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1 Innledning

Eurokode 8 (NS-EN 1998, Del 1-6) er den gjeldende europeiske standarden for
dimensjonering av byggverk under jordskjelvlast. Denne gir fgringer for input i
dynamiske beregninger og hvordan disse skal utferes. Til tross for at Eurokode 8 er
ganske omfattende er det en del aspekter som trenger narmere beskrivelse for at
standarden skal veere anvendelig i prosjekteringshverdagen. Dessuten krever de spesielle
geotekniske forholdene i Norge noe tilpasningsarbeid av standarden.

Eurokode 8 deler konstruksjoner/byggverk inn i seismiske klasser. Disse definerer
sikkerhetsnivaet mot jordskjelvpakjenning avhengig av konstruksjonens funksjon og
betydning. Samferdselsanlegg som veg, fyllinger, skjeringer og andre jordkonstruk-
sjoner generelt er ikke nevnt i denne standarden. Derfor har det blitt stilt en del spgrsmal
I forbindelse med prosjektering av slike anlegg etter at Eurokode 8 ble innfgrt i Norge.
Denne rapporten er forst og fremst tenkt som et hjelpemiddel og supplement til
Eurokode 8 for geoteknikere som jobber med praktisk prosjektering og planlegging av
veganlegg og jordkonstruksjoner, men er ogsa ment & gi nyttige informasjoner til
konstruksjonsingenigrer. Dokumentet er laget i samarbeid med Statens vegvesen
(SVV). RIF veileder «Dimensjonering for Jordskjelv» /14/ inneholder en del
supplerende informasjoner og anbefalinger, men er mer rettet mot konstruksjonsfaget.

Dokumentet er basert pa allmenne regler og spesielle krav i relevante deler av Eurokode
8; dvs. NS-EN 1998-1:2004, Del 1 (Allmenne regler, seismiske laster og regler for
bygninger) og Del 5 (Fundamenter, stattekonstruksjoner og geotekniske forhold), med
tilhgrende Nasjonale Tillegg. De relevante paragrafene i de nevnte standardene
benevnes i dette dokumentet med forkortelser som er sammenstilt i Tabell 1-1. Videre
er det benyttet og referert til relevante rapporter og artikler, som er sammenstilt i
referanselisten. 1 tillegg til forklarende beskrivelser til relevante krav i Norge, er det gitt
veiledning om forenklede metoder og formler for vanlig prosjektering.

EC8-5 beskriver ikke sarlig mye om samvirke mellom jord og konstruksjon (se

kapittel 6). Derfor gis en kortere innfgring i dette dokumentet om konseptene, nar man
ma ta hensyn til det og hvordan det kan gjeres ved praktisk dimensjonering.

1.1 Symboler

A grunntype

Agd dimensjonerende verdi av seismisk pavirkning (= yi-Aex)
Aex karakteristisk verdi av seismisk pavirkning

B grunntype

Bq poretrykksparameter

C grunntype

CPT Trykksonderingsforsgk

CRR Cyclic Resistance Ratio

CSR Cyclic Stress Ratio
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grunntype

permanent deformasjon for skraning ved jordskjelvbelastning
relativ lagringstetthet

grunntype

elastisitetsmodul (Youngs modul)

statisk porevannstrykk

dynamisk porevannstrykk

seismisk horisontal treghetslast

seismisk vertikal treghetslast

sikkerhetsfaktor i stabilitetsberegninger

skjeermodul ved sma tgyninger

plastisitetsindeks

moment

dominerende variabel last

ikke-dominerende variabel last

forsterkningsfaktor som er avhengig av grunntype
grunntyper

elastisk responsspektrum

topografisk amplifikasjonsfaktor

seismisk trykksondering

Standard Penetration Test

svingeperiode for et lineert system med én frihetsgrad
hjgrneverdier av perioden i elastisk responsspektrum
vekt av jordvolum

dimensjonerende grunnakselerasjon for grunntype A
referanseverdi for berggrunnens spektralakselerasjon ved
frekvens 40 Hz for jordskjelv med returperiode pa 475 ar
referansespissverdi for berggrunnens akselerasjon (= 0,8 agonz)
udrenert syklisk skjeerfasthet

udrenert statisk skjeerfasthet fra direkte skjerforsgk
pelediameter

poretall

atmosferisk trykk, 100 kPa

spissmotstand

normalisert spissmotstand

korrigert spissmotstand

trykkfasthet

sekund

skjeerbglgehastighet

gjennomsnittsverdi av skjerbglgehastigheter i de gverste 30 m
av grunnprofilet

forskyvning

in-situ poretrykk

malt poretrykk fra trykksondering

dybde

normalisert maks akselerasjon (= ag/g)
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Vi materialfaktor for parameter i
7 seismisk faktor
v, 7 tyngdetetthet
Yp permanent skjeertgyning for skraning ved jordskjelvbelastning
n modifikasjonsfaktor for dempingsforholdet
p massetetthet
o1, 0’2, 0’3 effektive hovedspenninger
'm middelspenning
o0 vertikalspenning
oV, Ov effektiv vertikalspenning
Tey,u udrenert syklisk skjeerfasthet
T gjennomsnittlig syklisk skjaerspenning
0 rotasjon
Q' friksjonsvinkel
Yi lastfaktor
Tabell 1-1  Forkortelser brukt i denne rapporten
Forkortelse | Fullstendig betegnelse
ECO NS-EN 1990:2002+A1:2005+NA2016
Eurokode: Grunnlag for prosjektering av konstruksjoner
EC1-1-6 NS-EN 1991-1-6:2005+NA:2008
Eurokode 1: Laster pa konstruksjoner
Del 1-6: Allmenne laster — Laster under utfgrelse
EC8 Eurokode 8:
Prosjektering av konstruksjoner for seismiske pavirkninger
EC8-1 NS-EN 1998-1:2004+A1:2013+NA:2014
Prosjektering av konstruksjoner for seismiske pavirkninger
Del 1: Allmenne regler, seismiske laster og regler for bygninger
EC8-2 NS-EN 1998-2:2005+A1:2009+A2:2011+NA:2014
Prosjektering av konstruksjoner for seismiske pavirkninger
Del 2: Bruer
EC8-5 NS-EN 1998-5:2004+NA:2014 Prosjektering av konstruksjoner for
seismiske pavirkninger
Del 5: Fundamenter, stgttekonstruksjoner og geotekniske forhold
EC7-1 NS-EN 1997-1:2004+ A1:2013+NA:2016
Geoteknisk prosjektering
Del 1: Allmenne regler
HB V220 Handbok V220 Geoteknikk i vegbygging, Statens vegvesen 2010
HB N400 Handbok N400 Bruprosjektering, Prosjektering av bruer, ferjekaier og
andre bzrende konstruksjoner, Statens vegvesen 2015
NA Nasjonalt Tillegg (National Annex)
RIB Radgivende ingenigr byggeteknikk
RIG Radgivende ingenigr geoteknikk
SSI Soil-Structure Interaction
(forkortelsen SSI er brukt i rapporten for "samvirke mellom jord og
konstruksjon")

p:\2011\09\20110943\leveransedokumenter\rapport\20110943-01-r_rev0_final.docx

Dokumentnr.: 20110943-01-R
Dato: 2017-04-06

Rev.nr.: 0

Side: 8



Dokumentnr.: 20110943-01-R
‘ Dato: 2017-04-06
1 Rev.nr.: 0
Side: 9

Statens vegvesen

2 Generelt om jordskjelvdimensjonering i Eurokode

Utfarelse av dimensjonering for jordskjelv for bruer, nedfylte konstruksjoner og
stettemurer for Statens vegvesen er angitt i Hindbok N400 Bruprosjektering. I henhold
til handbok N400 kap. 5.4.9 skal bruer prosjekteres etter EC8-2 og nedfylte konstruk-
sjoner og stettemurer skal prosjekteres etter EC8-5.

I EC8-1 NA.3.21(5)P er det angitt fritak for bruk av EC8. Dette gjelder
for konstruksjoner i seismisk klasse | dersom agS < 0,059 < 0,49 m/s?. (agS omtales
naermere senere i rapporten). For bruer i seismisk klasse 1V kreves alltid pavisning av
tilstrekkelig sikkerhet etter EC8. Merk at topografisk amplifikasjonsfaktor, St (se kap.
5.3) ikke inngar i ovennevnte likning.

2.1  Bakgrunn

Eurokode 8 deler konstruksjoner/byggverk inn i seismiske klasser. Disse definerer
sikkerhetsnivaet mot jordskjelvpakjenning avhengig av konstruksjonens funksjon og
betydning. Samferdselsanlegg som veg, fyllinger, skjeringer og andre samvirke jord-
konstruksjoner generelt er ikke nevnt i denne standarden. Derfor har det blitt stilt en del
sparsmal i forbindelse med prosjektering av slike anlegg etter at Eurokode 8 ble innfart
i Norge. Denne rapporten er farst og fremst tenkt som et hjelpemiddel og supplement til
Eurokode 8 for geoteknikere som jobber med praktisk prosjektering og planlegging av
veganlegg og samvirke jord-konstruksjoner, men er ogsa ment a gi nyttig informasjon
til konstruksjonsingenigrer. Dokumentet er laget i samarbeid med Statens vegvesen
(SVV i prosjektsamarbeid i perioden 2011 - 2016.

2.2  Grensetilstand

Ulykkes- eller seismisk last beskriver en bruddgrensetilstand. Eurokoden skiller i
utgangspunkt mellom en “ulykkessituasjon” og en “seismisk situasjon” (ECO, tabell
NA.A1.3). Lastkombinasjonene er derimot ganske like og tyder pa at en seismisk
situasjon kan anses som en (spesiell) ulykkessituasjon. Den eneste forskjellen ligger i
kombinasjonen av de variable lastene.

2.3 Lastkombinasjoner for seismiske situasjoner
For seismisk situasjon er den seismiske lasten, Aeq, den dominerende variable lasten. De

ikke-dominerende variable lastene, Qx,i, brukes med «faktor for tilnsermet permanent
verdi for variabel last», ¥»;.

En seismisk situasjon beskrives ved en dimensjonerende last som kombinasjon av (jf.
ECO, kap. 6.4.3.4):

p:\2011\09\20110943\leveransedokumenter\rapport\20110943-01-r_rev0_final.docx
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A. faktorisert karakteristisk verdi for seismisk pavirkning (partialfaktor/seismisk
faktor n, jf. EC8-1, kap. NA.4.2.5).

B. faktoriserte variable laster?, dvs. trafikklaster og snglaster (faktor /i< 1,0 jf.
ECO, tabell NA.A1.1).

C. Kkarakteristiske permanente laster og forspenningslaster.

Nar flere variable laster kan opptre samtidig, tas alle med i aktuelle lastkombinasjoner
(ECO, NA.A1.2.1(1)).

D bare de ikke-dominerende variable lastene tas med i lastkombinasjonen

2.4  Lastfaktorer for seismiske situasjoner

Dimensjonerende verdi for seismisk pavirkning defineres som Agq = n-Aek, der ner
seismisk faktor. Seismisk faktor er gitt i EC8-1, kap. NA.4.2.5 for fire seismiske klasser
(1til V) og er gjengitt i etterfglgende tabell A. EC8-1, tabell NA.4(902) angir seismisk
klasse for en rekke konstruksjoner inklusiv veg- og gangbruer. Seismisk klasse for
geotekniske konstruksjoner skal tas i samsvar med konstruksjonen de statter. For
eksempel, en skraning under et landkar til en bru skal klassifiseres med samme seismisk
klasse som brua.

De variable lastene ganges med en faktor Y2 som er gjengitt i tabell B. Disse gjelder for
bygninger.

