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FORORD

Geoteknikk er det ingenigrfag som beskjeftiger seg med jords egenskaper i bygge-
teknisk henseende. Dette fag har i lopet av de siste artier utviklet seg til & bli et
uunnvaerlig hjelpemiddel ved lesningen av alle storre fundamenteringsoppgaver.
Den geotekniske litteratur er i dag s omfattende at det er umulig for den ikke
spesialiserte ingenior & felge med i dens enkelte detaljer. Det har derfor meldt seg
et stadig ekende behov for en konsentrert sammenstilling av de viktigste hjelpe-
midler for lesning av praktiske fundamenteringssporsmal.

Hesten 1953 henvendte Norsk Ingenigrforenings Havnenormkomité seg til
Norges geotekniske institutt med anmodning om assistanse ved utarbeidelsen av
en norm som kunne vere til stotte for de ingeniorer som behandler de geotekniske
problemer i havnebyggingen.

Geoteknikken er imidlertid en ung videnskap i stadig utvikling. En normering
av de geotekniske beregningsmetoder pa lang sikt ville derfor veere lite hensikts-
messig og kanskje direkte hemmende for utnyttelsen av fremtidige forsknings-
resultater.

Norges geotekniske institutt foreslo derfor for Norsk Ingeniorforenings Havne-
normkomité at man, istedenfor en norm, utarbeidet en veiledning som kunne veere
til stotte ved losning av fundamenteringsoppgaver. Instituttet fremholdt ved denne
anledning at det ved alle sterre prosjekter vil vere lennsomt & overdra forunder-
sokelser og geotekniske beregninger til spesialkyndige. Imidlertid blir det tilbake
et stort antall byggverk hvor det i praksis er umulig & tilkalle spesialkyndig assi-
stanse, og de geotekniske problemer ma derfor nedvendigvis leses av de stedlige
ingenigrer. Den foreslatte veiledning ved lesning av geotekniske problemer métte
derfor spesielt ta sikte p& & bistd disse ingeniorer i deres arbeide.

Havnenormkomitéen var enig i dette synspunkt, og et forste forslag ble utar-
beidet og diskutert bade innen Instituttet og med andre geoteknikere og konsu-
lenter. P& grunnlag av disse diskusjoner ble veiledningen utvidet og samtidig be-
arbeidet, idet det ble lagt vekt pd & konsentrere veiledningen om de beregnings- og
dimensjoneringsmetoder som blir mest anvendt i praksis. Nedenstdende veiledning
er skrevet for ingeniorer i praksis med det formal for oye at de ved prosjektering
eller utforelse av en fundamentering har mulighet for, i tillegg til sin erfaring, & dra
nytte av de geotekniske beregningsmetoder.



Det er derfor i denne veiledningen ikke medtatt noen beskrivelse av geotek-
niske undersekelsesmetoder, idet slike undersekelser krever spesialutstyr og er-
faring. Instituttet hiper imidlertid i en senere publikasjon 4 kunne gi en beskrivelse
av det mest alminnelige utstyr, og av de vanlige metoder for undersekelse av jord-
prover pa laboratoriet.

Forfatterne av denne veiledning har under utarbeidelsen i utstrakt grad hentet
statte og hjelp hos sine kolleger ved Instituttet, Spesielt gnsker forfatterne a takke
sivilingenierene O. Eide, O. Kummeneje og N. Simons. Bibliotekar frk. M. Grini
takkes for hjelp ved arbeidet med litteraturfortegnelsen, tegner . Jorgensen for
rdd og bistand ved oppsettingen i bokform og geolog F. Jerstad for redigering og
korrekturlesning.



INNHOLDSFORTEGNELSE

1. JORDARTENES MEKANIKK ..o es 5
1.0, Betraktninger av genervell art ... ... i i e 5
(Probleminndeling. Totalspenning, effektivspenning og poretrykk.
Jordartsinndeling.)
1.1, Stabilitetsproblemer ..o e 8

1.2.

3.2,

(Probleminndeling. Stabilitetsberegningens grunnprinsipp. Anvendelse
av sikkerhetsfaktorer. Jordartenes skjeerfasthet. Bestemmelse av skjeer-
fastheten. Tidens innflytelse. Valg av analysemetode.)

Deformasjonsproblemer ..ot e 13
(Forskjellige deformasjonsbidrag. Prinsipp for deformasjonsbestemmelse
i leire og finkornig silt.)

