockburst occurred. Water
swelling anchor bar has many characteristics. It can be installed rapidly, can support the
load with full-length. It is very useful when rapid support is required in case of
dangerous situation. According to the contrastive analysis in site, the water swelling
anchor bar can be installed 5 times as rapid as the grouting rock bolt. Averagely, 1
swelling bar can be installed in 2-3 minute. Statistics show that the installation of
swelling bars for a support section takes only 60 minutes (20 bars), while the
installation of grouting bolt takes 150-180 minutes, about 90 minutes more. More
important, in case of dangerous environment, the time the workers stay in dangerous
shall be much shorter, the safety can be improved, and the support measures can be
completed before rockburst occurred.

(4) Adjust the construction sequence

In case of dangerous situation with very intensive rock burst, it is suggested to adjust
the construction sequence. After the intensive rockburst occurred, relaxed rock blocks
should be clear out and nano-fiber concrete be sprayed. Drill holes in radial pattern on
the wall and the crest, and inject pressure water inside, to soften the rockmass and to
release the inner stress, and then continue the following construction. This kind of
construction sequence can be applied mainly in case of moderate-intensive rockburst
situation.

(5) stress-relieving blasting

When strong rockburst is indicated in the front, stress-relieving blasting shall be
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necessary. The parameters are as follows: the hole depth should be 2 times more than
the advanced depth, and the blasting holes should be outside the tunnel outline.
Considering Jinping tunnel characteristics and the construction situation, the
stress-relieving blasting holes are inside the tunnel outline. It should be mentioned that
the function of the stress-relieving blasting holes is adjust the stress, not eliminate the
stress, and the blasting parameters should determined according to the actual situation
and blasting results.

4.1.2 Measures against rockburst for TBM method

Due to the specificity of TBM, it shall be more difficult to forecast and to treat the
rockburst. The construction in the drainage tunnel (excavated with TBM) was
interrupted several times by the rockburst, and the follow-up treatment and clearing
works after the burst are also very difficult. The rockburst also caused damages on the
TBM itself. In several cave-in caused by rockburst, the electrical equipments in the
TBM were damaged. TBM can not be moved to a safety place, like the conventional
equipments, when in case of rockburst. Therefore, it becomes more important to
forecast the rockburst when the tunnel was excavated with TBM.

Excavated with TBM shall cause less disturbance to the rockmass. There shall have no
blasting loose circle zone during the TBM drilling. TBM drilling is unfavorable for
stress-relieving in the surrounding rockmass, and only small rockburst occurred during
the TBM working. Large rockburst occurred long time after the heading face, and
caving might happen in textural fractural zones under high geo-stress. For the treatment
of the rockburst in TBM tunnel, following suggestions were made.

(1) For moderate rockburst section

Rockburst are controlled mainly through effective excavation control and support
system. With regular TBM advanced speed, silica-steel-fiber concrete should be sprayed
on the new rockmass without delay, and make sure that the un-support section behind
the TBM heading face be less than 3m long. System rockbolt should be installed on the
sprayed section immediately. In case very dangerous situation, mechanical swell
pre-stress anchor bar or water swell anchor bar should be installed rapidly, with channel
steel frameworks or steel arch rib for reinforcement, if necessary.

(2) For intensive rockburst section

Firstly, slow down the TBM advance speed, and silica-steel-fiber concrete should be
sprayed on the new rockmass without delay, and make sure that the un-support section

160



behind the TBM heading face be less than 2m long. Steel-bar nets should be installed on
the sprayed section immediately, especially on the tunnel crown. Prefabricate steel-bar
nets should be adopted, with the connection of the bars and the backup plates to fix the
net. With the adoption of the rockbolts and the steel-bar nets, an integrate rock support
system were completed. During the steel-bar nets were installed, anchorage measures
are installed rapidly to avoid the rockburst. Mechanical swell prestress anchor bar or
water swell anchor bar should be used according to the site situation. With the use of
channel steel frameworks or steel arch rib for reinforcement, primary support system
was formed. It is aimed to support the rockmass rapidly, and to form the combined
support system with the surface support measures (nets, sprayed concrete and
frameworks, etc.).

4.1.3 Rockburst forecasting

Exact forecasting of rockburst is still a difficult problem for underground excavations.
There are no effective solution to know exactly when and where the rockburst will
happen. Still, as more and more information were collected during the construction, it is
possible to get some indication. During Jinping II underground constructions, empirical
prediction and microseismic monitoring were adopted to forecast the rockburst, and
some achievements were made.

(1) Empirical prediction

During the Jinping II underground constructions, empirical prediction was adopted for
rockburst forecasting. The empirical prediction method was based on the
macro-analysis and the monitoring data. Specialists were assigned to be responsible for
the monitoring and forecasting of rockburst. The specialists should made timely analysis
and forecast based on the geo-stress conditions, the characteristics and the regularities
of the rockburst, and the heard acoustic information from the rockmass, etc. The
specialists should make the monitoring with precise instrument, such as radar or
ultrasonic equipments, and made the monitoring records. In case an abnormal is
observed on the total deformation or on the deformation rate, immediate reinforcement
measures should be taken to guarantee the construction safety.

(2) Microseismic monitoring
During the excavation of the drainage tunnel in Jinping II project, microseismic
monitoring system was adopted for rockburst forecasting. The principle of microseismic

monitoring is to monitor the microseismicity produced inside solid material during the
fracturing process. With this technology, when, where and how much the
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microseismicity happened inside the rockmass can be determined, and the sensor can be
installed away from the seismic spot. In this way, the sensor can be used for a longer
time without being damaged. Based on the analysis of the monitored information, and
on the study of the location and tendency of the microseismicity, it is possible to
forecast the rockburst. During the excavation of the Jinping II drainage tunnel, some
achievements have been made with this technology. In connection with empirical
prediction, it is possible to take precautions in advance.

4.2 Measures against gushing water
4.2.1 Forecasting of gushing water

Considering the special hydrogeological conditions in the area of Jinping II
underground tunnels, it is very important to make geological forecasting about the
potential water-bearing zones, possible water-gushing spots, possible mud-gushing
spots, and to guide the tunnel excavation, and take precautions against the possible
water-gushing and mud-gushing. Considering the special geological conditions, a
composite forecasting system was adopted with combinations of macro-forecasting,
long-distance-forecasting, and short-distance-forecasting. The forecasting results from
each method can be used to confirm with each other. Firstly, long-distance forecasting
was made with TSP instrument, to make a preliminary forecasting of
macro-geostructure and rockmass quality 100-150m ahead. Then, short-distance
forecasting was made with radar instrument to forecast the possible water-bearing
structures accurately and to determine the location of the abnormal, to avoid advance
boreholes drilling directly on the water-bearing zones. Finally, accurate forecasting was
made with bore radar, to determine the shape, the location and the scale of the
water-bearing structure, to locate the water-bearing structure accurately.