Lastfaktorer:

(A) seismisk last: (EC8-1, tabell NA.4(901))

Seismisk klasse Seismisk faktor #
| 0,7
I 1,0
Il 14
v 2,0
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Snglaster pa bygninger

Nyttelast /last Faktor W,
Boliger, kontorer 0,3
Forsamlingslokaler, forretningsarealer 0,6

0,8
Lagerarealer
Trafikk- og parkeringsarealer, kjgretgyvekt < 30 kN 0,6
Trafikkarealer-, kjgretgyvekt < 160 kN pa to akslinger 0,3

0,2

(C) Permanente laster: yc=1,0 (ECO, A1.3.2 (1))

Eksempel:

En vegfylling i en skraning, seismisk klasse I, med variable laster (trafikklast og
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terrenglast (sng, anleggsmaskiner og annet)) skal beregnes for stabilitet i seismisk

situasjon. Dominerende variabel last er jordskjelvlasten, Aex. De andre variable laster

ganges med kombinasjonsfaktor, #».

Dimensjonerende verdi for disse blir som falger:

Jordskjelvlast: Aed = Aek-yi

Trafikklast fra HB V220: Qq,1 = Qu1° ¥ 21791 (Jevnt fordelt over vegarealet)
Terrenglast: Qq,2 = Qk2- ¥2.2:y0,2 (Jevnt fordelt i terrenget. Inkluderes kun om den virker

destabiliserende)

Parameter Verdi
Seismisk faktor, y 1,0
Partialfaktor trafikklast, yq1 1,3
Partialfaktor terrenglast, yq,2 1,3
Kombinasjonsfaktor trafikklast, ¥, 0,3
Kombinasjonsfaktor terrenglast last &5, 0,2
Karakteristisk trafikklast, Q1 10 kPa
Karakteristisk terrenglast, Qx> 5 kPa

Dermed far man fglgende dimensjonerende variable laster som skal inkluderes i

jordskjelvanalysen:

Dimensjonerende jordskjelvlast: Aeq = Aex-1,0
Dimensjonerende trafikklast: Qq,1 = 10 kPa- 0,3- 1,3 = 3,9 kPa
Dimensjonerende terrenglast: Qg2 =5 kPa- 0,2- 1,3 =1,3 kPa
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2.5  Fasthetsparametere og materialfaktorer

Leire, silt og sand oppferer seg udrenert under jordskjelv. Den mest relevante
fasthetsparameteren for leire er syklisk udrenert skjeerfasthet, som i EC8-1 betegnes som
cu. Denne parameteren bestemmes ofte fra c,°>° ved & ta hensyn til béde
belastningshastighet og syklisk degradering (se kapittel 2.6). Verdi for c¢,°S finnes ved
direkte skjaerforsgk i laboratorium. For normalkonsolidert leire er ¢,°SS typisk 0,19 til
0,21 ganger vertikal effektiv spenning o’v (se kap. 2 og 4 i Handbok V220 for mer
informasjon).

For silt og sand er den mest relevante parameteren syklisk udrenert skjerfasthet, zy,u,
som ma bestemmes ved & ta hensyn til mulig oppbygging av poretrykk. Denne er sterkt
avhengig av materialets relative lagringstetthet, Dr. Hvis det ikke finnes noen lab
resultater for syklisk udrenert skjeerfasthet, kan man bruke litteratur data fra for
eksempel ref /2/. | materialer som ikke anses utsatt for liquefaction (se kapittel 6) kan
konservative verdier for forholdet zyu/o’v tas fra denne referansen som gitt nedenfor:

D’ z-CY,u/Olv
40 % 0,16
50 % 0,19
60 % 0,23
70 % 0,30
80 % 0,50

For berg kan man ifglge EC8-5, 3.1(2) bruke trykkfasthet, qu, ("unconfined compressive
strength”).

Materialfaktorer for styrkeparametere i jord ved seismisk last (EC8-5, NA.3.1) er
definert under.

Massetype Parameter Materialfaktor Verdi

Friksjonsmasser Syklisk udrenert Ve !/ 1,1/
skjeerfasthet / Yo 1,1
Friksjonsvinkel

Kohesjonsmasser Udrenert skjeerfasthet Yeu 1,1

Kvikkleire Udrenert skjeerfasthet Yeu 1,2

Fyllmasser Syklisk udrenert Ve !/ 1,2/
skjeerfasthet / Yo 1,2
Friksjonsvinkel

Berg Trykkfasthet Yau 1,3

Materialfaktorer for byggematerialer i bruddgrensetilstand (NS-EN 1992, NS-EN 1993)

er gitt under.
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Material Materialfaktor Verdi Referanse
stal YMo/1/2 1,05/1,05/1,25 | NS-EN 1993-1-1
(strekk) NA.6.1 (bygninger)

1,05/1,1/1,25 NS-EN 1993-5

(strekk) NA.5.1.1 (peler og spunt)
Betong, vc (betong) 1,2 NS-EN 1992-1-1
Armert betong vs (armeringsstal) 1,0 Tabell NA.2.1N
vs (spennstal) 1,0

2.6 Degradering og gkning av skjeerfasthet i kohesjons-
materialer

Skjeerfastheten i kohesjonsmaterialer justeres ved & ta hensyn til bade belast-
ningshastigheten (rate effect”) og nedbryting av fasthet (degradering) pa grunn av
jordskjelvets sykliske laster.

For norsk leire og kvikkleire er typisk gkning av fastheten under jordskjelvpakjenning i
omradet 30 - 40 % (ref /1/).

Nar det gjelder degraderingseffekt, hvis det ikke foretas sykliske forsgk pa jordpraver,
foreslas det at man reduserer fastheten i seismiske klasser I-11, 111 og IV med henholdsvis
15 %, 20 % og 25 % basert for lab data fra norske leirer og antall ekvivalente sykler for
seismiske klassene.

3 Grunntype

Kapittel 3.1 i EC8-1 og tilhgrende paragrafer i Nasjonalt tillegg NA omhandler dette
temaet. | folge kap. 3.1.1.(1)P skal hensiktsmessige undersgkelser utfgres for a identifi-
sere grunnforhold i samsvar med grunntypene gitt i standarden.

Grunntypene A, B, C, D og E samt de spesielle grunntypene S1 og S er definert i Tabell
NA.3.1 i det nasjonale tillegget til EC8-1.

Byggegrunnen bgr klassifiseres etter verdien av den gjennomsnittlige skjerbglge-
hastigheten i de gverste 30 m, vg30, hvis den er tilgjengelig. Denne parameteren
beregnes ved a dele de gverste 30 meterne i N lag og bruke fglgende likning (EC8-1,
likning 3.1).

30
Us30 = < (3.2)

i=LN 7,
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hvor hi og vi er henholdsvis tykkelse og skjerbglgehastighet i lag i.

Skjerbglgehastighet, v, kan males direkte i felt ved bruk av for eksempel seismisk CPT,
eller beregnes ved hjelp av likningen

p = |Gmax (3.2)

der Gmax er skjeermodul ved sma tgyninger og p er massetetthet av jord. Kapittel 4 tar
for seg noen utvalgte metoder for & estimere v 0g Gmax.

Alternativt kan man bruke verdien av den gjennomsnittlige udrenert skjeerfasthet i de
gverste 30 m, ¢, 30. Tabell NA.3.1 i det nasjonale tillegget til EC8-1 gir ogsa en
geologisk/stratigrafisk klassifisering av forskjellige grunntyper, men dette er
hovedsakelig ment for en overordnet beskrivelse av grunntypene. | valg av grunntype,
prioriteres vg 3, foran bade c, 5o 0g den stratigrafiske beskrivelsen i Tabell NA.3.1.

I EC8 mangler det en grunntype for lgsmassemektigheter mellom 20 og 30 meter. For
disse anbefales det a ekstrapolere skjaerbglgehastighet fra nedre lgsmasselag til 30 meter
0g sa bestemme grunntype ut fra vs 30 beregnet fra likning (3.1) som forklart over.

Figur 3-1a viser som et eksempel, en typisk profil av syklisk skjeerfasthet med ca. 5 m
tarrskorpe over normalkonsolidert leire. Figur 3-1b viser profilet av tilsvarende
skjeerbglgehastighet som er tolket ved hjelp av metoder beskrevet i kap. 4 for en leire
med Ip = 40%. Ved a dele opp topp 30 m av jorda i for eksempel 3 lag med tykkelser 10
m og bruke gjennomsnittverdier av skjerbglgehastighet i hvert lag, kan man beregne
vs30 Ved hjelp av likning (3.1) som falger

30 30

"8 h 10 10 10
Z LI
“\s. 110 155 190

i=1

=145 m/s

Vs,3 =

Med denne verdien kan man velge grunntype D mens bruken av profilet i Figur 3-1a gir
en gjennomsnittlige udrenert skjerfasthet, c, 3o = 27 kPa som indikerer at grunnen ma
klassifiseres som S1/S>. Som beskrevet over, kan man tross dette resultatet, basere seg
bare pa verdien av v 3, 0g velge grunntype D.
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Udrenert Skjeerstyrke, s,P5S (kPa) Skjaerbglgehastighet, V, (m/s)
0 20 40 60 80 0 50 100 150 200 250

L I
.\ RN
NI 15 \
w \\
” \ iZ \
” \ \

(a) 35 (b)y =

Dybde (m)
/

Dybde (m)

Figur 3-1  Eksempel — profiler av (a) udrenert skjaerfasthet og (b) skjeerbglgehastighet for
bestemmelse av grunntype

Figur 3-2 viser flere eksempler pa grunntyper ifglge EC8-1. Det ma presiseres at for
tilfeller der tykkelsen av jordprofilet er mellom 5 m og 20 m, skal man ikke inkludere
skjeerbglgehastighet av underliggende berg i beregning av v 3. I slike tilfeller ma man
utvide jordprofilet til 30 m for & finne ut om grunnen likner pa en av grunntypene C og
D. Jordprofil lengst til hgyre i Figur 3-2 er 18 meter, og likning (3.1) gir vs3o =
140 m/s som for et 30 meter profil tilsvarer grunntype D, men siden profilet er mellom
5 m og 20 m er dette grunntype E.

200 m/s 200 m/s 100 m/s 100 m/s
i
18m
30m
Y
160 m/s
Grunntype E
700 m/s 500 m/s 200 m/s (grunnprofil er som

grunntype D, tykkelse
Grunntype B Grunntype C Grunntype D er mellom 5 og 20 m)

Figur 3-2  Eksempler pG grunntype
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4 Metoder for & estimere dynamiske jordparametere
Skjeerbglgehastighet, vs, eller skjeermodul ved sma tayninger, Gmax, kan bestemmes ved
hjelp av korrelasjoner mot resultater fra CPTU-sonderinger eller indeksparametere, eller
males direkte i laboratorie- eller feltforsgk. Kapittel 4.1 tar for seg metoder som er basert

pa korrelasjoner, mens kapittel 4.2 gir eksempler pa hvilke lab- og feltmetoder som
finnes, samt fordeler og ulemper ved disse.

4.1  Korrelasjoner mot indeksparametere eller CPTU

4.1.1 Gmaxi leire

a) Basert pa indeksparametere

For vanlige normalkonsoliderte leirer kan man estimere normalisert Gmax ved hjelp av

falgende empirisk likning

Gmax Ip 2
= — 4.1
ZDSS 325+55/(100) (4.1)

der c,°55 er udrenert statisk skjaerfasthet fra direkte skjaerforsgk, og 1, er
plastisitetsindeks i prosent. Likningen er basert pa forsgksdata rapportert i ref /1/ (Figur
4-1) og kan brukes for plastisitetsindeks I, > 15.

For kvikkleire er det ideelt & male Gmax enten i laboratoriet eller direkte i felt. Inntil nok
data blir samlet for & etablere en database som kan brukes for & estimere Gmax i
forskjellige typer kvikkleire kan man bruke intervallet angitt i likning (4.2) (ref /1/) for
en normalkonsolidert kvikkleire med et leireinnhold pa ca 40 %.

Gumax/c,P%S = 800 til 900 (4.2)
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Figur 4-1  Normalisert skjazermodul som funksjon av plastisitetsindeks, I, ref /1/

b) Basert pa CPTU

Falgende uttrykk er foreslatt som korrelasjon mellom maledata fra CPTU 0g Gmax (i
kPa) for typiske norske leirer (ref. /10/)

Gmax = 4,39q¢°%° (1 + By)?52 (4.3)

der q: er korrigert spissmotstand og Bq er poretrykksparameter uttrykt som (ref. /11/)
U, —uy Au

By = = (4.4)

dt — Oyo net

u, er malt poretrykk, u, er in-situ hydrostatisk poretrykk og o, er vertikal
totalspenning.