2. STABILITETSBEREGNING FOR FYLLINGER, SKJZARINGER OG
NATURLIGE SKRANINGER .ttt ittt iincnns 17
2.1, Beregningsgrunnldg oo e 17

(Sirkuleersylindriske glideflater. Sammensatte glideflater. Valg av
sikkerhetsfaktorer.)
2.2, Stabilitet av fyllinger. (Grunnbrudd) ... 21
2.3, Stabilitet av sKjeringer ... i 21
2.4,  Stabilitet av naturlige skrdninger ..o i i 26

3. DIREKTE FUNDAMENTERING . .0iviiriiiiiiiiiieneeinenaainn, 27

3.1, Fundamenter pALEITE « v v vt i e 27
a. Bereevnen av fundamenter pd leive oo vvviiiiiiii o 27

(Tillatt fundamenttrykk. Overfort fundamenttrykk. Valg av sikkerhets-
faktor.)

b. Setninger av fundamenter pd leire ... oo 30
(Beregning av initialsetning §;,. Beregning av konsolideringssetning 9.
Konsolideringens tidmessige forlep.)

Fundamenter pd sand ... vuvoi it it e 37
a. Beereevnen av fundamenter pd sand ... 37
(Tillatt fundamenttrykk. Overfort fundamenttrykk. Valg av sikker-
hetsfaktor.)

b. Setninger av fundamenter pd sand ... oo 40



4. PELEFUNDAMENTERING . ... ..ot i 43

4.1, Peler i leire vt i e 43
(Bruddlast. Tillatt last og valg av sikkerhetsfaktor. Setninger.)

4.2, Peler i sand ..o iiii i 44
(Bruddlast. Tillatt last og valg av sikkerhetsfaktor. Setninger.)

4.3, Pelertil fjell o oo e e 47

4.4, Belastningsforsok pd peler ..o e e 48

5. JORD TR Y KK oot 49

5.1 Aktivt jordtrykk oo e 49
(Aktivt jordtrykk i leire. Aktivt jordtrykk i sand. Valg av sikkerhets-
faktor.)

5.2, Huiletrykk oo e 52

530 Passivt jordtrykk oo 54
(Passivt jordtrykk i leire. Passivt jordtrykk i sand. Valg av sikkerhets-
faktor.)

54, Innspylte masser <o e 57

6. AVSTIVEDE UTGRAVNINGER ...t 59

6.1.  Awstivede utgravninger 1 Leire .....oue ittt 59
(Avstivninger og vegger. Sikkerhet mot oppressing av bunnen. Tiltak
for & ke sikkerheten mot oppressing.)

6.2.  Awstivede utgravninger i sand ... i e e 61
(Avstivninger og vegger. Sikkerhet mot hydraulisk grunnbrudd og
bunnhevning. Tiltak for 4 eke sikkerheten mot hydraulisk grunnbrudd
og bunnhevning.)

7. FORANKREDE SPUNTVEGGER ... e 65

7.1. Dimensjoneringsgrunnlag .. ..ot e 65
(Nedvendig fotdybde D,. Forankringen. Dimensjonering av spunt-
veggen.)

7.2, Spuntvegger i sand ..o e e 70

1.3, Spuntvegger 1 Lelre o vv e e 71

8. GEOTEKNISKE DAT A .. i e 75

8.1. Definisjoner for identifisering og klassifisering ............ciiiun. 75

8.2. Darcys lov og permeabilitetskoeffisienten, le. ...ovvvvviii ., 77

8.3. Udrenert skjerfasthet, s == S, « v ety 77

8.4.  Skjeerfasthetsparametrene ¢ 0g @ «..ovvvviievnein it iiinr i, 78

8.5.  Konsolideringskoeffisient ¢, sammentrykningstall C, .............. 79

ENGLISH SUMMARY . ottt e et e e 83
ANVENDTE SYMBOLER ..ottt ettt e i e e 87



1.
JORDARTENES MEKANIKK

Som en viktig innledning til de dimensjoneringsmetoder som er behandlet i
denne veiledningen skal det ferst gis en kort orientering om jordartenes mekanikk.
Hensikten med en slik orientering er allerede pa et tidlig tidspunkt 4 gjore leseren
kjent med de mest prinsipielle betraktninger som har fort til den form og oppbyg-
ning som veiledningen har fatt, Pa denne maten har man ogsd hapet 4 kunne sette
dimensjoneringsgrunnlaget i de etterfolgende avsnitt i sitt rette relieff.