4.2.2 Treatment of gushing water

The gushing water in Jinping Access Tunnels are characteristics of high pressure and
large stable flow rate. With the understanding of the ground water, considering the
requirements of the social environments and the rapid excavation of the tunnel, the
principle of “forecast first, rapid excavation, gushing water blockage as required” was
adopted for the gushing water treatment during the tunnel construction. Based on this
principle, gushing water treatment measures were formulated according to the type, the
flow rate, the pressure, and the location of the gushing water.

(1) Blockage for low-pressure small-flow-rate gushing water
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For the low-pressure small-flow-rate gushing water (seepage dropping water or lined
seepage water) occurred during the construction, it was blocked in one-stage with
by-pass hole for stress relieving, or by-pass grouting.

(2) Blockage for high-pressure small-flow-rate gushing water

For the exposed gushing water with high pressure but small flow rate, drilling holes for
diffluent flow and release the pressure. Install diffluent tube and valve to divert the
ground water, and reduce the water flow from the gushing spot, and then block the
water gushing spot with grout.

(3) Control and blockage of gushing water with high pressure and large flow rate

During the excavation of Jinping access tunnels, in case of gushing water was exposed
with high pressure and large flow rate, it is very difficulty to grout directly into the
gushing water spot. When the grout was injected into the flowing water, the grout was
diluted and washed away by the high-speed water flow before the grout coagulated.
Therefore, when such gushing water was exposed, first, to excavate mandatory through
the gushing area of the tunnel, or back-excavate through the gushing area from adjacent
tunnel, and then, to treat the gushing spot with the method of “diffluent and pressure
relieving”. The gushing spot shall be blocked later at a proper time.

(4) Blockage of the gushing water from corrosion cracks in a large area

For such gushing water in a large area, Borehole orifice-pipes were installed for
grouting over the whole area. The grouting pressure should increase step by step, and at

last, a grouted zone of some thickness was formed. In this way, the gushing water shall
be blocked.

4.2.3 Typical cases of the gushing water blockage

The treatment for high-pressure large-flow-rate gushing water is still a hard problem in
the world. There are no successes experiences can be used for reference. For the
blockage of the water gushing at BK14+888 in the access tunnel, new equipment, new
technology, new process were used, and professional water-blocking staff were
introduced. Certain effects were obtained.

(1) Primary blockage and shallow-part backfill grouting were made to treat the

dropping-water around the buried tube. Strengthen the buried tube in the water-gushing
hole to guarantee the tube can stand a water-blocking pressure of 6-8MPa. Install a
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grout-jet tube inside the main tube in the water-gushing hole. Install the dual-grouts-in
devices.

(2) Grouting and blocking. When grouting and blocking to the water-gushing hole, there
are two problems. First, the water in the hole flow very fast, much higher than the limit
flow speed of control cement grouting. Secondly, the other water-gushing in the access
tunnel B mainly come from the heading face, the gushing water dilute the grouts, and
wash away the grouts with very high speed into the tunnel B, around-tunnel B and
small-around tunnel B. The grouting pressure does not increase and the grouting effects
are not obtained. Considering these two problems, quick-setting grout and rapid filling
were used for primary water stoppage for the seepage and water dropping behind the
heading face. After that, the main water-gushing hole was blocked with grout filling. the
location of these tunnels are shown in Fig.7.

Gushing area in
around tunnel B

around tunnel B

water-gushing area in
small-araun d_tunnel B
water-gushing area in
heading face of tunnel B

T «

ter-g g area in
the wall of tunnel B

W { \

Ul Access tunnel B

ter-gushing area
the dive ting wall

Fig.7 Location diagram of tunnel B , around-tunnel B and small-around tunnel B

4.2.4 Construction experience in tunnel with extremely-large water gushing.

Treatment of the large gushing water in Jinping project is a difficulty problem
worldwide. There are no successful construction experiences for reference. With over 4
years hard works and several practices of large water treatment, some experiences have
been accumulated, and some construction schemes in underground tunnels with large
gushing water have also been explored gradually.

(1) For high-pressure and large-flow-rate gushing water exposed in Jinping access
tunnels, it is possible to locate the water-bearing structure zones with some accuracy by
ground water prediction methods, but very difficulty to find out the pressure and amount
of the ground water inside. The increase of success rate of groundwater prediction and
the effective analysis of the prediction data is an effective way to avoid the unfavorable
influence of the exposed gushing water on the tunnel excavation.

(2) In order to avoid as much as possible the large water gushing in the tunnel

excavation, based on the study of geology and hydrogeology on the information of
geophysical prospecting and advanced drillings, pre-grouting reinforcement (similar to
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pipe shielding) are suggested to be made in possible water-gushing area if the tunnel
excavation condition allowed. The reinforcement measures should cover an area of 5Sm
behind the heading face, and a barreled curtain shall form. In this way, large gushing
water after blasting can be avoided effectively.

(3) For possible large amount of gushing water, drainage should be considered first.
Tunnel excavation can be carried out normally and the large water gushing spot can be
treated only if the large amount water be drainage away.

In case high-pressure large-flow-rate gushing water was exposed, it is suggested to
drainage the water out of the tunnel. Do not “block” the gushing spot rashly.
Water-treatment method should be studied after the gushing water and the rockmass
characteristics were studied carefully. If the pressure and flow rate attenuated rapidly, it
is better to let the water flow out of the tunnel, and restart the excavation when there is
no flowing water. Before restart the excavation, it is necessary to take advanced geology
exploration for the rockmass behind the heading face. If the gushing spot is on the
tunnel sidewall, excavation can be continued through the water gushing area, and then
treat the water with concrete backfilling later at a proper time.

(5) For each water-bearing zone, different blockage method should be adopted for fast
blockage of the water-bearing tunnel section. The general principal for grouting
blockage of gushing water is “priority to the easy problems, drainage first and then
blockage, roof first and then sidewall and bottom, concentrated treating, comprehensive
and systematic treating”.