Ref. /11/ gir en god oversikt over metoder i litteratur basert pA CPTU og geotekniske
parametere, og foreslar nye likninger som kan brukes for norske leirer.

4.1.2 G i sand

a) Basert pa indeksparametere

Basert pa indeksparametere kan Gmax estimeres som (ref./5/)
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Gmax = 625 vaaalm (45)

der e er poretallet, o', er effektiv middelspenning og p, er atmosferisk trykk i samme
enhet som o',,. (Dersom kPa benyttes som enhet er p, = 100 kPa.) Effektiv
middelspenning kan finnes som
1
J'm:§(0’1‘|‘0’2‘|‘0"3) (4.6)

dera’;, 6', 0g a’5 er effektive hovedspenninger.

Alternativt kan Gmax estimeres fra

Gmax = 22 KZ,maxV pao-lm (4'7)

K2,max €r en empirisk parameter gitt i Tabell 4-1 som funksjon av bade Dr og e (ref. /17/).

Tabell 4-1 K3 max SOm funksjon av Dr og e

Dr (%) K2,max e K3,max
30 34 0,4 70
40 40 0,5 60
45 43 0.6 51
60 52 0,7 44
75 59 0,8 39
90 70 0,9 34

b) Basert pa CPT

Dersom CPT sonderinger er utfart kan fglgende likning benyttes for a finne Gmax (i kPa)
(ref. /12/):

Gmax = 1634(Qc)0'250(o_lv)0'375 (48)

der g. er malt spissmotstand fra CPT og o', er vertikal effektivspenning.

4.2  In-situ og laboratoriemalinger

Det finnes ulike metoder for & male Gmax direkte. Den mest anvendelige metoden er in-
situ ved hjelp av seismisk CPT (SCPT). Dette er en variant av en klassisk CPT sondering
hvor CPT sonden er utstyrt med to mottakere som typisk er vertikalt adskilt med cirka
en meter. Mens sonderingen pagar benyttes en seismisk kilde pa overflaten for a sende
bglger ned i grunnen, og tidsforskjellen mellom signalene fra den seismiske kilden ned
til mottakerne pa sonden benyttes for a bestemme bglgehastigheten i grunnen. Fordelene
med SCPT er at jorden er uforstyrret og at man far et kontinuerlig Gmax-profil med
dybden, som er det man gnsker. Ulemper er at metoden krever spesielt feltutstyr, og at
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maledataene ma prosesseres i etterkant. | det siste har geofysiske metoder blitt oftere
anvendt i geotekniske undersgkelser. En av mest brukte geofysiske metoder er basert pa
analyse av overflatebglger ofte kjent som SASW "Spectral Analysis of Surface Waves".
Hvis bestemmelse av skjaerbglgehastighet i et prosjekt skal veere basert pa SASW,
anbefales det at resultater kontrolleres mot andre estimater basert pa empiriske metoder
nevnt i forrige kapittel.

Det finnes ogsa spesielle laboratorieforsgk som resonant column test og bender element
test for & estimere Gmax. Farstnevnte utfgres ved at en sylindrisk jordpreve utsettes for
dynamisk torsjonsbelastning. Sistnevnte test benytter sakalte “benderelementer” (sender
og mottaker) som festes pd hver side av et prgvestykke og maler hastigheten pa
elektriske signaler som sendes gjennom prgven. Fordelen med denne malemetoden er at
den kan kombineres med vanlige laboratorieforsgk som for eksempel treaksialforsgk og
DSS, og krever derfor ikke egne provestykker. Ulempen med de to nevnte labora-
torieforsgkene er risikoen for praveforstyrrelser og at hvert forsgk kun gir informasjon
i den dybden pragven er tatt (ett punkt pa et dybdeprofil). Laboratorieforsgkene krever
dessuten spesielt utstyr for prosessering og tolkning av dataene.

Fordeler og ulemper ved de tre nevnte metodene er oppsummert i Tabell 4-2.

Tabell 4-2  Fordeler og ulemper ved forskjellige felt- og labforsgk

Fordeler Ulemper
Seismisk CPT - Ingen prgveforstyrrelser - Krever spesielt utstyr
- Kontinuerlig dybdeprofil (seismisk CPT sonde,
- Kan utfgres i kombinasjon samt programvare for
med vanlig CPT sondering og prosessering)
gi et bilde av lagdeling
Resonant Column - Gir estimat pa dempning i - Gir lite informasjon per
Test jord som funksjon av tgyning preve (kun i dybden
- Gir informasjon om grad av pr@ven er tatt).
ikke-linearitet i jord under - Darlig prgvekvalitet kan
gkende belastning gi usikkerhet i resultater.
Bender Element - Kan utfgres i kombinasjon - Krever spesielt lab utstyr
Test med vanlige labforsgk (for eks. | og programvare for
triaks og DSS) prosessering

5 Elastisk responsspektrum

5.1 Horisontalt elastisk responsspektrum

Seismisk pavirkning kan bestemmes ved hjelp av et responsspektrum. Figur 5-1 viser
responsspektrum ifglge Nasjonalt Tillegg i EC8-1 for grunntypene A til E (se EC8-1,
tabell NA.3.1 der grunntypene er definert ut fra verdien av vs 30). Horisontal akse i Figur
5-2 er egenperiode til konstruksjonen, og vertikal akse gir elastisk responsspektrum, Se,

p:\2011\09\20110943\leveransedokumenter\rapport\20110943-01-r_rev0_final.docx



NG =2

Statens vegvesen

normalisert med dimensjonerende grunnakselerasjon, ag. Se er lik maks akselerasjon
forarsaket av jordskjelv i et dynamisk system med én frihetsgrad og egenperiode T. I en
enkel konstruksjon kan jordskjelvpavirkning beregnes fra konstruksjonens masse ganger
akselerasjonen; derfor er responsspektrum et av de viktigste begrepene i jordskjelv-
analyser.

455
40 +H3
£ 35 IE“
2\ Lo
B A\
E AN
E 05 \\\‘\\\
w n
O'VG.U 1.0 20 3,0 40 5.0
T(e)

Figur NA.3(903) — Horisontale elastiske responsspektre til bruk i Norge for jordtype A til E

Figur 5-1  Elastisk responsspektrum ifdlge EC8-1, NA.3.2.2.1 ved 5 % demping

Formen av responsspektrum er sterkt avhengig av grunntype og defineres ved hjelp av
likningene (5.1). Verdiene av grunnens forsterkningsfaktor, S, og parameterne Tg,
Tcog Tpergitti

Tabell 5-1. Modifikasjonsfaktor for dempingsforholdet, #, er normalt 1, som tilsvarer 5
% viskags demping. For andre dempingsforhold henvises det til EC8-1, kap. 3.2.2.2.

Hvis konstruksjonen star pa varierende grunn med forskjellige grunntyper, og man ikke
utfgrer noen spesielle analyser av grunnens respons, ma man velge den mest
konservative grunntypen. Hvis minst 75 % av konstruksjonen star pa berg og resten pa
lgsmasser, og konstruksjonen star pa et kontinuerlig fundament, kan man velge
grunntype A.
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(5.1)

Tabell 5-1 Verdier for parametere som definerer elastiske responsspektrene for grunntype A
til E

Tabell NA.3.3 — Verdier for parametere som beskriver de anbefalte
elastiske responsspektrene

Grunntype N Tz (s) Tc (s) To (8)
1.0 0,10 0,20 1,7
B 1.3 0,10 0,25 15
C 14 0,10 0.30 1,5
D 1,55 0,15 0,40 1,6
E 1,65 0,10 0.30 1.4

Dimensjonerende grunnakselerasjon for grunntype A er definert som
ag = n- agr = 1-0,8-agoHz (5.2)

der » er seismisk faktor (se kap. 2.4) og agson: er referanseverdi for berggrunnens
spektralakselerasjon ved frekvens 40 Hz for jordskjelv med returperiode pa 475 ar, som
kan leses fra Norges seismiske sonekart gitt i Figur NA.3(901) i ECS8-1. agsoH:
multiplisert med 0,8 gir agr som er referansespissverdi for berggrunnens akselerasjon..

Mens horisontalt elastisk responsspektrum for grunntypene A til E er definert ved
parameterne i denne tabellen, ma man, ifalge EC8-1, utfgre spesielle analyser for
grunntypene S; og S for a beregne tilsvarende responsspektre. En slik analyse, referert
til stedsspesifikk analyse, eller ’site response”, er ofte utfert ved hjelp av en ekvivalent
lineser dynamisk analyse av bglgeforplantning i jordlaget. Programmet SHAKE (ref.
/16/) er et vanlig verktay for slike beregninger.

Ut fra slike analyser, er det foreslatt i Figur 5-2 elastisk responsspektrum for norske blgte
leirer og kvikkleirer med ulike dybder til fjell. Parameterne S, Tg, Tc og Tp for disse
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spektrene er angitt i Tabell 5-2. For sammenligning er elastisk responsspektrum for
grunntype A ogsa vist i figuren. | beregning av disse responsspektrene er det antatt at
hele grunnen er blgt leire eller kvikkleire. Derfor gir de konservative spektre for
jordprofiler der det blate laget bare er i en begrenset dybde. | slike tilfelle, kan man
utfare spesielle analyser som beskrevet over.

5.0

NANDA
e

0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 05.00
Periode, T (s)

tn

g a0 L \ Grunntype A
e I —D=620m
5

43 30 —D=20-35m
['F]

=3 \\ =D =35-50m
wr

s I\

g_ 20

wvr

@

—

@

h

©

w

Figur 5-2  Elastisk responsspektrum for norske blgte leirer og kvikkleirer, grunntype S; og S..

Tabell 5-2  Verdier for parametere som beskriver anbefalte elastiske responsspektrene for
grunntype S; 0og S>.

Dyhbde til fjell S Ts(s) Tc (s) To(s)
D=6-20m 1,7 0,10 0,40 14
D=20-35m 1,6 0,15 0,50 1,5
D=35-50m 15 0,2 0,60 1,6

5.2 Vertikalt elastisk responsspektrum

Vertikalt elastisk responsspektrum er uavhengig av jordtype og er definert ved
parametrene S, Tg, Tc 0g Tp angitt i Tabell NA.3.4 i EC8-1.

5.3  Topografiske amplifikasjonsfaktorer

Man ma veere oppmerksom pa at hellende terreng kan veere mer utsatt for forsterkning
enn horisontalt terreng. Annex A i EC8-5 foreslar at for terreng med hgyder over 30
meter og med en helning starre enn 15° multipliserer man elastisk responsspektrum med
en topografisk forsterkningsfaktor, St, som definert under

e Isolerte klipper og skraninger:
St>1,2 brukes der konstruksjoner er i nzrheten av hgyeste punkt pa hgydedraget.

e Smale rygger:
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St > 1,4 brukes der konstruksjoner er naer toppen av skraninger med en helning
starre enn 30°, mens St > 1,2 brukes der helningsvinkelen er lavere.

| folge EC8-1 3.2.2.1 (6) ber topografiske amplifikasjonsfaktorer benyttes nar seismisk
faktor y; > 1,0.

6 Liquefaction

6.1 Bakgrunn

Fenomenet flytning (eller liquefaction pa engelsk) oppstar nar friksjonsmasser under
grunnvannstand eller i mettet tilstand er utsatt for sykliske skjeerbelastninger.
Liquefaction inntreffer nar poretrykket reduserer effektivspenningene i kornstrukturen
slik at grunnen mister sin baereevne tilnermet fullstendig.

Liquefaction i jordskjelvsammenheng er omtalt i EC8-5, kap. 4.1.4 samt Annex B.

6.2 Vurdering

Faren for liquefaction skal undersgkes nar det er registrert lgst lagrede mettede sandlag
eller tykke sandlinser i fundamenteringsomradet med grunnvannstand naer
terrengoverflaten. Mulige variasjoner i grunnvannsniva og terrengniva i konstruksjonens
levetid skal tas med i vurderingen (EC8-5, kap. 4.1.4 (2)P).