1. 0. Betraktninger av generell art.
Probleminndeling.

Ved enhver prosjektering innen geoteknikken m# man serge for at prosjektet
og alle dets deler har tilstrekkelig sikkerhet mot brudd, og at deformasjonene er
uskadelige. Disse krav forer til folgende probleminndeling

a. Stabilitetsproblemer.
b. Deformasjonsproblemer.

Stabilitetsproblemene er de mest utforskede og kanskje ogsd de viktigste i prak-
sis. I denne veiledningen er derfor hovedvekten lagt pa disse.

Var viden om jordartenes deformasjonsegenskaper er ennd i dag relativt be-
grenset, og man er derfor nedt til & gjore utstrakt bruk av empirisk vurderings-
grunnlag for & lese mange viktige deformasjonsproblemer.

For detaljbehandlingen av de spesielle forhold for hver enkelt problemgruppe,
skal det gis en kort beskrivelse av de mekanisk-fysikalske forhold som er felles for

begge grupper.

Totalspenning, effektivspenning og poretryklk.

Jordartene bestdr vanligvis av et skjelett av mineralkorn, hvis porer kan vere
fylt med vann og/eller luft. En jordart sies & veere mettet nar porene er fylt med
vann alene.

De opptredende spenninger i et jordelement overfores dels gjennom korn-
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Vist. i vannstandsror
A | dybde z er spenningene:

>
I
.K;]E;r’

Total vertikalspenning @ o=vyz 4 vwH
H o Poretrykk s u==vwlz + H + AH)

Effektiv vertikalspenning: ¢’ =0 — U= v’z — ywAH

o Fig. 1. Prinsippskisse for illustrasjon av totalspen-
Malepunkt ning, poretrykk og effektivspenning.

skjelettet og dels ved et trykk i porevannet. Man inndeler derfor den totale spen-
ning o, i en effektiv spenning o’, som er den del av totalspenningen som overfores
gjennom kornskjelettet, og i et poretrykk u, dvs.
b
o =0 -+ u
i (1—1)

eller ¢ =0c-——1u

Som illustrasjon er disse spenninger angitt for et enkelt tilfelle i prinsipp-
skissen, fig. 1.

Det er den effektive spenning for og etter eventuelle belastningsendringer som
er avgjerende for stabilitet og deformasjon. Det skal forst gis en kort omtale av
poretrykk og poretrykksendringer, da det er absolutt nedvendig & kjenne disse for
4 kunne bestemme effektivspenningen som differensen mellom totalspenning og
poretrykk,

I et naturlig terreng vil poretrykkene ofte veere tilnsermet stasjoncere, med unn-
tagelse av mindre sesongmessige variasjoner, avhengig av nedbersforholdene eller
variasjoner av vannstanden i narliggende elver, sjoer eller hav. De viktigste pore-
trykksendringer skyldes imidlertid belastningsendringer som felge av byggverk,
fyllinger og utgravninger, og derfor skal det gis en del prinsipielle betraktninger
om disse,

Af‘ AG, 46,- A6,
a6 6 )
—§—> au b £ A——laa AUqg e + 09_5 VP —

f ! f
Anisotrop

tilvekst

Fig. 2. Skjematisk fremstilling av poretrykksendringer som fgige av
en ytre allsidig og enaksial spenningstilvekst.

Alisidig + Enaksial

I fig. 2 er det vist et element av en mettet jordart som utsettes for totale spen-
ningstilvekster Aoy og Acg i retning av henholdsvis storste og minste hovedspen-
ning. For 4 kunne studere virkningen av spenningsekningene inndeles de i en
allsidig (Aog) og en enaksial (Acy— Aeg) spenningstilvekst [40, 1].1 Det forut-
settes at spenningsendringene i ferste syeblikk ikke medferer utpressing eller opp-
suging av vann, slik at volumet er konstant,

1) Tallene i parentes [40,1] refererer til litteraturlisten bak i boken.
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Under slike betingelser vil den allsidige spenning, Acg, bevirke et like stort
tillegg i poretrykket, Aw,, dvs.
Au, = Aoy (1—2)

Arsaken til dette er at kornskjelettet er meget mer sammentrykkelig enn det
vann som fyller porene. De effektive spenninger vil derfor ved en allsidig belast-
ning forbli uendret s& lenge volumet ikke endres ved utpressing av porevann.