(6) At the place where high-pressure gushing water might occur, water-release holes
should be drilled in advance to avoid possible large scale collapse and/or water gushing
caused by rockmass under high-pressure ground water before the high-pressure
consolidation grouting was taken.

5. Conclusion

The hydraulic tunnels of Jinping II project is the largest one in the world. The difficulty
of the construction is a giant challenge to tunnel construction. The success of the project
shall greatly promote the development of underground construction technology. The
experiences gained during the project construction can be used as references for
construction of other deep-buried mountain tunnels. These experiences include the karst
hydrogeology study, the large&long tunnel design, the construction scheme, forecasting
technology, treatment of high-pressure gushing-water, etc. The hydraulic tunnels group
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of Jinping II project is very large in scale, and very complicated in technology. It is a
challengeable underground project. With over 30 years of investigation, research and
studies, the geological condition of the tunnels is clear on the whole, major technology
problems have been solved or have way to solve. The successful completion of the
access tunnels is able to provide useful experiences for reference for the construction of
the Jinping II power tunnels. More thorough scientific researches are still being carried
out, which shall be able to provide strong support for the construction of the giant
tunnels. The construction of the Jinping II tunnels shall be able to provide useful
experience for other large scale tunnel projects in the world.

References

1. Shiyong Wu, Ziping Huang, Tunnels vision at Jinping II, Water Power & Dam
Construction, September 2008: 17-18

2. Ziping Huang, Shiyong Wu, Dealing with water inflows at Jinping, Water Power &
Dam Construction, October 2008: 24-26

3. Ziping Huang, Shiyong Wu, Grouting works at Jinping, Water Power & Dam
Construction, February 2009: 40-42

4. Wu Shiyong, Shen Manbin, Progress at the Jinping I and II hydro projects in China,
HYDROPOWER & DAMS, Issue One, 2008: 52-57

5. WU Xuan-zheng, LI Ming-chuan, WU Yu-teng. Analysis and prevention measures
for rock-burst in the auxiliary tunnel of the Jinping Hydropower Statetion. Journal
of Shandong University (Engineering Science), 2008,38(3). (inChinese))

6. ZHANG Jingjian, FU Bingjun. Advances in tunnel boring machine application in

China[J]. Chinese Journal of Rock Mechanics and Engineering , 2007, 26(2): 226—

238.(in Chinese))
7. WU Shiyong, REN Xuhua, CHEN Xiangrong, Design for the liner and
surrounding rocks of diversion tunnel in Jinping cascade II hydropower station[J].

Chinese Journal of Rock Mechanics and Engineering , 2005 24(20): 3778-3782.(in

Chinese))

8. WU Shiyong, WANG Jian, WANG Ge, Underground water and its treatment
strategy in auxiliary tunnels of Jinping Hydropower Project. Chinese Journal of
Rock Mechanics and Engineering, Vol26 No.10 October 2007 1957-1967

166



ATGARDER EFTER RAS | BOLMENTUNNELN

Measures after collapse in the Bolmen tunnel

Tommy Ellison, AB BESAB
Caj Lundgvist, Sydvatten AB
Ingvar Bogdanoff, WSP

Sammanfattning

Bolmentunneln som byggdes 1975-1985, tillgodoser vattenbehovet i 14 kommuner i
Skéne. Tunneln 4r 80 km lang, och har en area pa cirka 8 m”. Vattnet rinner med
sjalvfall till mottagningsstationen nira Perstorp, for vidare ledningstransport till
vattenverket vid Ringsjon.

Tunneln dr byggd helt i berg, 40-100 m under markytan. Berget kan betecknas som
skandinaviskt urberg med mestadels bra bergkvalitet. Det finns dock ett stort antal
svaghetszoner dér berget dr uppsprucket och i vissa fall starkt omvandlat med inslag av
lera. Dessa passager ledde till stora forseningar och kostnadsokningar under
utforandetiden. Tunneln &r sporadiskt forinjekterad och forstarkt med ingjutna bultar
och sprutbetong som técker cirka 17 % av tunnelns strickning.

Tunneln har drabbats av storre ras, som har lett till att tunneln fatt tas ur drift for
reparation, vid tre tillfillen sedan den stod fardig 1986. Det senaste raset intrdffade
vintern 2008/2009. Tunneln stangdes i april 2009 och lanspumpning inleddes. Efter tre
manaders ldnspumpning, kunde man ta sig in i huvudtunneln, och raset hittades pa den
plats som antagits.

Raset, som visade sig vara mycket stort; storsta hojd 12 m och langd 8 m, atgirdades
med en tidigare oprovad metod. En stalskold i1 sektioner tillverkades, och monterades i
tunneln samt trycktes genom rasmassorna samtidigt som dessa lastades ut. Efter slutford
utlastning anvindes skolden som gjutform. En injekteringsbetong utférdes upp till en
meter ovanfor hjdssan. Detta arbete avslutades i slutet av 2009.

Nér tunneln var tomd passade man pé att inspektera, skrota och forstirka en stricka om
35 km. Mélséttningen med denna insats var att minska risken for liknande ras pa den
aktuella strickan. Det senare arbetet pagér och ska vara klart i slutet av mars 2010.

Summary

The Bolmen tunnel, which aim is transport of raw water from Lake Bolmen at the
northern start point, for the need in 14 communities in region Ské&ne in The tunnel is 80
km long and the square area is around 8 m*. Water transport is by natural flow to the
southern end, where it is forwarded in pipeline to the water treat plant. It is built in rock,
40-100 m below ground. The rock can be characterized as primary, and the quality is
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fairly good, but in some passages it is quite fractured and transformed with crushed
zones, sometimes mixed with clay materials. Some of those weakness zones caused
certain problems during construction with delays and increased costs. The tunnel is
sporadic pre grouted and reinforced with bolts and shotcrete which covers some 17 % of
the tunnel length.

The tunnel have been affected by collapse three times since it was completed 1986. The
last time was during winter 2008/2009, and the tunnel was shut in order to repair in
April 2009. After some three months pumping the blocked passage was found in the
place it was expected. The collapse that was rather extensive, maximum height and
length 12 m and length 12 m, was formerly taken care of with a so far untested method.
A steel shield was produced in sections and was put together and pushed through the
masses while carrying them out. After completed loading the shield was used as
formwork. Concrete lining was installed by pre packed filling with gravel and grouted
with cement mortar. This was successfully completed by the end of year 2009.