Under falgende forutsetninger vurderer EC8-5 jordens motstand mot liquefaction som
tilstrekkelig:

- Sandlaget ligger dypere enn 15 m.
- Sandmassene har en leireandel > 20 % og plastisitetsindeks > 10 % (NB: jord med
leireandel > 15 % betraktes som leire i Norge).

Hvis disse forholdene ikke er til stede, ma man evaluere fare for liquefaction ved hjelp
av feltdata eller labforsgk. EC8-5 anbefaler bruk av Standard Penetration Test (SPT som
ikke er vanlig i Norge) eller trykksondering (CPT) samt kornfordelingsanalyser av de
respektive jordlagene. Fremgangsmaten er som de andre problemstillinger basert pa
sikkerhet mot brudd. | den forbindelsen brukes feltdata for & estimere jordens motstand
mot liquefaction. Motstanden defineres ofte ved hjelp av parameteren CRR (”Cyclic
Resistance Ratio”) som gir udrenert syklisk fasthet zy,u normalisert med effektiv vertikal
spenning ovo. Seismisk last er definert ved hjelp av parameteren CSR (”Cyclic Stress
Ratio”) som gir gjennomsnittlig syklisk skjerspenning z normalisert med effektiv
vertikal spenning. Sikkerhetsfaktor mot liquefaction er i fglge EC8-5, kap. 4.1.4.(11)P
anbefalt lik 1,25; dvs CRR > 1,25-CSR.
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Evaluering av bade CRR og CSR er ofte basert pa metoden foreslatt i ref /18/ som er
oppsummert under.

o Beregn normalisert trykksondering qc: fra likning (6-1) der qc er registrert
spissmotstand fra CPT og pa= 100 (kPa).

Ou = qc( p' j (6-1)

pa O-VO

o Les CRR fra Figur 6-1 og multipliser med 2,86 for seismisk klasse I og 11, 2,6 for
seismisk klasse 111 og 2,3 for seismisk klasse IV (se EC8-5, Annex B for
bakgrunn til faktorene for seismisk klasse).

o Beregn CSR ved hjelp av likningen z/c’vo= 0,65 &S-ovo /o'vo hvor o = ag/g er
normalisert spissverdi av grunnens akselerasjon.

o Sjekk at CRR/CSR >1,25.

0.6
M=7.5 0.25 < Dgg(mm) < 2.0
—~ FC (%) <5
o, 4
5 % 0.5
o~ CPT Clean Sand
w8 o4l Base Curve
Cw
O o< . Ad
T 8 03+ No Liquefaction
xs A
A
R A
8 0 2 . A
4‘:0 (1)} 02 -+~ & Oo o
N o B
20 A
28 o014 o
0O Field Performance Lig. No Lig.
NCEER (1996} | stark & Olson (1995) ® o)
0 Workshop Suausfi etal(19950) 4 _ A

0 50 100 150 200 250 300

Corrected CPT Tip Resistance, ge
Figur 6-1  Empirisk metode for evaluering av liquefaction (ref /18/)

Eksempel
Vurdering av liquefaction for et sted i Oslo med grunntype D og seismisk klasse II.

Spissmotstand er gitt i Figur 6-2(a). Tyngdetettheten til jorda er 18 kN/m®.

p:\2011\09\20110943\leveransedokumenter\rapport\20110943-01-r_rev0_final.docx



Dokumentnr.: 20110943-01-R
Dato: 2017-04-06
1 Rev.nr.: 0

Side: 25

Statens vegvesen

Analyse
Med y = 1,0 for seismisk klasse Il og berggrunnens akselerasjon ifglge Norges sonekart (EC8-1),

er ag = 0,8 - 0,55 - 3 = 0,44 m/s’ og « = ag/g = 0,045. For grunntype D, er
forsterkningsfaktor S = 1,55 (

Tabell 5-1).
Figur 6-2(b) viser normalisert spissmotstand, og Figur 6-2(c) viser parameterne CSR og
CRR som funksjon av dybde. For lettere & kontrollere sikkerhet mot liquefaction, er

CRR dividert pa 1,25 i Figur 6-2. Sammenlikning av kurvene i figuren viser at
jordprofilet har tilfredsstillende sikkerhet mot liquefaction.
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Hvis jordmassenes egenskaper ligger utenfor de ovennevnte kriteriene skal tiltak
iverksettes. Egnede tiltak inkluderer:

Grunnforsterkning
Komprimering
Drenering

Pelefundamentering. Her ma det tas hensyn til svikt av lateral stette fra

jordmassene i design av pelene.
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7 Skraningsstabilitet

7.1  Bakgrunn

Ifalge EC8-5 skal skraningsstabiliteten undersgkes nar et byggverk oppfares pa, eller
ligger i neaerheten av en skraning der potensielle glideflater eller mulige laterale
deformasjoner i skraningen kan merkes av byggverket. Utelatelse fra dette kravet er
omtalt i kap. 2.

Den seismiske lasten tas hensyn til ved bruk av elastiske responsspektre eller virkelige /
kunstige akselerasjonstidsserier. Tidsseriene skal oppfylle kravene gitt i EC8-1, kap.
3.2.3.1.2.

Beregningene kan utfares pa fglgende mater:

- Dynamisk numerisk analyse (for eksempel FE)
- Rigid Blokk modell
- Forenklet pseudo-statisk metode

Tabell 7-1 oppsummerer fordeler og ulemper med disse metodene.

Tabell 7-1  Fordeler og ulemper med forskjellige analysemetoder for skrdninger

Fordeler

Kan bruke samme verktgy som
brukes i statiske stabilitets-
analyser (for eks. GeoSuite, og
PLAXIS)

Ulemper

- Det er krav pa min.
sikkerhetsfaktor, FS. Merk
lavere materialfaktorer for
seismisk situasjon.

- Ma vurdere a tas hensyn
til seismisk topografisk
forsterkningsfaktor Sr.

Forenklet pseudo-
statisk metode

Dynamisk analyse

Grensetilstand er basert pa
akseptable forskyvninger mht
konstruksjonens funksjonalitet
og ikke min. FS.

Krever avanserte FE
analyser.

Spesielle krav for valg av
representative

jordskjelvtidsserier i
analyser.

7.2  Pseudo-statisk metode

Analysen utfgres etter prinsippene i EC7-1, kap. 11.5 der, i tillegg til de statiske
gravitasjonslaster, treghetskrefter fra seismisk pavirkning settes pa bade jordmassene og
andre masser stgttet av skraningen. De seismiske laster defineres som statiske tilleggs-
laster med en horisontal- og vertikal komponent Fy og Fv som falger

Fh=05-a-S-W (7-1)
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Fy=%033 Fn (7-2)

Der W er vekt av potensielle utglidningsmassene, « = ag/g og S er forsterkningsfaktor.
Merk at med = i likningen for Fv menes det at man skal sette vertikal akselerasjon i
begge retninger og velge tilfellet som farer til lavest sikkerhetsfaktor.

For konstruksjoner med seismisk faktor, », sterre enn 1,0 ma man, i fglge EC8-5, gke
seismisk pavirkning med topografisk amplifikasjonsfaktor, St (se kap. 5.3). ECS8
frarader bruk av pseudo-statisk metode for jordarter som kan utvikle signifikant
poreovertrykk og degradert stivhet under jordskjelvbelastning.

Eksempel
Pseudo-statisk vurdering av en skraning i et bruprosjekt i Bergen med Grunntype E.

Brua skal designes i seismisk klasse I11.

Analyse

Med v =1,4 for seismisk klasse I1l og berggrunnens akselerasjon agon. = 0,85 ifglge
Norges sonekart (EC8-1, NA.3(901)) ag=1,4 - 0,8 - 0,85 = 0,95 m/s?, fr man « = ag/g
=0,097. For grunntype E er S =1,65 (Tabell 5-1). De horisontale og vertikale jordskjelv-
lastene blir

Fu=05-a-S-W=05-0,097-165-W=F4=0,08-W
Fv=+0.33-F4=%0,026 - W

Dersom en modell av skraningen blir brukt i beregning av statisk sikkerhetsfaktor, kan
samme modell brukes for evaluering av sikkerhet mot jordskjelv ved & legge til en
akselerasjon lik 0,08 g i horisontal retning og en akselerasjon lik £0,026 g i vertikal
retning. Derfor ma man utfare to analyser hvor det brukes en total vertikal akselerasjon
lik 1,026 g i den ene 0g 0,974 g i den andre.

7.3 Dynamiske analyser

En dynamisk analyse utfgres ved a lage en FE modell av skraningen. Hvis skraningen
baerer en konstruksjon som kan pavirke respons av skraningen, ma konstruksjonen, eller
den delen som samvirker med skraningen, tas med i FE modellen. Denne modellen
eksiteres ved bunnen av en akselerasjonstidsserie som representerer omradets
seismisitet. Fasthetsparametere ma i tillegg reduseres med materialfaktorer i dynamiske
analyser. Slike analyser kan veere krevende spesielt i jordarter som kvikkleire og las
sand som kan utvikle store poretrykk under jordskjelv.

Det er kun behov for & utfare en dynamisk analyse nar en pseudo-statisk metode gir for
lav sikkerhetsfaktor. Fordelen med en dynamisk analyse er at man ikke trenger a
tilfredsstille krav til sikkerhetsfaktor. Det er tilfredsstillende om de beregnede
deformasjonene er sma og kan aksepteres mht skraningens eller konstruksjonens
funksjonalitet.
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Bruk av dynamiske analyser krever blant annet god forstaelse av dynamikk og
materialoppfersel. Det er utviklet forenklede formler for & estimere grunnens ikke-
linezere respons (ref./7/). Formlene er basert pa et stort antall dynamiske analyser utfart
pa flere idealiserte jordprofiler for vanlige norske leirer og kvikkleirer. Disse formlene
er listet opp i Tabell 7-2.

Tabell 7-2  Formler for ikke-linezer respons av skrdninger (ref./7/)

- 2.2
Leire B:Ecc)rrnn)]asjon Dy =250 (FS —1)097
- - 2.1
: - - 1.7
P ol I s
- - 1.
oy =70 G5y

| disse formlene er Dp = maks permanent horisontal deformasjon av skraning i cm, y, =
maks permanent skjartayning i skraning, FS = skraningens statiske sikkerhetsfaktor og
a =a S. Formlene for Dp kan brukes hvis beregnet yp, er mindre enn 2 % for kvikkleire
og mindre enn 5 % for leire. For skjertayninger starre enn disse verdiene ma man anta
at skraningen gar til brudd.

Formlene for leire kan brukes ogsa for sand hvis man kan pavise at syklisk skjerfasthet
av sand ikke blir mindre enn fasthet av leire under jordskjelvpavirkning.

Disse formlene er ikke ment & erstatte ikke-linesere dynamiske analyser i kontroll av
design av skraninger. De er bare ment a gi et estimat av forventede forskyvninger og
tgyninger som kan vere nyttig i komplekse prosjekter.