Den enaksiale tilvekst, Aey — Agg, fordrsaker skjeerdeformasjoner hvilket forer
til en poretrykksendring Au,, som kan uttrykkes pé felgende maéte:

Au; = A(Aoy — Aoy) (1-—3)

I denne ligning er A en halvempirisk parameter som vanligvis er forskjellig for
de forskjellige jordarter og belastningstilstander. Et typisk variasjonsomrade for A
er fra 4 1,0 til — 1,0.

Dersom det mettede jordelement samtidig utsettes for en allsidig og for en en-
aksial tilleggsspenning, vil poretrykksendringen kunne uttrykkes ved superposi-
sjonen Awu == Au, -}- Auy,, altsi

Au :AO'g +A(AO‘1 - A(Tg) (1“4)

For de ikke mettede jordarter er forholdene noe mer kompliserte fordi luft-
bleerene er kompressible slik at effektivspenningene kan eke momentant, selv om
det ikke foregdr noen vannutpressing. Et tilsvarende uttrykk for poretrykks-
endringen ved en udrenert belastningsendring kan angis pd felgende maéte:

der B < 1.
er B < At = BAos - A'(Ac, — Ads) (1—5)

~ Disse poretrykksendringer eksisterer bare sa lenge elementet ennd ikke har
nadd & presse ut eller suge inn vann. Si lenge dette er tilfelle taler man om en
udrenert tilstand. Dersom jordarten ikke forekommer i et lukket system, og si-
ledes har mulighet for drenasje til sidene — fri drenasje — vil tilleggsporetrykkene
utlignes med tiden. Dette forer vanligvis til forandringer i stabilitet og deformasjon.

For jordarter med stor permeabilitet, som f. eks. sand og grus, vil utligningen
skje s& godt som momentant, men i leire vil den kreve meget lang tid. De for-
skiellige jordarter oppferer seg altsd vidt forskjellig med hensyn til hastighet av
tilleggsporetrykkenes utligning. Dette vil igjen si at problemstillingen varierer fra
den ene jordart til den andre.

Jordartsinndeling.

For & kunne oppnd en tilfredsstillende losning av de stabilitets- og deforma-
sjonsproblemer som melder seg i praksis, er det nedvendig & ta hensyn til hvordan
poretrykkene i de forskjellige jordarter endrer seg med varierende belastnings-
forhold. Dessuten er det av stor praktisk betydning at man i fremstillingen av
beregningsmetodene ikke opererer med flere jordartstyper enn absolutt nedvendig
for 4 dekke de typer som oppferer seg forskjellig i bygningsteknisk henseende. Ut
fra disse betraktninger faller det naturlig & inndele jordartene etter deres perme-
abilitet i tre hovedgrupper:

Sand, grus. (Korndiameter d = 0,06 mm.)
Denne gruppe omfatter alle jordarter som har s& stor permeabilitet at
man i praksis kan se bort fra poretrykksendringer som folge av en belast-
ningsendring. Det forutsettes her fri drenasje.



Sile. (Mellomjordarter) (0,06 mm > d > 0,002 mm.)

Permeabiliteten av denne jordartsgruppe er pad den ene side s& liten at
man ikke kan se bort fra endringer i poretrykket som felge av belastnings-
endringer. P& den andre siden er permeabiliteten sévidt stor at det i praksis
vil forekomme en vesentlig reduksjon av tilleggsporetrykkene under bygge-
perioden, f. eks. under oppferelsen av et bygg eller utlegging av en fylling.

Leire. (d < 0,002 mm.)

Denne jordarts permeabilitet er s& liten at man ikke kan regne med
noen vesentlig reduksjon av eventuelle tilleggsporetrykk under en bygge-
periode.

De enkelte grupper kan med fordel inndeles i underavdelinger, som f. eks.
angitt 1 avsnitt 8, uten & endre det prinsipielle grunnlag for vurdering av stabilitet
og deformasjon.

Undertiden steter man pa spesielle jordartstyper som ikke lar seg innordne
under denne skjematiske oversikt, som for eksempel organiske jordarter. Disse
jordartstyper vil imidlertid ikke bli behandlet i denne veiledning.