While the tunnel was emptied it is being inspected, scaled and reinforced on some 35
km. The purpose is to reduce the risk of new collapses during the next 25 years on the
present section. This maintenance works is going on and expects to be finished at the
end of March 2010.

1 Bakgrund

Bolmentunneln ir en ravattentunnel frdn sjon Bolmen i sodra Smaland till Aktabodens i
nédrheten av Perstorp i Skane. Dérifran forslas vattnet i ledning till vattenverket i
Ringsjoholm. Bolmenvattnet tillsammans med vatten frdn Vombsjon utgdr rdvara for
dricksvatten till hushéllen i 14 kommuner i sydvéstra Skédne med totalt % miljon
invanare och till industrin i omrédet.

Tunneln dr cirka 80 kilometer 1dng och har en tvérsnittsarea pa drygt atta kvadratmeter.
Den projekterade vattenforingen dr 6 m* per sekund, och den utnyttjade kapaciteten
varierar mellan 1-2 m? per sekund beroende pa arstid mm. Hela tunneln ar byggd i berg
pa 40-100 meters djup under markytan.

I april 2009 stingdes tunneln av med anledning av ett ras som tippte till tunneln néstan
helt. Under tiden som tunneln dr avstiingd tryggas vattenforsorjningen fran

reservvattentidkterna Ringsjon och ordinarie vattentdkten i Vombsjon.

Raset har nu lokaliserats och atgérdats. Dessutom har en del av tunneln besiktigats och
vissa dtgirder som avser att minska risken for nya ras har vidtagits.
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Figur 1. Oversiktskarta

2 Bergforhallanden

I samband med forundersokningar av bergforhallanden ldngs den planerade strickningen,
gjordes en ganska enkel bergartsindelning i amfibolit, gnejsgranit, rdd och gré gnejs,
och berget kan vél darfor ssmmanfattningsvis beskrivas som skandinaviskt urberg. En
stor del av tunneln gir genom berg av god kvalitet, men det forekommer ocksé kraftigt
omvandlat berg med krosszoner och inslag av lera. I vissa fall 4r leran svéllande vid
tillgang pé syre. Vid utsprangning av tunneln orsakade nagra av dessa svaghetszoner, i
kombination med stora méngder inldckande vatten, ovéntade svarigheter med
forseningar och fordyringar som f6ljd. Négra av dessa zoner dr desamma som stallt till
problem 1 projekt Hallandsasen.
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3 Historisk tillbakablick

3.1 Byggande

Bergdrivningen utgick fran tolv arbetstunnlar med omkring 20 m? tvirsnittsarea.
Péslagen numrerades frén 10 till 21 dér 10 var det nordligaste. Paslag 10-13, 24 km,
kallas den norra delen och paslag 14-21, 56 km, den sddra delen. Den sddra delen
byggdes mellan 1975-1984 av konsortiet TUNKO med foretagen AB Armerad Betong,
Nya Asfalt AB och John Mattson Byggnads AB, medan den norra delen genomfordes
av Skdnska Cementgjuteriet AB under perioden 1981-1985. Tunneln var, efter tvittning
och bottenldggning, fardig och vattenfylldes hosten 1986, men togs 1 bruk forst 1987.

Byggmetoden var i bada entreprenaderna borrning och springning med ridlsbunden
borrning och lastning, utom ett par kilometer langs norrut dir hjulburen utrustning
anvéndes och berget transporterades ut pa lastbil. Omlastning av berg till lastbil skedde
vid dvriga paslag 1 bangarden, som var placerad i anslutning till arbetstunnlarna, dar
ocksa service och materialférsorjning ordnades.

Majlig besiktningsstracka ca 35 km
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Figur 2. Profil av tunneln

3.1.1 Tatning

Eftersom tunneln dr vattenfylld under drift med aterstélld grundvattenniva, bedémdes
att ingen tétning var nddvéndig for tunnelns funktion. D4 strickningen i huvudsak gick
genom glesbefolkat omrade och i flack terrdng med riklig tillgang pa grundvatten,
stdlldes heller inga restriktioner i form av begrénsad inldckning till anldggningen. Viss
injektering blev dnda nodvéndig framforallt av produktionstekniska skél. Dessa utfordes
1 huvudsak som forinjektering med SH-cement, ibland med tillsats av silikat. Cirka 25
% av hela tunneln forinjekterades. I ndgot omrade med sérskilt uppsprucket berg kan
injekteringen dven antagits ha haft en forstarkande uppgift.
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3.1.2 Forstarkning

Forstarkning av tunneln utférdes med en form av “active design” genom att berget
karterades kontinuerligt av ingenjorsgeologer som sedan anpassade atgirderna till
lokala forhéllanden. Forstirkningarna bestér av selektiv bultning med cementingjutna
kamjarnsbultar och sprutbetong som mestadels utférdes med torrsprutningsmetoden.
Omkring 17 % av tunnelns totala strackning &r forstérkt med sprutbetong, som utfordes
1 ett eller flera pdslag och ibland med armeringsnit mellan paslagen. Pa begransade
strickor med mycket déligt berg utfordes lining med betonggjutning, bland annat gots
en bottenplatta for att 6ka barigheten pé en straicka med mycket dalig bergkvalitet.

3.2 Tidigare ras

Forsta raset intrdffade redan 1986 innan tunneln hade tagits 1 bruk cirka 3 kilometer norr
om péslag 19. I samband med detta uppticktes ocksé ett sekundért ras en knapp
kilometer soder om paslag 19. En andra kollaps intraffade 1995 ett par kilometer sdder
om péslag 14. Vid bada tillfillena har orsaken kunnat hérledas till leromvandling som
inte forstarkts tillrdckligt. Utdver insatserna for att reparera tunneln efter de nimnda
rasen har ingen dversyn av anldggningen eller forstidrkande atgérder tidigare utforts.

4 Ettnyttras

4.1 Lokalisering

Ett tredje ras intrdffade i slutet av 2008. Det aktuella raset kunde genom observationer
av tryckéndringar i luftningshal vid hdgpunkterna lokaliseras till ett omréde i nérheten
av paslag 17. Efter att ha studerat relationshandlingar och geologisk kartering fran
byggtiden samt byggt en datormodell av tunneln, pekade konsulten WSP ut en plats
cirka 720 meter norr om paslag 17 som den mest troliga platsen for raset.