Eksempel
Figur 7-1 viser beregning av statisk sikkerhetsfaktor ved hjelp av GeoSuite i en skjaering

i kvikkleire stabilisert med kalksement. Figuren viser fasthetsparametere brukt i
forskjellige deler av jordprofilet og viser lavest sikkerhetsfaktor, FS = 1,61.
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Malerizl  Unweighh SubWweigh B C Aa A&d Ap
Torrskorpe 1950 950 30 Z0

kalksemant 1 1950 950 700 100 100 100
Kalksement 2 1950 950 800 100 100 100
Kiikkleire 1950 950 C-orof 85 057 032
Leire B50 950 C-prot 100 083 035

Kzlksement 1

R R ]

=1 + 2040 el D T2 TR

T R A i

i ) 3 q b A

Figur 7-1  Beregning av sikkerhetsfaktor for statiske laster i Eksempel

Parametere for jordskjelvanalyse i dette prosjektet er som falger:

- Grunntype D, S=1,55
- Seismisk klasse IV, n =2
- agsorz = 0,37 m/s2

Med disse verdiene far man = ag/g =2 - 0,8 - 0,37/9,81 = 0,06, og de horisontale og
vertikale jordskjelvlastene blir

Fn=05-a-S-W=0,5-0,06-1,55W=0,047 W
Fv=+033 -Fn=%0,016 W

Det er i dette tilfellet valgt & ikke bruke topografisk amplifikasjonsfaktor, S+, i beregning
av akselerasjonen fordi stabilitetsvurderingen gjelder en skjering.

| jordskjelvanalyser skal man i tillegg etablere fasthetsparametere som tar hensyn til
bade degradering og belastningshastighet. Ved a felge radene i kap. 2.6 kan man
estimere sykliske fasthetsparametere ved a multiplisere statiske fasthetsparametere med
1,4 -0,75 = 1,05 (1,4 basert pa 40% gkning av fasthet, 0,75 basert pa 25% degradering
for seismisk klasse 1V).
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Mafteriagl  Unweigth Subweigth H O C ha  Ad  Ap
Terrskorpe 1950 9E0 3020
kalk-sement 1950 950 ) 105 105 10
.: 105 ’.3.: .:

Kalk-sement2 1950 950 80 .05
Kvkkleire 1950 950 C-prof 0.89 060 034
Leire 1950 950 C-prof 105 066 037

Kalksement 2

.

Sertasthedsprodl foket

Skjertasthets ‘toket
\ - OBz

\ - ra CPTU 02

2040 60 B0 100 120 40CKPE

) kjertasthelsprart tolket—
8 80 100 120 HOCkP) T R ORI
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% 5 T ¥ T 13 3 ) 5 ™ = T - .[

Figur 7-2  Beregning av pseudostatisk sikkerhetsfaktor for jordskjelvliaster i Eksempel

Figur 7-2 viser beregning av pseudostatisk sikkerhetsfaktor i samme modell som ble
benyttet til statiske analyser, udrenerte jordparametere er multiplisert med 1,05 for a fa
sykliske jordparametere. Beregning i figur 7-2 gir pseudostatisk sikkerhetsfaktor, FS =
1,01/1,2 = 0,84 nar man tar hensyn til materialfaktor i kvikkleire, jf. kap. 2.5.

Selv om beregnet pseudostatisk sikkerhetsfaktor ikke tilfredsstiller krav for minimum
kravet, kan man likevel bevise, jf. kap. 7.1, at responsen til grunnen er tilfredsstillende
ved a utfgre dynamiske analyser av modellen og beregne permanente deformasjoner.
Man kan fa et estimat av permanente deformasjoner ved a bruke likningene for
kvikkleire i Tabell 7-2. Ved a bruke statisk sikkerhetsfaktor FS=1,610ga= aS =0,06
- 1,55 = 0,093 beregner man fglgende deformasjon og tgyning:

- Dp~5cm
- Hh~3%

Dersom en permanent deformasjon beregnet fra en ikke-linear dynamisk analyse, for
eksempel 5 cm i eksempelet over, er akseptabel i prosjektet, kan skjeringen betraktes
som sikker under jordskjelvet. Se neste kapittel om bruk av permanent skjertayning i
videre vurdering av stabilitet.
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7.4  Post-jordskjelv stabilitet

Mens jordskjelv kan pafare store deformasjoner i skraninger, kan det ogsa resultere i
degradering av fasthet pa grunn av poretrykkoppbygging som beskrevet i kap. 2.6 i
denne rapporten. Hvis jordens skjaerfasthet reduseres sa mye at statisk sikkerhetsfaktor
etter jordskjelv ikke er tilfredsstillende, betrakter man skraningen som ikke stabil for
nye jordskjelv (post-jordskjelv stabilitet).

For & beregne post-jordskjelv stabilitet ma en farst estimere nedgradert skjerfasthet etter
jordskjelv. Hvis permanent skjeertayning, vp, overstiger 1 % i kvikkleire og 3 % i leire,
bar man redusere statisk skjeerfasthet med faktorer beskrevet i kap. 2.6 og sjekke statisk
stabilitet pa nytt. Merk at faktoren for belastningshastighet frafaller etter jordskijelv.

7.5  Sjekkliste for skraningsstabilitet

Under er det gitt en enkel sjekkliste der det for demonstrasjon er brukt verdier fra
eksempelet i kap. 7.2; dvs. en bru over blgt leire i Bergen i seismisk klasse I11.

1. Les agon: = 0,85 m/s? fra Figur NA.3(901) i EC8-1, og beregn ag = #-0,8-agaon:
=1.4-0,8-0,85 = 0,95 m/s?

2. Bestem grunntype ved & bruke likninger i kapitler 3 og 4 i denne rapporten og
Tabell NA.3.1 i EC8-1 — anta grunntype E som gir S = 1,65 ifalge Tabell NA.3.3
i EC8-1.

Beregn normalisert akselerasjon a = a-S = (ag/g)-S = 0,16
Estimer syklisk skjeerfasthet til leire til ¢, = ¢,°%° -0,80-1,4 = 1,12 ¢,°° for & ta
hensyn til degradering (0,8 iht. 20% seismisk klasse [l1I) og
belastningshastighet.
5. Beregn horisontale og vertikal jordskjelvlaster. Fh=0,5-a-S-W =0,5-0,097 -
1,65 - W =Fy=0,08-W. Fv=+0.33 - FH=%0,026 -W

6. Bruk pseudo-statisk metode ved & legge til horisontal akselerasjon lik 0,08g og

vertikal akselerasjon 0,026g og beregn pseudo-statisk sikkerhetsfaktor FS

& w

Dersom pseudo-statisk sikkerhetsfaktor FS er mindre enn 1,1 ma skraningens
permanente deformasjon beregnes fra en ikke-lineser dynamisk analyse (likninger i
Tabell 7-2 kan brukes for a fa et estimat).

7. Skraningens jordskjelvrespons er tilfredsstillende hvis estimert deformasjon er
akseptabel med hensyn til bruas funksjonalitet.

8. Sjekk post-jordskjelv statisk stabilitet.
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8 Samvirke mellom jord og konstruksjon (SSI)

Seismisk pavirkning pa en konstruksjon er avhengig av type av seismiske bglger, lokale
grunnforhold, konstruksjonstype og samvirke mellom jord og konstruksjon. De farste to
faktorene pavirker bevegelsene i ubebygd grunn (det vil si, uten konstruksjon), og tas
hensyn til i dimensjonering gjennom responsspektre som beskrevet i kapittel 3.
Samvirke mellom jord og konstruksjon, som ofte refereres til SSI i faglige dokumenter,
resulterer i forlengelse av systemets egenperiode og gkning av dempning som i de fleste
konstruksjoner farer til reduksjon av pakjenninger under jordskijelv.

SSI forbindes med to temaer: a) kinematisk samvirke, og b) fundamentets fleksibilitet.
Disse temaene er beskrevet under.

8.1 Kinematisk samvirke

| praksis er det ofte antatt at fundamenter falger jordskjelvets bevegelser, og derfor er
konstruksjoner analysert ved a bruke responsspektrum som gjelder ubebygd grunn.
Kinematisk samvirke oppstar pa grunn av samspill mellom jordskjelvbglger og
fundamentet. Dette farer til at i fundamenter som er relativt stive i forhold til jorden kan
fundamentets bevegelse vare forskjellig fra bevegelsen i ubebygd grunn. Kinematisk
samvirke har to primere arsaker: 1) midling av bglgeamplituder grunnet fundamentets
stivhet og dimensjoner, og 2) fundamentets dybde. For eksempel, en bunnplate som er
stivere og lengre i forhold til bglgelengden midler jordskjelvbglgene mer.

Kinematisk samvirke kan tas hensyn til ved hjelp av sakalte overfaringsfunksjoner som
relaterer bevegelsen i ubebygd grunn til fundamentets bevegelse. Overfaringsfunksjoner
kan brukes for & etablere reelle jordskjelvbevegelser som konstruksjonen opplever, og
som ofte refereres til "Foundation Input Motion" (FIM) /21/. For eksempel, Figur 8-1
viser hvordan pelefundamenter kan redusere responsspekter for ubebygd grunn
avhengig av parameterne vs3o, fundamentets minste bredde, B, og bgyningsstivhet til
pelene, El. En undersgkelse av dataene i denne figuren viser at for typiske egenperioder,
T, er reduksjonsfaktoren ganske ner 1,0 i de fleste pelefundamenter. Litteraturen viser
at det er en del usikkerhet knyttet til etablering av FIM. Dessuten kreves det spesielle
verktgy for slike analyser og effektene er ofte ikke sa avgjerende /18/, /19/. Derfor
anbefales at man utelater kinematisk samvirke ved vanlige jordskjelvanalyser i Norge,
og dimensjonerende responsspektrum ifalge EC8-1 benyttes. Kinematiske krefter pa
peler ma likevel tas hensyn til i spesielle tilfeller (se kapittel 10).
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Figur 8-1  Reduksjon av responsspektrum pd grunn

pelefundamenter

8.2  Fundamentets fleksibilitet

Tradisjonell jordskjelvanalyse av konstruksjoner er basert pa antakelsen at
konstruksjonens dynamiske respons og dens treghetskrefter ikke har noe virkning pa
grunnens bevegelser. Med mindre konstruksjonen star pa berg eller fast grunn som er
mye stivere enn konstruksjonen, er denne antakelsen ikke korrekt. | slike grunn er
konstruksjonens respons avhengig av fleksibiliteter til jorda og fundamentet som kan tas
hensyn til pa en forenklet mate gjennom statiske fjeerer. Disse fjerene refereres ofte til
jordfjeerer eller fundamentstivheter. Figur 8-2 viser skjematisk representasjon av en
analysemodell av en bru med fundamentstivheter i horisontal retning, Kxx, 0g rotasjon

retning, K.
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Figur 8-2  Skjematisk representasjon av analysemodell for en konstruksjon med
fundamentstivheter i horisontal- og rotasjonsretninger

Fundamentstivheter kan beregnes ved hjelp av avanserte elementmetoder (“Finite
Element") eller forenklede modeller slik som p-y kurver for peler /3/. Som et eksempel,
Figur 8-3 viser fremgangsmate for beregning av horisontal fundamentstivhet for en
pelegruppe. Ved 4 sette en gkende last pa pelehode kan man etablere en kurve som gir
last, P, som funksjon av forskyvning, u. Pa grunn av ikke-linezr respons av jord, pleier
P-u kurven a veere ikke-lineser som vist i figuren. Ved a dividere P med u far man ikke-
lineser fundamentstivhet som funksjon av forskyvning som vist i Figur 8-4. Stivheten
ved sma deformasjoner kalles normalt elastisk stivhet. Formler for a beregne elastiske
fundamentstivheter er gitt for forskjellige fundamenttyper i kapittel 9.

RIFs veileder /14/ gir noe mer detaljer angaende konsekvensene av a ta hensyn til SSI
basert pa referansene /21/ og /4/.
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Figur 8-4  Eksempel pa ikke-linezer fundamentstivhet som funksjon av forskyvning
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8.3  SSl ifglge Eurokode

EC8-5 spesifiserer at man ma ta hensyn til effektene av dynamisk samvirke mellom jord
og konstruksjon for:

a) Konstruksjoner der annenordens (P-06) effekter er store;

b) Konstruksjoner med massive eller dyptliggende fundamenter, slik som broer;
offshore senkekasser og siloer;

c) Slanke, haye konstruksjoner slik som tarn og skorsteiner; dekket i EC8-6;

d) Konstruksjoner fundamentert pa blgte lgsmasser med gjennomsnittlig initial
skjeerbglgehastighet mindre enn 100 m/s, som for grunntype S1.

I tillegg skal effektene pa pelefundamenter vurderes med hensyn til SSI (se kapittel 10).

8.4  SSli praksis

| EC8-5 star det ikke noe konkret om hvordan man bgr ta hensyn til dynamisk SSI.
Nedenfor fglger rad om hvordan det kan gjgres.

I en SSI analyse inkluderer man oftest grunnens fleksibilitet ved hjelp av jordfjerer.
Figur 8-5 viser elementene i en vanlig samvirkeanalyse.