1. 1. Stabilitetsproblemer.
Probleminndeling.
De praktiske problemer som krever en stabilitetsundersokelse kan med fordel
inndeles etter belastningsforholdene:

a. Belastningsendring (forutvurdering).
Belastning.
Fundamenters baereevne.
Pelers bereevne.
Stabilitet av fyllinger (grunnbrudd).
Avlastning.
Stabilitet av utgravninger.
Stabilitet av skjeeringer.
b. Stasjoner belastning (forutvurdering eller kontroll).
Stabilitet av naturlige skrininger.
Beregning av stabiliteten for fundamenter, fyllinger og skjmringer nar
poretrykksendringene er utlignet,

Stabilitetsheregningens grunnprinsipp.

En stabilitetsberegning gar ut pd 4 bestemme forholdet mellom jordartens mid-
lere skjeerfasthet (s) og den midlere skjeerspenning (s,) som er nedvendig for

nettopp & opprettholde likevekt langs valgte glideflater. Dette forhold er her be-
nevnt F, altsd

. Skjeerfasthet s
F= Nedv. skjersp. for likevekt s (1—06)

I alminnelighet ma man utfore proveberegninger med potentielle glideflater av
forskjellig form og beliggenhet for a kunne bestemme minsteverdien av F, som er
kalt sikkerhetsfaktor. For den tilsvarende glideflate benyttes betegnelsen kritisk
glideflate.
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Hvis F = 1,0 s& er nedvendig skjeerspenning lik skjeerfastheten, dvs. likevekt-
tilstanden er labil. Nar F > 1,0 er nedvendig skjeerspenning mindre enn skjer-
fastheten, hvilket indikerer at man har en viss sikkerhetsmargin. Den tallmessige
verdi av F er derfor et méal for sterrelsen av denne sikkerhetsmargin.

Spesielt for gruppe (b) vil problemstillingen foreligge pa den mate som skissert
ovenfor, nemlig slik at det er sikkerhetsfaktoren som skal bestemmes.

For gruppe (a) kan den praktiske problemstilling vere noe anderledes, idet
man vanligvis skal foreta en dimensjonering pa grunnlag av en spesifisert sikker-
hetsfaktor. Et slikt krav er ekvivalent med & si at s, ma veere mindre eller lik jord-
artens «tillatte skjeerspennings (s,)

Sp g S = —F (1"“'"7)

For man foretar dimensjoneringen ma man altsd dividere skjeerfastheten med
den foreskrevne sikkerhetsfaktor. Denne fremgangsmate er spesielt anvendelig for
de tilfelle der de nedvendige proveberegninger er utfert en gang for alle, og resul-
tatene foreligger i form av diagrammer og enkle formler. Dette innebeaerer ogsd en
vesentlig tidsbesparing for den tallmessige beregning. Eksempler pd dette er gitt i
avsnittene 3, 6 og 7.

Det er inter skarpt skille mellom de nevnte problemstillinger. For eksempel
kan man ved dimensjonering av et fundament, der terreng- og grunnforholdene er
uregelmessige, utfere vanlige beregninger av sikkerhetsfaktoren for forskjellig valg
av fundamentdimensjonene. P4 grunnlag av disse beregningene velger man de di-
mensjoner som tilfredsstiller det foreskrevne krav til sikkerhetsfaktoren.

Anvendelse av sikkerhetsfaktorer.

Ved geotekniske dimensjoneringsmetoder, som ved all dimensjonering forgvrig,
spiller valget av sikkerhetsfaktorens storrelse en meget avgjerende rolle, bdde i
praktisk og ekonomisk betydning. Da den tallmessige verdi av de sikkerhetsfaktorer
som benyttes i geoteknikken dessuten kan avvike betraktelig fra dem som vanligvis
benyttes for bygningsmaterialene, er det funnet nedvendig & kommentere begrepet
sikkerhetsfaktor,

Dimensjoneringen baseres vanligvis pd middelverdier av mélte geotekniske
egenskaper. Bestemmelsen av disse middeltall kan, selv for ett bestemt borehull,
vare noe usikker, dels pd grunn av feilkilder i den anvendte teknikk og dels péd
grunn av at prevene ikke fullt ut er representative for de undersekte jordlag. Der-
nest kan grunnforholdene variere mellom de enkelte boringer, og endelig kan de
anvendte beregningsmetoder veaere beheftet med feil. De forannevnte feilkilder og
usikkerhetsmomenter ma alltid dekkes av en sikkerhetsfaktor.