-

Figur 3. Raset
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Tomning av tunnelsystemet paborjades i slutet av april manad 2009. Man hade berdknat
att det skulle ta tre veckor att sinka vattenytan till huvudtunnelns niva. Torrldggningen
utfordes av en sidoentreprendr. Trots att pumpning genomfordes parallellt i upp till tre
paslag med totalt 100-150 liter per sekund, sa tog det nédstan tre manader innan man
kunde komma in i huvudtunneln i paslag 17.

Raset hade intrdffat nidstan exakt pa den utpekade platsen. Det visade sig vara mycket
omfattande, och det var en kompakt vigg av rasmassor som métte de som forst kom
fram till platsen. Rasets dimensioner visade sig senare vara ungefar f6ljande; storsta hojd
12 meter, och ldngd omkring 8 meter.

4.2 Beslutade forstarkningsatgarder

Raset 1995 forcerades genom borrning av horisontella stlrér som successivt forstéarktes
med sprutbetongbagar allteftersom rasmassorna lastades ut. Denna metod tar relativt lang
tid att utfora da det krévs att sprutbetongen far tillracklig héllfasthet for att kunna bedriva
utlastningen sékert.

Ett alternativ sitt att lasta ut och sdkra rasomradet utvecklades i detta projekt av Ingvar
Bogdanoff, WSP. Metoden beskrivs nedan.

T

[e]

Figur 4. Princip for montage av skolden

En skold av kraftig stilplat fortillverkades i1 sektioner om en meters ldngd. I transportléget
(1) ar viggarna inféllda i valvet. Elementet kan bdras med lastmaskin till monteringsplatsen
vid raset. Elementens véggar och valv ar kopplade med gangjarn. Nir valvet reses (2) fills
viggarna ut och placeras i U-balkarna i tunnelns golv (3).
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Figur 5. Ett skoldelement med inféllda vaggar fardigt for transport till rasplatsen

Y Y X Y

Figur 6. Utlastning under skyddande stalskold

Elementen reses och monteras fran en sikrad plats 1 tunneln cirka 5 m fore raset. Utlastning
sker med lastmaskinens forare i sikerhet under skyddstaket och maskinens eget skyddstak.
Efter viss utlastning trycks skdlden in mot rasmassorna. Vid behov for att 6ka styvheten kan
1 utrymmet mellan skélden och omgivande berg, stimpning med tra utforas.

Nar alla rasmassor ar utlastade och skdlden tdcker in hela rasomradet, titas bada dndarna
med formsittning och sprutbetong. Efter att skdlden har forstyvats med kraftig stimpning
for att undvika deformationer, gjuts betong kring skdlden upp till cirka en meter dver
hjéssan.

173



Figur 7. Betonggjutning utférs med skoélden som form

4.3 Genomforande

Installationen av skdlden fungerade utmaérkt och hela processen att komma igenom raset
tog ungefar en vecka. Utlastning genomfordes med en lastmaskin med sméa dimensioner
men hog lastférméga, som vanligen anvinds 1 tranga gruvorter. Lastkapaciteten var 1,75
m3 eller 5 ton 1 skopan, och maskinen bar ut massorna till knutpunkten i paslag 17, en
stricka pa drygt 700 meter. Total volym som lastades ut var omkring 4 - 500 m’ 16sa
massor. Nagon stodjande fyllning med trd mellan skdlden och bergviggar behovdes
inte.

Figur 8. Skolden efter utlastning
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Skoldens vaggar forsdgs med inviandig stimpning for att den inte skulle deformeras
under arbetet med lining. En del forstyvningar svetsades ocksa pa skoldens viggar.
Skarvarna mellan sektionerna titades innan den permanenta ingjutningen kunde borja.
Fyllning med singel genomf6rdes med en betongspruta och eftersom det var en relativt
stor volym, cirka 70 m’, tog detta arbete nigra dagar.

Injekteringsbruket var tillrett av cement och vatten samt flytmedel, vet=0,6. Ett

retarderande tillsatsmedel anvdndes ocksa for att bruket skulle hinna fylla alla hélrum.
Injekteringen tog omkring tva dygn.

=~ Rasvagg

Grus 4-8

Prepaktbetong

48+026
48+014

12. ) 11.|10. 9.] 8. 7. 6.| 5. 4. 3. 2. 1.

JOOd ‘ Raslangd ca 8000 |
‘ 12000 !

Figur 9. Betonggjutning utfordes med skdldens 12 element som form.

Betongen testades genom forprovning i en form ovan jord. Tryckhéllfastheten hos den
fardiga konstruktionen motsvarar betong C25/30. Efter att forstyvningar och stimpning
rivits, ytbehandlades platarna med omkring ett tunt lager sprutbetong, cirka 30 mm, som
korrosionsskydd.

For att ddimpa eventuella nedfall 1 den del av kyrkan som inte fyllts med betong fylldes en
meter singel pa valvets tak.

Omradet utanfor raset dr forstirkt med systematisk bultning och torrsprutad sprutbetong
med ca 20 kg fiber/ m’.

For att fa plats med en rdddningskammare, material och utrustning sprangdes en nisch intill
rasomradet.
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5 Status i O6vrig tunnel

5.1 Bergutfall

I anslutning till raset fanns ytterligare 2 mindre ras med nedfall av block och
sprutbetong. Efter besiktning av ca 20 km tunnel har ett begynnande ras om ca 4 m’
patréffats. Nedfall av sten forekommer 1 6vrigt sparsamt. Nagra slag ofta ca 5-10cm
breda med svéllande lera, smektit, har patréffats. Dessa kan med tiden bilda kratrar in 1
berget med risk for framtida ras.

En méngd 16sa eller redan nedrasade bergfragment har patraffats men mest mindre
stycken. P4 ett antal stdllen har dock storre osdkra partier patréffats. En del av dessa
platser visar pa leromvandling i bergsprickor och nagra av dessa dr tidigare oforstérkta.
Négra begynnande ras har patréffats.