1) Etablere fundamentstivheter for opplagspunktene til konstruksjonen. Dette kan
veere fjaerer som representerer jorden i kontakt mot bunnplate, jord i kontakt med
landkar, stgttekonstruksjoner, enkeltpeler, pelegrupper, etc.

2) Utelate & ta hensyn til kinematisk interaksjon, dvs. dimensjonerende
responsspektrum ifglge EC8-1 kan benyttes.

3) Utfgre seismisk analyse "som vanlig" men med konstruksjon som er stgttet pa
fundamentstivheter etablert i punkt 1.

4) Krefter i opplagspunkter ma benyttes ved beregning av krefter og ved
kapasitetsjekk av peler eller av jordens bereevne for platefundamenter og
kjellervegger.

5) Eventuelt kan punkt 3 gjentas med oppdaterte stivheter grunnet jordens ikke-
linezere oppfersel som beskrevet i kapittel 8.2.
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Figur 8-5  Modell for analyse av samvirke mellom jord og konstruksjon

8.5  SSl analyser i bruer

Ifalge EC8-2, kap. 4.1.4 (2), skal effektene av SSI tas hensyn til nar fundamentets
fleksibilitet bidrar med mer enn 20 % til totalforskyvningen pa toppen av brusgyle
grunnet en horisontal enhetslast satt i hvilken som helst retning pa toppen av sgyle.

Denne kontrollen kan utfgres ved at fundamentstivhet beregnes av RIG for et fundament,
for eksempel ved hjelp av kapittel 9, og RIB bruker denne stivheten i bunnen av en
forenklet modell av sgylen og setter enhetslaster i toppen av sgylen.

8.6  Partialfaktorer ved bestemmelse av fundamentstivheter

Det anbefales ikke a bruke partialfaktorer ved bestemmelse av fundamentstivheter delvis
pa grunn av at det pa forhand ikke er klart om en lavere eller hgyere stivhet er gunstig
eller ugunstig med hensyn til de seismiske kreftene. Det er anbefalt i EC8-
2, kap. 4.1.4 (4) at ved tilfeller der det er vanskelig & estimere palitelige verdier av
grunnens mekaniske egenskaper, skal analyser utferes med sannsynlige lave og hgye
verdier. Hgyt estimat av jordstivhet skal benyttes for & bestemme interne krefter og lavt
estimat for a bestemme forskyvninger av bruen.
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9 Fundamentstivheter

9.1  Jordprofil for beregning av fundamentstivheter

| beregning av fundamentstivheter ma man benytte seg av jordparametere som er
kompatible med jordens tgyning under jordskjelv. EC8-5, kap. 4.2.3 og tabell 4.1 i
samme kapittel gir veiledninger og kriterier for valg av teyningsavhengig skjermodul
og dempning i jord (av grunntype C og D) for slike beregninger.

9.2

EC8-5, NA.C gir ligninger for komponenter i stivhetsmatrisen for
enkeltpelefundamenter for forskjellige typer av jordprofiler, se tabell 9-1. Verdier er for
et hgyrehands koordinatsystem. Stivhetsmatrisen ved pelehodet er

Pelefundamenter

K = [KHH KHM]

KHM KMM

I Tabell 9-1 er Youngs modul, E, funksjon av dybden, z, E er jordprofilens Youngs
modul pé en dybde lik pelediameteren og E,, er pelens ekvivalent Youngs modul.

Pelestivhetene gitt i Tabell 9-1 er gyldige for peler som er lengre enn en sakalt aktiv
pelelengde laiv /4/. Den aktive pelelengden er vanligvis 5-10 ganger pelediameteren d.
For et jordlag med konstant E-modul kan aktiv lengde estimeres ifglge lykiiv =

0,25
2d(E,/Es) .
Tabell 9-1 Komponenter i stivhetsmatrisen for en enkel pel (ref. EC8-5 NA.C)
k k k
Jordmodell\Stivhet HH MM HM
dE, d3E, d2E,
E 0,35 E 0,80 E 0,60
E=E-z/d (—”) 014(—") —0 17(—”)
s z/ 0,60 E A4 A7(%
Ep 0,28 Ep 0,77 E 0,53
E=En./z/d 0,79 (—) 0,15 (—) —0,24 (—”)
sVz/ E, E, 0.24 (%
E 0,21 E 0,75 E 0,50
E=E, 1,08 (—p) 0,16 (—p> —0,22 (—”)
ES ES ES
9.2.1 Innspenningslengde og dekoblingspunkt

Fordi noen programvarer for konstruksjonsberegninger ikke kan handtere matriser med
koblingstermer ky,,, kan et sett av ukoblede horisontal- og rotasjonsfjerer etableres ved
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hjelp av et stivt legeme av lengde [, koblet til konstruksjonen ved pelehode eller i under-
kant av brusgylen. De ukoblede horisontal- og rotasjonsfjeerene kan settes direkte ved
den nedre enden (= dekoblingspunktet) av det stive legemet. Legemets lengde beregnes
som

| = krm

~ kpy

0g gir da den ukoblede stivhetsmatrisen

I kHH 0
=1

Hvor rotasjonsstivheten ved dekoblingspunktet er
kvm = kmm — kHle

Lengden | kan bestemmes med ligninger i Tabell 9-1 eller ved hjelp av et
beregningsverktgy som Geosuite piles. Dette gjgres ved a sette et moment, M, pa
fundamentet og beregne forskyvningen, u, og rotasjonen, 6, ved peletoppen. Da er | =
u/é.

9.2.2 Bidrag av pelehode til stivhet for peler og pelegrupper

Ofte er en del av pelehodet nedgravd i grunnen og har da sidestatte fra jord som bidrar
til stivheten av pelefundamentet. Bidrag fra jord som kan veere i kontakt med underside
av pelehode er ofte sett bort fra fordi kontakten er svekket pa grunn av at jorden setter
seg mer enn pelehodet.

Bidrag til pelestivhet fra sidestette av jorden pa pelehodet kan forenklet beregnes
gjennom a anta en kraft, F, mot pelehodet grunnet full mobilisering av passivt jordtrykk
og en forskyvning, 8, ngdvendig for mobilisering av jordtrykket, se figur 9-1.
Stivhetsbidraget blir da AK = F/5. Typiske verdier for forskyvninger ngdvendige for
50 % og 100 % mobilisering er gitt i EC7-1, tabell C.2.
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Figur 9-1  Skisse av bidrag fra sidestgtte mot pelehode til pelestivhet

9.3  Salefundamenter

Nedenfor falger ligninger for stivheter for salefundamenter basert pa statiske stivheter
gitt i referanse i /4/.

Tabell 9-2 gir ligninger for kvadratiske salefundamenter pa overflaten av homogen jord.
Referanse /4/ gir ogsa ligninger for rektangulare salefundamenter. Referansen angir
ogsa koeffisienter for & estimere dynamiske stivheter som kan brukes for & beregne
jordas tilleggsmasse, sakalt "added soil mass", og geometrisk dempning.

Tabell 9-3 gir ligninger for nedgravde salefundamenter.
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Figdr 92 Fbrk/aring pa parametéré som er brukt i stivhetsligninger nedenfor

Tabell 9-2  Ligninger for statiske stivheter for kvadratiske platefundamenter pd overflaten av
et homogent jordprofil (etter /4/)

Retning Ligning
4.54GB
Vertikalstivhet, K, , = ———
1—-v
9GB
Horisontalstivhet, K}, =
2—v
3
Rotasjonsstivhet, Ky g = ﬂ
1—v
Torsjonsstivhet, (vridning K. = 83CB3
rundt vertikal akse) K; t— =
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Tabell 9-3  Ligninger for statiske stivheter for platefundamenter nedgravet i et homogent

jordprofil (etter /4/)
Retning Ligning for faktor for & ta hensyn til nedgravningsdybde
Vertikal K, 1D A N3
F=|l+550+ 1-3x)] X [1+40.2 <A_b> l

Kz,nedgravd = Kz,overflate X FE,

K, overfiate DEregnes ved ligning i Tabell 9-2. A,, er arealet for
delen av sidene som er i kontakt med jorden. A, er arealet av
undersiden av salen som er i kontakt med jord. D er dybden fra

. o A
lasmassenes overflaten til underkant sale. x = ﬁ

Horisontal K},

F, =|1+0.15 D X 1+052(Mw)a4
h = "~ |B ~“\B 12

Kh,nedgravd = Kh,overflate X Fp

Hvor h = D-d/2. Kp, operfiate DEregnes ved likning i Tabell 9-2.
Se ogsa beskrivelse ovenfor av parametere.

Vipping om: 0.2
Horisontal Fo=1+ 1.26g 1+ g(i) B
akse Kg B B\D L
Kh,nedgravd = Kh,overflate X Fp
Torsjon K, 0.9

Fo=1+1a(1+2)(9)
t— ' L/\B

Kt,nedgravd = Kt,overflate X Fy
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9.3.1 Effekt av gkende skjeermodul med dybden

G(z) = Go(1+az e=z
v,p= kbnst:ant"“f
Eksempler av G(z)
Go Gy o Go
Go(1+ag)t/m Go(1+at) Go(1+ak)?
m>1
z Y z \ z Y
Figur 9-3  Eksempel pa jordprofiler med gkende stivhet med dybde
Tabell 9-4  Ligninger for statiske stivheter for platefundamenter pd overflaten av et halvrom
med gkende skjaermodul med dybden (etter /4/)
Retning Ligning
Vertikal stivhet, K 4.54
z K, =1—GOB(1+a)"
-V
Horisontal stivhet, K}, 9 1 \"
Kx = ﬁGOB (1 + E(l)

Rotasjonsstivhet, Ky

K, = 3.6 033(1+1 )
6 =1 _y 0 3¢

n

Torsjon, K; 14 1
10%

K, = 7.936033(

)

n
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9.3.2 Likninger for stivheter for homogent lag over fjell

Tabell 9-5 Ligninger for statiske stivheter for sirkulaere platefundamenter pd overflaten av et
homogent lag over fjell (etter /4/)

Retning Ligning
i i 4GR R
Vertikalstivhet, K, K, = (1 +13 _)
i i 8GR i
Horisontalstivhet, K} ( )
K, = 1+05—
s i
Rotasjonsstivhet, Ky Ko = 8GR3 (1 o017 R>
"7 3(1—-v) 'H
Torsjonsstivhet, K, 16 . R
(vridning rundt vertikal Ke = ?GR (1 + 0'10E)
akse)

9.4  Eksempelberegning av stivheter

9.4.1 Eksempel for beregning av stivheter til enkelt pelefundament

Peletype: 180 mm stalkjernepel med foringsrgr 273 mm.

Jordprofil: homogen dyp blgt leire med c,°5S = 20 kPa ; 1, = 30 %, p1 = 1800 kg/m®.
Peledata: d = 0,273 m; Ep = 1,9 GPa; | = 0,013 m*; siden tverrsnittet er sammensatt, er
Ep en ekvivalent Youngs modul for hele tverrsnittet, som gir riktig bgyestivhet Epl).
Jordparametere: Ved & bruke likning (4.1) far man Gmax = Gs =19 MPa som med

tverrkontraksjonstall, v = 0,495 (mettet leire), blir Youngs modul, Es = 56 MPa.

Ved hjelp av ligninger i Tabell 9-1 beregnes horisontalstivheten lik
1,08*(1900/56)%21*0,273*56 = 35 MN/m

Pelestivhetene er sammenstilt i Tabell 9-6.

Tabell 9-6  Beregnede komponenter i stivhetsmatrisen for en enkelt pel

Ken knvm krm
dE, d3E, d?E,
2,3 2,3 -1,3
Kun knm kem
35 [MN/m] 2,6 [MNm/rad] - 5,4 [MN/rad]
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9.4.2 Eksempelberegning av salefundament

Horisontalstivhet for en 3x3x1,5 m? salefundament nedgravet til 1,5 m dybde beregnes
som falger.