I tillegg til det som er nevnt ovenfor, m& man i de aller fleste tilfelle pdse at
sikkerhetsfaktoren inkluderer en reell margin, som skal veere en sikring mot det
uforutsette, som f.eks. uforutsette belastninger pad byggegrunnen eller uforutsette
endringer av jordartens geotekniske egenskaper med tiden. [ andre tilfelle kan hen-
sikten med denne reelle sikkerhetsmargin veere den & unngd uenskede deforma-
sjoner eller forskyvninger.

Av det foranstiende vil det fremgd at det er uhensiktsmessig, for ikke 2 si
umulig, & standardisere bestemte tall for sikkerhetsfaktoren. Imidlertid m& man
ha bestemte holdepunkter 3 g3 ut fra. Det er derfor i de felgende avsnitt angitt
visse minimumsverdier som forutsetter at grunnforholdene er best mulig klarlagt.
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De angitte verdier er stort sett i overensstemmelse med de verdier som man er
kommet frem til gjennom praksis og erfaringer.

Det finnes imidlertid spesielle tilfelle hvor man m4 avvike fra de angitte minste-
verdier. Av praktiske og okonomiske hensyn kan det undertiden bli tvingende
nodvendig & benytte mindre sikkerhetsfaktorer enn de som er angitt. Hvorvidt
dette kan tolereres, mé i hvert tilfelle avgjores av eller 1 samradd med spesialister,
idet en senkning av kravet til sikkerhet i alminnelighet bare kan skje pa bekostning
av ekstra forholdsregler, som f. eks. kontrollméalinger under og etter arbeidets ut-
forelse. '

I andre tilfelle kan det vaere berettiget 4 benytte storre sikkerhetsfaktorer enn
de som er angitt, iseer nir grunnforholdene er utilstrekkelig klarlagt og i de tilfelle
hvor man ikke formar & tilveiebringe representative middelverdier pd grunn av
store variasjoner i grunnforholdene, som f.eks. i heterogene eller sterkt lagdelte
jordarter.

Jordartenes skjeerfasthet.

Forsek og erfaringer har vist at en jordarts skjeerfasthet i et bestemt bruddplan
avhenger av den effektive normalspenning pa det betraktede plan. Forholdet mel-
lom skjerfasthet, s, og effektiv normalspenning, ¢’, uttrykkes i alminnelighet ved
Coulombs empiriske ligning [13]

s = ¢ - o'tgy (1—8)

hvor
c og ¢ = skjeerfasthetsparametre (henholdsvis «kohesjon» og «friksjonsvinkels).
o’ = effektiv normalspenning = ¢ — 1 = total normalspenning minus poretrykk.

Bestemmelse av skjeerfastheten.

En jordarts reelle skjeerfasthet er uavhengig av hvorledes denne bestemmes.
I praksis ma imidlertid metoden til bestemmelse av skjerfastheten vaere i overens-
stemmelse med den analysemetode som skal benyttes for stabilitetsberegningen. I
prinsippet kan man bestemme skjaerfastheten etter to metoder og derav felger at
en likeledes har to analysemetoder for beregning av stabilitet,

Bestemmes skjeerfastheten som funksjon av ¢ og tg ¢ og den effektive normal-
spenning pd bruddplanet, er skjeerfastheten uttrykt direkte etter Coulombs ligning.
Skjeerfasthetsparametrene ¢ og ¢ kan bestemmes som funksjon av de effektive spen-
ninger i preven ved brudd ved hjelp av triaksialforsek pa opptatte uforstyrrede
prover, se avsnitt 8.4,

Ndr man i en stabilitetsberegning innforer skjerfastheten uttrykt ved Cou-
lombs ligning, s = ¢ + o’ tg @, kalles analysemetoden for kovthets skyld en co-
analyse (uansett om man i spesialtilfelle matte ha ¢ = 0, som f. eks. i sand).

En cq-analyse har teoretisk ubegrenset anvendelighet. I praksis har den imid-
lertid ofte sin begrensning ved at det er meget vanskelig & vurdere sterrelsen av
poretrykkene, spesielt under og umiddelbart etter en belastningsendring.