5.2 Forstarkningar
Under byggtiden har man forsokt att observera de svaga partierna och gora lampliga
forstarkningsatgirder. Detta har 1 det stora hela varit en lyckad strategi, men vissa fall
har forstarkningarna varit otillrdckliga. Orsakerna till detta kan man bara spekulera i:
e Inldckande vatten har forsvérat utforandet och kvaliteten har blivit lidande
e Sprutbetongen dr pa nagra platser tunnare én avsett vilket &r ett
utforandeproblem
e  Strivan att halla budget kan ha bidragit till att forstdrkningarna i vissa fall har
fatt for liten utstrackning i tunnelriktningen
e Det finns ocksa leromvandling som troligen inte har upptéckts under byggtiden
e Komplex geologi och tidspress kan ha bidragit till fel beslut

5.3 Bergbultar

Man kan efter 6versyn av langa tunneldelar konstatera att bergbultarna i allmidnhet har
klarat sig bra genom aren. Det finns inga synliga tecken pa att bultarna generellt skulle
ha angripits av korrosion annat &n pé de utstickande delarna. I de fall det finns ndgon
millimeter cementslam pé utstickande bultindar dr dven dessa intakta. Stdlet i enstaka
bultar har blottats ca 10 centimeter in 1 berget och befunnits vara helt intakta. Det finns
nagra bultar med rostfargade utfillningar som kommer frén spalten mellan bultstdng
och berg. Detta kan tyda pé bristfillig ingjutning och antagligen har borrhélen lackt
vatten redan vid ingjutning av bulten, men hittills har ingen bergbult som har sldppt i
den ingjutna delen patréftats.

5.4 Sprutbetong

En stor del av sprutbetongen i tunneln dr tunn, ofta bara ett paslag och ibland har den
blivit &nnu tunnare ner till ndgon centimeter. Det &r sedan ldnge ként att tunn
sprutbetong har en dalig bestandighet, se (2), (3) och (4). En rapport Davik (5) som
presenterades 1 mitten av 1990-talet, visar att en sprutbetong med tjocklek
understigande cirka 40 mm inte ar bestdndig under 1dng tid. Det &r framforallt
vidhiftningen till underlaget som degraderas och ger bom med forsdmrad eller utebliven
forstiarkningseffekt som foljd. Urlakning eller dekalcifiering dr en nedbrytningsprocess
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som gar snabbare vid tunna skikt, ndgot som leder till forsdmrad héllfasthet och kan
ocksa vara en orsak till att tunn sprutbetong har en sémre bestdndighet. Det okulédra
intrycket fran Bolmentunneln dr att sprutbetongen &r intakt efter mer dn 30 &r. Svillande
lera har i par stéllen tryckt ut betong. Detta verkar intrdffa i sprutbetongens randzoner
mot naket berg, dér spurtbetongen ofta &r tunn.

5.5 Underhallsatgarder

En skyddsskrotning har utforts pa cirka 7 km av huvudtunneln nér detta skrivs.

Ovriga atgirder bestér i sprutning med fiberarmerad sprutbetong som uppgradering av
tidigare forstérkta ytor och en del tidigare osprutade avsnitt. Rengéring av de befintliga
tunnelvidggarna dr en annan komplikation, da det finns vissa avlagringar som dr svara att
avldgsna. En vidhiftningshallfasthet pa 0,2 MPa anses vara tillrdckligt for denna
sprutbetong.

Underhallsarbetena pagér och planeras vara fardigstillda i slutet av mars ménad, da
tunneln dter maste tas 1 bruk.
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TUNNELLING IN DIFFICULT GROUND:
THE NIAGARA TUNNEL PROJECT

Matthew A. Perras and Mark S. Diederichs
Geological Sciences and Geological Engineering
Queen’s University, Kingston, Ontario, Canada

Summary

The current Niagara Tunnel Project, Niagara Falls, Canada, is a 10.4 km
long water diversion tunnel, which is 14.44 m in diameter and being
excavated by a Tunnel Boring Machine (TBM). The tunnel has been
excavated down through the entire stratigraphy of the Niagara Escarpment,
including dolomites, limestones, sandstones, and shales, passed under St.
David’s Buried Gorge and emerged back into the formations above the
Queenston Formation. Overbreak as been a significant issue in the
Queenston Formation and the tunnel alignment has been modified from the
original design to minimize the drive length in the Queenston. The failure
mechanisms observed at the tunnel include; gravity ravelling, structurally
controlled and stress induced failure. These are not uncommon failure
mechanisms for TBM driven tunnels; however, with large diameter tunnels
these failure mechanisms can result in significant deformations causing
delays in a project schedule. Consideration of excavation scale must be
given and TBM design must integrate support into the design process for
large diameter TBM driven tunnels to prove more successful in the future.

1 Large tunnel boring machine challenges

Tunnel boring machines (TBM) are generally used for long tunnels due to
the substantial upfront cost of the equipment. It is more cost effective to use
drill and blast techniques for shorter drives. The advantage of a TBM comes
into effect when the tunnel alignment is long and continuous and the project
schedule is long enough to merit the upfront cost of the TBM. There are
many types and applications of TBM’s, but they generally fall into two main
categories: Hard rock and soft ground machines. Beckel and Kuesel (1982)
refer to hard rock as firm and cohesive material and soft ground as soft,
plastic and non-cohesive material.

Each TBM is designed for the optimum site specific conditions and with
more challenging tunnelling projects being constructed; the use of hybrid
machines is becoming more popular. These challenging projects often have
geological conditions which span the extremes in rock support
requirements, from ravelling fault zones to rock bursting brittle failure.
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Some of the instabilities which can affect TBM performance include;
sidewall failure, pre-support dilation, and unstable wedges.

1.1 Sidewall instability

Grippers are used on open TBM’s for advance by pushing into the sidewall
to create a point from which to thrust the cutterhead forward. The grippers
must make sufficient contact with the sidewall to thrust from for
advancement. Side wall damage and failure due to high insitu stress or
unfavourable joint orientation, respectively, can create an irregular profile
making the gripper contact less effective for advance thrusting. In this
situation, shotcrete, concrete or timber/steel cribbing must be used to create
a pad for the gripper to rest on, which causes delays in the production cycle.

1.2 Pre-support dilation

The point at which primary rock support can be installed is governed by the
length of the cutterhead and the associated drive motors. In some machines,
this distance can be in the order of 3-6m and results in delayed rock support
installation. If the rock mass is to deform plastically or there are a large
number of joints to form wedges, the distance between the face and the
primary rock support installation point should be minimized. Once the rock
begins to dilate, then it is exceedingly difficult to reinforce the tunnel
without leaving loose blocks hanging from the support or removing the
loosened and dilated material. Under extreme conditions, the TBM head can
become jammed due to rock failure onto the cutter head preventing rotation
and advance. To minimize the effect of dilation onto the cutterhead forward
spiles can be installed, which involves the placement of metal poles in holes
drilled ahead of the face to create an umbrella which the machine can pass
under. Spile installation operations can be time consuming and expensive.