Skjermodulen og tverrkontraksjonstallet er som i eksempelet ovenfor, dvs. 19 MPa og
0,495. Det gir en horisontalstivhet for en plate pa overflaten

9GB 9 X 19MPa x 1,5

Kn= 50 = 20495

=170 MN/m

For & ta hensyn til nedgravd dybdes bidrag til stivheten beregnes med faktoren

F,=|1+0.15 b X
h — * B

h er avstanden definert som D — d/z i Figur 9-2.

hA 0.4
w
1+0.52 (E?) l

)

F, =|1+0.15
h + 1,5

1,5—10,75 12 x1,5\%*
) =22

x[1+0.52( 15 X 152

Kh,nedgravd = Kh,overflate X Fp = 374 MN/m

| dette tilfellet bidrar nedgravningsdybde med 1,2 ganger stivheten av fundamentet.

10  Dimensjonering av peler og pelegrupper for seismiske
laster

En tidlig versjon av teksten i dette avsnittet er lagt til grunn for tilsvarende avsnitt i
Peleveiledningen /3/.

10.1 Jordskjelvkrefter

Som beskrevet i kapittel 8 er pelefundamenter under seismisk pavirkning utsatt for to
typer krefter:

e Krefter pa grunn av treghetslaster fra overliggende konstruksjon
e Krefter pa grunn av kinematisk interaksjon med omliggende jord

Begge disse kreftene er avhengige av dimensjonerende grunnakselerasjon pa overflaten,
ag. Denne akselerasjonen er bestemt av RIG i samarbeid med RIB, basert pa lokasjon,
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grunntype og seismisk klasse av konstruksjonen (se kapittel 5 for bestemmelse av ag 0g
seismisk klasse).

10.1.1 Treghetskrefter

Treghetslastene oppstar nar massen av overliggende konstruksjon settes i bevegelse
under et jordskjelv. Disse lastene beregnes av RIB med stotte fra RIG, blant annet i valg
av grunntype og eventuelt beregning av jordfjerer nar det utfares jordkonstruksjon
samvirkeanalyse (se /3/ kap. 11.12.3). Lastvirkningen i pelene beregnes av RIG, og her
kan det benyttes samme metoder og verktay som for andre pavirkninger (for eksempel
vindlast). Lastvirkningen i pelene er ofte starst i eller naer peletopp.

10.1.2 Kinematiske krefter

I tillegg til lastvirkning fra treghet, oppstar det deformasjoner og tilhgrende kinematiske
krefter i pelen pa grunn av seismisk bglgeforplantning i jorda. Begrepet “kinematisk”
brukes for a understreke at disse kreftene er direkte relatert til deformasjon i den
omliggende jorden. Lastvirkningen i pelen pa grunn av dette er helt uavhengig av
treghetspavirkningen, og beregnes av RIG.

De kinematiske kreftene er ofte sma i forhold til treghetskreftene, med unntak i lagdelt
jord nar det er stor forskjell i stivhet mellom lagene (typisk ved faktor stgrre enn 3).
Figur 10-1 viser en forenklet skisse av deformasjon og kinematisk momentfordeling i en
pel som gar gjennom et lagdelt jordprofil.

pel med rotasjonsfri peletopp

N kinematisk
/ \ boyemomenti pelen
—

forskyvning av pelen

forskyvning av jorden

A L

uff

/
/

laggrense

|

-
g
<
=3
5
=1
2
=1
z
%
3
2
z
=
g
\‘
\

'LJ‘L]‘I‘L'L‘LLLUJH LIU

e 2 ¢ g 2 g g ¢

Figur 10-1 Skjematisk illustrasjon av kinematisk lastvirkning pa en pel i lagdelt jordprofil

I henhold til EC8-5, kap. 5.4.2 (6)P skal bgyemoment pa grunn av kinematisk
interaksjon mellom pel og jord kun beregnes dersom begge punktene nedenfor gjelder:
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a) Jordprofilet er grunntype D (eller E med samme type jord), meget sensitiv leire
eller sand som kan ga over i flytefase, og har lagdeling med skarp
stivhetsforskjell mellom lagene (grunntype D er i henhold til EC8 jord med
skjeerbglgehastighet lavere enn 180 m/s, typisk lgs sand eller blgt leire).

b) Byggestedet ligger i et omrade med moderat eller hgy seismisitet, det vil si der
agS er starre enn 0,19, og den overliggende konstruksjonen er i seismisk klasse
I eller IV.

Dersom bade a) og b) gjelder ma kinematisk moment beregnes og kombineres med
treghetslastvirkningen i peledimensjoneringen. Kinematisk moment kan beregnes ved
rigorgse kontinuumsmodeller (for eksempel /6/), enkle dynamiske modeller basert pa
lineeere jordfjeerer (for eksempel /12/), ikke-lineere p-y kurver, eller tilneermede
empiriske uttrykk. Det fglgende presenterer en empirisk metode for beregning av
kinematisk bgyemoment i jordprofiler med mykt lag over stivere lag (/12/).

Gitt et mykt lag over et stivere lag (Figur 10-1), kan det kinematiske momentet i pelen
ved overgangen mellom de to lagene estimeres som

M= 251(8—”) y1/d (10.1)
V1

hvor E = elastisitetsmodul av pel, | = arealtreghetsmoment av peletverrsnittet, d = pelens
diameter, ¢, = tayning i pelen pa grunn av jordskjelvet og y: = forventet skjartgyning i
det gverste laget pa grunn av jordskjelvet, beregnet som

Y1 = p1hiayS/Gy (10.2)

G1, p1 0g hi betegner henholdsvis skjeermodul ved sma tayninger, massetetthet og
tykkelse av det gverste jordlaget. Skjeermodul for sma tayninger, Gi, kan beregnes ved
hjelp av empiriske utrykk for ulike jordtyper (se kap. 4)). For eksempel, for
normalkonsolidert leire kan  likning (4.1) brukes.

Den normaliserte tayningen i pelen kan beregnes som

(c2—c+1) {[3 (%)1/4 (%) — 1] cc—1)— 1}

(g_,,) _ (10.3)
V1 s
2c d
hvor ki = 3Gz 0g c er stivhetsforholdet mellom lagene gitt ved
Gz 0.25
== 10.4
e = Gl) (10.4)

G2 er skjeermodul for sma teyninger i det nedre laget. Typiske verdier av ep/y1 er fra 0,05
til 0,15.
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Kinematiske krefter oppstar ogsa i peletopp dersom pelen er fastholdt mot rotasjon i
pelehodet. | dette tilfellet kan kinematisk bgyemoment beregnes som

agS
M = pEl — (10.5)
Gy

Momentet grunnet kinematiske samvirke kan konservativt legges direkte til momentet
grunnet treghetssamvirke. Alternativt kan en SRSS-regel (”’square-root-of-sum-of-
squares”) benyttes for & kombinere treghetsmomentet og det kinematiske momentet.

Beregningseksempel 1 (etter Peleveiledningen 2012):
Utstapt stalrerspel i jordprofil med 10 meter blgt leire over sand.

Pel: d =0,80 m; E = 4,5E7 kPa ; | = 0,02 m* (siden tverrsnittet er sammensatt, er E her
en ekvivalent E-modul for hele tverrsnittet, som gir riktig bgyestivhet EI)

Lag 1 (leire): c,”55 =10 kPa ; Iy =25 % ; p1 = 1800 kg/m? ; h1 =10 m

Lag 2 (sand): G, =100 000 kPa

Seismisk inndata: agS = 0,105¢g = 1,03 m/s?

Benytter ligning (4.1) for beregning av G1 i normalkonsolidert leire, som gir G = 12
050 kPa

¢ = (100 000/12 050)%% = 1,7

ki =3*12 050 kPa = 36 150 kPa

Setter inn i ligning (10.2) og (10.3) og far teyningene

y1 = 0,00154

(8—*’) = 0,056

Y1

Til slutt beregnes det kinematiske momentet etter (10.1) som
M =2 x4,5E7 % 0,02 % 0,056 * 0,00154/0,80 = 194 kNm
Beregningseksempel 2:

180 mm stalkjernepel med foringsrer 273 mm i jordprofil med 10 meter blgt leire over
et lag med 9 ganger stivere jord (for eksempel stiv leire).

Pel data: d = 0,273 m ; E = 1.9 GPa ; | = 0,013 m* (siden tverrsnittet er sammensatt, er
E her en ekvivalent E-modul for hele tverrsnittet, som gir riktig bgyestivhet EI)

Lag 1 (leire): cu°SS =12 kPa; 1, =30 % ; p1 = 1800 kg/m®; hy =10 m

Lag 2 (sand): G2= 100 MPa

Seismisk inndata: agS = 0.8*0.55*1.65*1.4 = 1.02 m/s2 agS = 0,104g (Oslo, grunntype
E og seismisk klasse 3)

Benytter ligning Feil! Fant ikke referansekilden.) for beregning av G: i
normalkonsolidert leire, som gir G1 =11 233 kPa

c =173

ki1 =33 700 kPa
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Setter inn i ligning (10.2) og (10.3) og far tgyningene
y1 =0,0016

(i—”) = 0,166

Til slutt beregnes det kinematiske momentet etter (10.1) som
M =2%19E9 % 0,013 * 0,166 * 0,0016/0,273 = 50 kNm

For kapasitetskontroll skal kinematisk moment i stdlkjernen beregnes etter samme
likning ved & bruke El av stalkjernen.

10.2 Skrapeler

Skrapeler er en utfordring med tanke pa seismisk pavirkning, og derfor advarer de fleste
standarder mot bruk av skrdpeler med mindre spesielle hensyn blir tatt. Arsaken til
problematikken er (se ogsa Figur 10-2):

a) Mulig tilleggsmoment pa grunn av setninger i jorden.
b) Hovedmekanismen for horisontalt lastopptak er som aksialkrefter i skrapelene.
Disse kreftene kan bli uforholdsmessig store.

Det anbefales derfor at horisontallaster ikke tas opp av skrapeler, men for eksempel av
jordtrykk mot kjellervegger eller pelehoder.

Figur 10-2  Kritisk sone i skrdpel under seismisk pavirkning

Dersom skrapeler benyttes kan beregning av fundamentstivhet og treghetskrefter utfares
med samme verktay som for vertikale peler. Imidlertid anbefales at skrapeler plasseres
og orienteres symmetrisk, og innfestingen av peler utfares enten i henhold til duktili-
tetskravene i resten av konstruksjonen eller designes for konstruksjonsfaktor q=1.

Beregning av kinematiske krefter i skrapeler krever derimot spesielle verktgy som tar

hensyn til reell bglgeforplantning og dens samspill med pelene. Disse analysene bar
derfor utfares av personer med spesialkompetanse innen jordskjelv.
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10.3 Beregning av interne krefter i pelegrupper

EC8-5, kap. 5.4.2 3(P) gir retningslinjer for beregning av interne krefter i pelene grunnet
treghetskrefter. Noen av anbefalingene er nok vanskelige a imgtega grunnet mangel pa
relevant programvare for & ta hensyn til dynamisk pel-til-pel samvirke. Programvare
som for eksempel "Novapoint GeoSuite Piles" handterer i hvert fall statisk pel-til-pel
samvirke, se /22/.

10.4 Sjekkliste peledimensjonering

1. Anta peletyper og dimensjoner (se for eksempel /3/).

2. Basert pa normalisert akselerasjon a = a-S = (ag/g) - S, skal skjeermodulprofil
degraderes ifglge EC8-5, tabell 4.1.

3. Hvis en SSI analyse skal utfares av RIB, etablere pelestivheter ifglge kapittel 9
over.

4. Beregn interne krefter i pelen/pelegruppen grunnet treghetssamvirke med laster
fra RIB statiske og jordskjelvanalyser ved hjelp av metoder beskrevet i /3/.

5. Eventuelt etabler oppdaterte pelestivheter grunnet ikke-linezr oppfarsel av jord
for gjentatt jordskjelvanalyse av RIB og gjenta punkt 2.

6. Beregne kinematisk samvirkekrefter hvis begge betingelsene i EC8-5, kap.
5.4.2 (6)P er gyldige.

7. Kombiner krefter i pelen grunnet treghetssamvirke (punkt 4) og kinematisk
samvirke (punkt 6)

8. Sjekk pelekapasitet for beregnede pelekrefter

11  Geoteknisk dimensjonering av salefundamenter for
seismiske laster

EC8-5, kapittel 5.4.1 i gir bestemmelser og retningslinjer for dimensjonering av grunne
0g nedgravde platefundamenter.