Den spesielle verdi for skjaerfastheten som kan bestemmes med vingebor, ved
trykkforsek eller ved konusforsek (eller eventuelt udrenerte triaksialforsek) er her
kalt udrenert skjeerfasthet. Ved de forsek som er nevnt blir den udrenerte skjser-
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fasthet bestemt som summen av leddene i Coulombs ligning uten kjennskap til
jordartens skjeerfasthetsparametre eller effektiv normalspenning pa bruddplanet
ved brudd, avsnitt 8.3. Denne metode til bestemmelse av skjeerfastheten forutsetter
at jordarten paferes bruddspenningen under udrenerte forhold, dvs. uten at preven
har anledning til 8 avgi eller oppta vann. Bestemmelsesmetoden er av denne grunn
bare anvendelig for mettede leirer og for fraksjonen fin silt.

Ndr man i en stabilitetsberegning innforer skjerfastheten bestemt som udre-
nert skjeerfasthet, s = s, kalles analysemetoden for korthets skyld en s,-analyse.l

s,-analysen har begrenset anvendelighet og ber bare benyttes ved stabilitets-
problemer hvor skjerspenningene endres under udrenerte forhold. Beregnings-
messig sett er metoden meget rask, og i de tilfelle hvor den er anvendelig er det
oppnadd relativt god overensstemmelse mellom teori og praksis.

Tidens innflytelse.

Enhver spenningsendring i et jordelement medferer poretrykksendringer som
med tiden utlignes. Dette innebeerer at effektivspenningene og skjeerfastheten vari-
erer med tiden. Stabiliteten vil folgelig endres tilsvarende. Man er derfor prinsi-
pielt nodt til & undersoke stabiliteten for forskjellige tidspunkt. I alminnelighet vil
det veere tilstrekkelig & betrakte to grensetilstander:

(a) Byggetilstand.
(b) Stasjonzer tilstand.

Ved byggetilstanden forstas her tilstanden under og umiddelbart etter at even-
tuelle belastningsendringer er foretatt, Stasjonar tilstand betegner den stabilitets-
tilstand som inntrer nar de poretrykksendringer som oppsto under byggeperioden
er utlignet.

Den tilstand som her er kalt stasjonzer omfatter to forskjellige stabilitetspro-
blemer: For det forste en forutvurdering av den fremtidige stabilitet (langtids-
stabilitet), f. eks. av et byggverk, en fylling eller en skjeering, og for det annet en
kontrollberegning av en eksisterende stasjoneer tilstand som f.eks. en naturlig
skraning eller et bestiende, eldre byggverk.

For de tilfelle hvor skjeerfastheten eker med tiden vil stabiliteten under bygge-
perioden veere den ugunstigste, og dermed den avgjerende for prosjekteringen. Nar
skjeerfastheten avtar med tiden, er derimot langtidsstabiliteten den mest kritiske.

I de tilfelle hvor det er vanskelig & forutsi definitivt hvilken stabilitetstilstand
som er den ugunstigste, ma stabiliteten undersekes for begge grensetilstandene.

Valg av analysemetode.

I tabell 1 er det gitt en oversikt over anvendelsesomradene for de to analyse-
metodene, s,-analyse og cq-analyse [7]. Tabellen omfatter bade den stasjoneere
tilstand og byggetilstanden. For fullstendighets skyld skal det knyttes en del be-
merkninger til tabellen.

1) I lerebeoker og tidligere publikasjoner er denne analysemetode blitt kalt ¢ == 0 analyse.
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Tabell 1: Anvendelsesomrider for cg- og s -analysen.

Jordartstype

Byggetilstand

Stasjoneer tilstand

Sand, grus

co-analyse med ¢ =0
Skjennsmessig vurdert u,
ut fra grunnvannsforhol-
dene. (Au = 0)

cg-analyse med ¢ =0
Skjennsmessig vurdert
eller malt u

oy

sanalys.

i cg-analyse
v mjorda: jonnse < sig vurdery Skjsnnsmessig vurdert
Au eller malt u
Normalkonsolid: «
| co-analyse
. s, -analyse Ski o v -
Overkonsolidert, " zllfé?nrrrlusﬁrlr;esmg vurdert
Leire sprekkefri aru
Overkonsolidert, s,-analyse co-analyse med ¢ =0
oppsprukket, (co-analyse ved avlastn.) Skjennsmessig vurdert
(terrskorpe) ) eller mélt u
Fyllmasse co-analyse co-analyse
Ikke mettede jordarter Skjonnsm. vurd. u -+ Au Skjennsm. vurd. el. male u

Symboler: u -+ Au = poretrykk under byggetilstanden

u == poretrykk ved stasjonser tilstand

Byggetilstand.