On pre-cast segmentally lined tunnels, shield length can contribute to
uncontrolled rock mass dilation. At the Lesotho Highland Water Project,
rock falling onto the shield caused eccentric loading of the liner during
advance thrusting, which caused cracks to develop in the precast segments
(Graff & Bell, 1997). Extensive grouting behind the liner was required.
Minimizing the gap between the face and the installation of support on all
TBM types can have benefits of early placement of primary or secondary
support, which in turn will reduce rock mass dilation effects and potentially
rock support requirements (Steiner, 2000).

1.3 Roof and Side Wall Wedges

Continuous observation by trained personnel can identify roof and side wall
wedges as they are exposed at the back of the cutterhead. The early
identification of possible wedges is necessary for TBM driven tunnels due
to the limited position of rock support installation equipment. The difficulty
arises if a wedge is not identified at the primary rock support installation
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location or the wedge geometry is such that the detachment or sliding plane
is roughly perpendicular to the tunnel axis. If the wedge is not identified and
supported at the primary support location, then portable rock drills may
have to be brought in, since the secondary support location is often tens of
meters back from the primary location. If the geometry of the wedge is such
that it can move prior to the installation of the primary rock support, then
tunneling will have to proceed with extreme caution. An example of a roof
wedge prior to support, near the Whirlpool — Queenston contact from the
Niagara Tunnel Project, is shown in Figure 1.

Other issues may also impede the performance of the TBM, such as invert
failure due to stress and time-dependent deformations. These must also be
dealt with in a timely manner, although in highly squeezing ground some
deformation is desired to minimize the loads on the rock support. High
stresses causing invert and crown instability, as well as time-dependent
swelling are some of the challenges faced on the Niagara Tunnel Project.

2 The Niagara Tunnel Project

In the Canadian city of Niagara Falls, power generation commenced in 1892
(OPG 2006). Recent upgrades at the Sir Adam Beck complex have
increased the discharge capacity, and allowed the new Niagara Tunnel
Project to proceed, which when completed will divert an additional 500 m’/s
of water to the existing generating facility (OPG 2006).

Figﬁre 1: Roof dge at the Niagara Tunnel Project, showing the block
hung up on drilling equipment with wedge detachment in front of the rock
support installation area (Perras, 2009).
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2.1 Project overview

Three physiographic features exist, the Niagara escarpment, St. David’s
Buried Gorge and the Niagara River Gorge (Fig. 2), which locally modify
the stress field. St. David's Buried Gorge controls the depth of the
excavation at roughly 140 m below ground surface. The Niagara Region is
known for its high horizontal stresses, which have been locally modified
due to the creation of the gorges and the escarpment. The stress ratio is in
the order of 4-5 with maximum horizontals ranging from 9 — 24 MPa (Yuen,
1992). The tunnel passes through entire stratigraphy of the Niagara
Escarpment, including dolomites, limestones, sandstones and shales, as
shown in the stratigraphy of Figure 2.
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Figure 2: The physiographic features of the Niagara Region and the tunnel
alignment (image courtesy of Google, 2007) in the upper left. Geological
stratigraphy (Perras and Diederichs, 2009) on right colour coded to match
Niagara Tunnel Cross Section below, showing new alignment (Gschnitzer
and Goliasch, 2009).

The gorges in the Niagara region are believed to be the result of water
erosion. While tunnelling under the buried gorge horizontal to sub-
horizontal sheared surfaces, with less than 60 cm offset were encountered.
These are the result of stress relief during gorge formation and present
weakness planes for detachment and ravelling to occur.
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The high horizontal stress creates stress concentration in the crown and
invert, resulting in stress induced instabilities where the rock mass strength
is exceeded. Typically the anisotropic strength is only given minor
consideration during tunnel design since, until only recently, most
engineering software was unable to accommodate the strength anisotropy.
Perras and Diederichs (2009) and Perras (2009) showed that using joint
elements it was possible to induce anisotropic behaviour.

2.2 Observed behaviour from the Niagara Tunnel Project

Observations by the author’s were made during the tunnel progress from the
portal to the new alignment transition point. Several zones of behaviour
were identified and delineated as follows; the units above the Queenston,
the Whirlpool-Queenston contact area, St. David’s Buried Gorge influence
zone and the regional high horizontal stress zone. Only the formations
where overbreak occurred will be discussed below. The stated observations
below are those of the author’s opinion.

2.2.1 Overbreak in the Formations above the Queenston

Overbreak in the formations above the Queenston were limited to induced
fracture growth at shale partings, thin bedding plane fall out in the haunch,
gravity slabbing, wedge failure and stress induced slabbing. These failure
mechanisms will be discussed in the formations where they were observed.

The Rochester Formation is a dark grey calcareous shale — dolomite
interbed, which is roughly 19 m thick at the project site. Gypsum nodules
are present in the rock mass and can act as nuclei for induced fracture
growth. There where very few joints observed. The overbreak in the
Rochester Formation was limited to the crown and invert, with no sidewall
damage observed. In the haunch area, high angle induced fractures cut
across the bedding, creating slabs of rock and a stepped edge to the
overbreak profile, as shown in Figure 3. Evidence of shear failure in the
haunch area was observed as rock split across bedding to form slabs parallel
to the excavation profile. A flat back was created by horizontal tensile
fracture growth parallel to the bedding.

The Neagha is a fissile green shale, roughly 1.8 m in thickness and is the
weakest unit crossed by the tunnel. The bedding thickness is less than 1mm
and the fissility leads to near zero tensile strength. The Neagha broke back
to the overlying Reynales limestone, when exposed at the back of the roof
shield of the TBM, due to gravity. The unit is extremely weak prior to
excavation and the observed overbreak was related to flexural bending and
gravity fall out, similar to the voussoir analogue (Diederichs & Kaiser,
1999).
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Fgure 3: Overbreak as observed in the upper units in the Niagara Tunnel
Project (Perras and Diederichs, 2009).