EC8-5, Annex F gir informasjon om hvordan den seismiske bareevne for
platefundamenter kan kontrolleres.

12 Seismisk dimensjonering av stgttekonstruksjoner

Designprinsipper for stgttekonstruksjoner gjelder forskjellige type konstruksjoner slik
som gravitasjonsmurer og spunt, med eller uten innspenning.

EC8-5, kapittel 7 angir detaljerte krav for fyllinger bak stattevegger og design av

stattekonstruksjoner under jordskjelvpakjenning. Det stilles ogsa krav til drenerings-
systemer og sikkerhet mot liquefaction. Stettekonstruksjonene skal dimensjoneres slik
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at de beholder sin funksjon etter designjordskjelvet uten signifikant strukturell skade. |
tillegg skal permanente deformasjoner veere akseptable ut fra funksjonelle krav. | alle
tilfeller, ma geoteknisk stabilitet pavises a veere tilstrekkelig i henhold til kravene i EC8-
5.

I henhold til EC1-1-6, NA.4.13 og i ECO, tabell 2.1, kan det sees bort fra seismiske
krefter for midlertidige konstruksjoner dersom de ikke bergrer eksisterende konstruk-
sjoner eller omradestabilitet. For permanente stgttekonstruksjoner skal seismiske krefter
inkluderes.

Jordskjelv kan kategoriseres som en ulykkeshendelse ifglge ECO. Derfor, ma man falge
praksis som for andre ulykkeshendelser, som f. eks stagbortfall. Som vist i ECO, tabell
NA.A.1.3 skal karakteristiske jordparametere og laster brukes i design av konstruk-
sjonen (stag, puter, etc.).

12.1 Analysemetoder for beregning av laster pa
stattekonstruksjoner

Jordskjelvrespons av stgttekonstruksjoner kan beregnes ved hjelp av to typer analyse-
metoder:

i) ikke-linezere dynamiske analyser, for eksempel ved hjelp av FEM, som tar hensyn
til samvirke mellom jord og stattekonstruksjon og hydrodynamiske effekter fra
vann i fyllingen. Slike analyser krever spesielle verktgy og kunnskap om
jordoppfarsel under forskjellige dreneringsforhold, og er derfor ikke anbefalt for
vanlige design.

ii) pseudo-statiske metoder der man bruker ekvivalente statiske laster for a
representere jordskjelvpavirkning. Denne metoden er foreslatt i EC8-5, kap. 7.3.2,
og er forklarti 12.1.1.

12.1.1 Pseudo-statisk analyse

Den seismiske pavirkningen i denne type analyse representeres som ekvivalente
horisontale og vertikale laster ved hjelp av horisontale og vertikale seismiske
koeffisienter kn 0g kv som fglger:

kh:aS/r (121)
ko= + 0,33k (12.2)

hvor a = ag/g, S er forsterkningsfaktor, og r er en parameter som varierer mellom 1,0 og
2,0 avhengig av stetteveggens antatte forskyvning under jordskjelv. Verdier av r er
definert i EC8-5, tabell 7.1. Pseudo-statiske laster defineres ved & multiplisere alle
massene (jord og stgttekonstruksjon) med seismiske koeffisienter.
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Eksempel: Beregning av seismiske koeffisienter for en stgttevegg i grunntype B i Oslo
som er antatt a tilhgre seismisk klasse I1.

o =a9g=7y-0,8 - agaonz /g=1,0-0,8-055/9,81=0,045
kn=0,045 - 1,3/ 1,0 = 0,058
kv =+ 0,33 - 0,058 = + 0,019

Fordelen med denne analysemetoden er at ved & inkludere ovennevnte pseudostatiske
laster kan det brukes samme beregningsverktgy og modell som brukes for geoteknisk
stabilitet av stgttekonstruksjonen, lastfordeling pa stattekonstruksjonen og eventuelle
stag. Forskjellen er at man ma endre jordparametere for & ta hensyn til jordskjelv-
belastning som beskrevet i kapittel 2 av rapporten. For eksempel, for kohesjons-
materialer, ma man ta hensyn til degradering for a redusere skjeerfastheten, og man kan
ta hensyn til tgyningshastighet "rate effect” for a gke skjerfastheten. | tillegg bar man
kontrollere post-jordskjelv stabilitet ved & fjerne pseudo-statiske laster og bruke
degraderte jordparametere. Hvis fyllmaterialet antas & vere drenert, er det ikke behov
for en post-jordskjelv analyse.

12.1.2 Analytisk pseudo-statisk metode ifglge EC8-5

I EC8-5, Annex E er det gitt likninger for beregninger av seismisk jordtrykk mot
stettekonstruksjoner basert pa Mononobe-Okabe metoden med forskjellige modifi-
seringer avhengig av lgsmassenes permeabilitet og grunnvannstand. De ovennevnte
seismiske koeffisientene, kn 0g kv, er inndata i disse likninger. Metoden gjelder strengt
tatt rigide konstruksjoner og jordtrykk fra friksjonsmasser.

Den totale lasten pa en stattekonstruksjon (som er antatt a rotere og/eller forskyve seg
under jordskjelv), beregnes ifglge uttrykket

1
Eq = EV*(l + ky))KH? + Eys + Eyq (12.3)
Hvor jordtrykkskoeffisient K er beregnet ved hjelp av fglgende likning

K = sin® (P + ¢y — 6)

2

1+jﬂm¢u+6amm¢u—s—e> (12.4)

cos@sinZ Y sin(P — 8 — §4) sin(y — 0 — 5,) sin(P + B)

Ligningen kan brukes gitt at fglgende forutsetning er oppfylt:

B< ¢y—0 (12.5)

EC8-5, NA.E.4 gir fremgangsmate der (12.5) ikke er oppfylt. Jordtrykkskoeffisient K
for passiv side kan regnes ut ved hjelp av formel EC8-5, NA.E (E.4).
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Ews 09 E.q er henholdsvis statisk og dynamisk porevanntrykk i lgsmassene bak
stgttemuren (eller pa sjesiden for kaikonstruksjoner), og y* er gjeldende tyngdetetthet.
Dersom grunnvannstand ligger lavere enn stgttemuren er y* =y (se for gvrig EC8-
5 NA.E.5-E.7). Jordskjelvet tas inn i formel (12.4) med vinkelen 6, som er definert som
(12.6).

kp
1Tk,

tan 6 = (12.6)

De andre parameterne er forklart i EC8-5 NA.E og vist i Figur 12.1.

Angrepspunktet til det dynamiske tillegget av jordtrykket (AEq) kan plasseres pa 0,6-H
fra foten av stgttekonstruksjonen /8/.

AE; =E; —E (12.7)

Figur 12-1 Parametere i likningen for jordtrykk fra jordskjelv

Eksempel: Jordtrykk pa stgttekonstruksjon fra jordskjelv.

En 7 m hgy stgttemur, som heller mot bakfyllingen 3:1. Skraningshelning pa terreng bak
muren 1:2.

Forutsetninger: Drenert bakfylling som gir Ews =0, Ewd = 0 0g y* = v. Friksjonsmasser
i bakfyllingen og parametere som i tabellen under. Friksjonsvinkel mellom jord og mur
er antatt som 64 = 2/3* ¢'q.
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Figur 12.2  Stgttekonstruksjon for eksempel for jordtrykk.

Parameter

Friksjonsvinkel ¢'=42°
Tyngdetetthet jord y* =19 kN/m?
Jordskjelvkoeffisient horisontalt k,=0,070
Jordskjelvkoeffisient vertikalt k,=0,023
Materialfaktor v =12

Beregner vinkler:

Friksjonsvinkel jord, dim. ¢'a=36,9°*
Friksjonsvinkel jord-vegg, dim. 64 =24,6°
tan(0) = kn/(1-kv) 0=4,11°
Terrenghelning bak mur B=26,5°
Vinkel mur bak Y =108,5°

* dimensjonerende friksjonsvinkel er beregnet fra tan (¢'s) = tan (¢') /vy

Kontrollerer vilkaret i formel (12.6) og velger riktig formel for jordtrykkskoeffisient.
Setter vinklene inn i formlene (12.4) og (12.3) og far K = 0,236 og Eq = 112,5kN/m.

Man skal ogsa beregne Eq med motsatt fortegn for ky. | dette tilfellet gir dette lavere last.
Ved a sette kn = kv = 0 og kan man beregne jordtrykk uten jordskjelv med de samme
formlene. Dette gir K=0,166 og E = 77,4 kN/m. Det dynamiske tillegget fra jordskjelvet
blir dermed: AEq = Eq — E = 112,5 KN/m — 77,4 KN/m = 35,1 kN/m

Den statiske delen av kraften Eq settes pa H/3 og den dynamiske pa 0,6-H.
Angrepspunktet h for Eq kan dermed regnes ut pa fglgende mate:

h = (E*H/3 + E¢*0,6*H)/Eq
= (77,4 KN*7m/3 + 35,1 kN*0,6*7m)/112,5 kN = 2,9 m
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12.2 Laster pa stive stgttekonstruksjoner.

Jord i kontakt med stive stgttekonstruksjoner, som for eksempel landkar, utever et
lateralt (dynamisk) tilleggstrykk pa veggene. Den dynamiske lasten kan estimeres fra
falgende uttrykk:

AP; = aSyH? (12.8)

hvor @ = a,/g, S er forsterkningsfaktor,, er jordens egenvekt og H er hgyden pa
kjellerveggen. Lasten settes pa veggen i en hgyde lik H/2 og kan distribueres uniformt.

Eksempel: Jordtrykk pa en 10 m dyp kjellervegg i grunntype D, med en egenvekt lik 18
KN/m?3, i Oslo. Konstruksjonen er antatt & tilhgre seismisk klasse 1.

o =ag/g=0,8-agsH; -y1/9=0,8-0,55-1,0/9,81=0,045

S=155

APg=0,045 - 1,55 - 18 - 102 = 125 kN/m

12.3 Stag

Stag er omtalt i EC8-5, kapittel 7.4.2. og skal dimensjoneres i henhold til likevekt av
den kritiske jordmassen under et jordskjelv. Dette betyr at dersom en stgttekonstruksjon
er stagforankret i lasmasser skal stagene ha innfestingssone utenfor bruddsonen. Stagene
skal ogsa ha tilstrekkelig kapasitet til & tilpasse seg de seismiske deformasjonene i
grunnen.

Staglengde skal bestemmes til & veere lenger enn for ikke-seismiske laster.
EC8-5, kap. 7.4.2 (5) oppgir at staglengden L. kan estimeres med ligning (12.9).

Le = Ls (1+1,5 o S) (12.9)

Hvor Ls er staglengde for statiske laster. Dersom stag benyttes i kombinasjon med
kjellervegger vil overnevnte retningslinjer ogsa gjelde.

12.4 Tgrrmur

I Norge er det vanlig a benytte seg av tarrmurer. Seismisk dimensjonering av disse kan
utfgres med metodene beskrevet over. Relativ bevegelse og friksjon mellom
murblokkene bgr tas hensyn til i beregningsmodellene.

12.5 Forskyvninger av gravitasjonsmurer
| tilfeller der det er vanskelig a oppna tilstrekkelig sikkerhetsfaktor ved de metodene

beskrevet over, kan man vurdere om funksjonalitetskrav kan brukes ved dimensjonering
i stedet for sikkerhetsfaktorer.
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Man kan i slike tilfeller benytte seg av empiriske formler for a beregne
horisontalforskyvninger av gravitasjonsmurer. | referanse /20/ og /13/ er det gitt
ligninger for forskyvninger av gravitasjonsmurer og en detaljert beskrivelse av
dimensjonering av stattekonstruksjoner. Ved bruk av slike forskyvningsbaserte metoder
bar geoteknisk ekspertise konsulteres.
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NGI (Norges Geotekniske Institutt) er et internasjonalt ledende senter for
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USA og i Perth, Western Australia.
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