G

Figure 4: Overbreak as observed in the Queenston Shale on theNiagara
Tunnel Project (Perras and Diederichs, 2009).
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The Thorold Formation is a light grey sandstone with interbedded dark grey
shale. It is a strong unit roughly 2.7 m thick at the project site. Generally
speaking there was negligible overbreak in the Thorold and only minor
loosening where shale beds day lighted in the haunch area. Similarly in the
Grimsby Formation, an irregularly bedded sandstone with dark red shale
interbeds (Haimson 1983), minor loosening and bedding parallel fractures
were observed and fall out only occurred along thick shale layers (0.1 to 0.2
m) in the crown (Fig. 3).

The Power Glen Formation can be divided into two units. The upper unit is
a light grey sandstone with grey interbeds of shale and the lower unit is
predominately grey shale with interbeds of light grey sandstone. The upper
unit behaved similar to the Thorold and Grimsby formations. The lower unit
had significant overbreak in the haunch area, but limited height vertically
above the crown due to competency of the layer above and below.

The overbreak in the units above the Queenston Formation was influenced
by the interbedded nature of the rock mass and the units above and below.
Aside from added influences as mentioned above, was controlled by gravity,
the high horizontal in-situ stresses, and local structure.

2.2.2 Overbreak Observed in the Queenston Formation

Overbreak in the Queenston Formation can be divided into three zones as
mentioned above. Within each of these zones the overbreak can be
generalized into one failure mechanism; although with some room for
transition between zones.

The contact between the Whirlpool and Queenston formations is a
disconformity marking the transition from Ordovician to Silurian. This
depositional gap means that weathering, uplift and other degradation
processes were occurring. The stiffness contrast between the Whirlpool and
the Queenston creates a local stress shadow below the contact, reducing the
stress levels slightly. The stress, in combination with local jointing and the
presence of the strong Whirlpool above, influenced the overbreak size and
shape. The overbreak was observed to break back to the overlying
Whirlpool Formation to a maximum depth of 1.4 m, at which time forward
spiling was used to control overbreak and advance the tunnel.

Overbreak approaching St. Davids Buried Gorge was limited to less than 1
m due to the stress field modified by the physiographic features, and once
reaching the structural influence zone of St. Davids Buried Gorge,
overbreak reached depths in the order of 3 m. Vertical jointing, spaced 2-3
m, and horizontal and inclined shear surfaces were observed under St.
Davids Buried Gorge. The vertical jointing remained clamped due to the
stress concentrations in the crown, as shown in and had minor influence on
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the overbreak depth. The horizontal and inclined shear surfaces also had
some effect on the overbreak, although it was difficult to determine when in
fact a sheared surface existed above the crown.

As the tunnel advanced away from the influence of St. Davids Buried
Gorge, the regional high horizontal stresses were encountered and overbreak
continued to be in the order of 2-3.5 m in depth at the crown, with
maximums approaching 4 m. The overbreak zone was characterized by
steep sides where induced tensile fracturing was observed in the upper
haunch area, with horizontal induced fracturing above the crown elevation,
creating a plane dipping towards the face, likely due to stress rotation near
the excavation face.

A consistent notch shape (Fig. 4) was observed in the crown and invert,
although suppressed by gravity at the invert. Sidewall tensile fracturing also
occurred and was observed only on the left hand side wall. This could be
caused by the horizontal intermediate principal stress, 62, being sub-parallel
to the tunnelling direction, or rotation of the cutterhead. The localization of
the tensile fractures would result from the stress flow around the tunnel face.
These fractures generally did not coalesce to form spalls and were localized.
They resulted in distinct surfaces 2- 3 cm deep, spaced 10-20 cm apart and
produced negligible overbreak.

Local and minor in volume, overbreak occurred where vertical joints
intersect the tunnel. The failure process here is induced by movement on the
joint and the loosening during the excavation process removes the material
where the wall rock is thinnest.

The units above the Queenston Formation range in thickness from 2 to 20 m
and the stability of the excavation appears to be related not only to the units
at the excavation face, but also to those above and below the tunnel. The
Queenston Formation is over 300 m thick at the project site and the Niagara
Tunnel is excavated into roughly the top 60 m. Several failure mechanisms
were observed and were predominately controlled by the stress field, which
has been locally modified near the gorges and the escarpment.

3 The way forward at Niagara

The difficulty with a TBM driven excavation is that major modifications to
the equipment are costly and can present major delays in the schedule.
Minor modifications can be accommodated during maintenance outages or
even during excavation procedures, as demonstrated at the Niagara Tunnel
Project.
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Modifications to the Robbins TBM ranged from addition of face foam
system to modifying the rock support equipment. Figure 5 gives an
overview of the modifications over the course of the project as discussed by
Gschnitzer and Goliasch (2009).

The modifications to the drilling equipment and the flexible finger shield
improved the timing of rock support installation, bringing it forward almost
I m closer to the excavation face. The man baskets also improved the
installation of rock support, improving worker flexibility and access. These
two modifications help to enhance the performance of the TBM drive. The
other factors help indirectly as well. Further modifications to the cutter
head could possibly reduce the overbreak further, but would require
significant time and money to implement.

BU#1/2

Figure 5: Highlighted modifications to the TBM at Niagara after
Gschnitzer and Goliasch, (2009). (1&2) — man baskets (3) forward drill for
spiling and scaling and (4) pivot system for roof support.

4 Lessons for future large diameter TBM driven tunnels

Large diameter TBM’s require careful consideration for the design of the
rock support system. The larger the diameter of the machine, the more
motors, hydraulics and other components are necessary to operate the TBM
and these components can take up considerable space at the front end area
of the machine. For this reason, the rock support system, must be
considered part of the cutterhead — front area of the TBM design process not
as an accessory to be dealt with afterward.

Stiener (2000) stated that the dimension of unsupported rock back from the
face must be designed in accordance with the rock strength. In most cases

187



the unsupported span should be minimized such that the time allowed for
fracture growth, whether stress or gravity induced, is reduced. The larger
diameter tunnels result in large wedges, ravelling zones and stress notches.

The anisotropic strength and stress at Niagara contributed to the
development of the deep stress notch. This behaviour is under-predicted
using conventional isotropic rock mass constitutive models. With increases
in numerical computing power it is now possible to account for the
anisotropic conditions and future designs must investigate the potential for
anisotropic ground conditions.

With the increasing demand for infrastructure globally the design of tunnels
will continue to push the extremes in diameters. For future success a fully
integrated design approach is necessary, which must include the TBM and
rock support equipment.
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