For beregning av stabiliteten for byggetilstanden er analysemetoden avhengig
av jordarten, belastningsforholdene og eventuelt av dreneringsforholdene. Neden-
for er valg av analysemetode for byggetilstanden omtalt for de forskijellige jordarter.

Grus, sand. For grus og sand mé stabiliteten undersokes ved en cq-analyse, og
siden ¢ == 0, uttrykkes skjeerfastheten ved ligningen

s==o’ tg @ (1—9)

I praksis kan man ved fri drenasje se bort fra endringer i poretrykket
som folge av en belastningsendring, hvilket innebserer at stabiliteten for
byggetilstanden og langtidsstabiliteten er den samme.

Silt (Mellomjordarter). Valget av analysemetode i silt ma vurderes ut fra
hensynet til materialets permeabilitet og dreneringsforhold. Stabiliteten ma
i prinsippet beregnes ved en cg-analyse basert pa en forsiktig vurdering av
de poretrykk som vil oppstd under byggetilstanden og senere. Da en slik
vurdering er forbundet med stor usikkerhet begr poretrykkene kontrolleres
ved mélinger 1 marken. Avhengig av problemets art og dreneringsforhold
vil man 1 praksis ofte kunne behandle grovfraksjonen og finfraksjonen av
silt som henholdsvis sand og leire. Denne tilnzrmelse forer vanligvis til for
stor beregnet sikkerhetsfaktor for groviraksjonen (behandlet som fritt dre-
nerende sand), men for liten sikkerhet for finfraksjonen (behandlet som
leire).

Leire, 1 tabell 1 er leirene inndelt i grupper som er neermere definert i av-
snitt 8. 5.

De normalkonsoliderte og de owerkonsoliderte, sprekkefrie leirene be-
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handles prinsipielt pd samme maéte i stabilitetshenseende, idet byggetilstan-
den kan undersekes ved en s,-analyse. Det ber imidlertid fremheves at de
overkonsoliderte leirene utmerker seg ved relativt heye udrenerte skjerfast-
heter, fordi det oppstar negative poretrykk under en hurtig skjserdeforma-
sjon. Imidlertid vil de negative poretrykk etter hvert utlignes med en sam-
tidig svelling og tilsvarende reduksjon i skjerfastheten. Som folge herav
bor man alltid foreta en undersokelse av langtidsstabiliteten ved de over-
konsoliderte, sprekkefrie leirene — spesielt nér det gjelder avlastning.

Kvikkleirer behandles, stabilitetsmessig sett, pa prinsipielt samme méte
som de normalkonsoliderte leirene. Det ber imidlertid fremheves at selv
mindre initiale utglidninger eller forskyvninger i kvikkleire kan f& kata-
strofale folger, ved bakovergripende skredvirksomhet.

De overkonsoliderte, oppsprukne leirene og terrskorpeleirene utviser i
prinsippet samme skjserfasthetsegenskaper som de overkonsoliderte, sprekke-
frie leirene. Den udrenerte skjeerfasthet — malt f. eks. med vingebor — er
tilsynelatende stor, Dette kan man dra nytte av for kortsiktige belastninger
der sprekkesystemet ikke f&r anledning til & apne seg eller bli vesentlig opp-
blott. Ved avlastning derimot, mi man regne med at sprekkesystemet kan
dpne seg raskt og at vann trenger inn i sprekkene og reduserer skijerfast-
heten betydelig ved oppblotning. Ved avlastning ber derfor stabiliteten be-
regnes ved en c-analyse, hvori en tar hensyn til sprekkedybden. Ved be-
lastning kan stabiliteten beregnes etter en s, -analyse.

Spesielle jordartsgrupper. Stabiliteten av fyllmasser, morener og ikke mettede
jordarter mé bestemmes ved en cg-analyse.

Stasjoncer tilstand.

En beregning av stabiliteten for en stasjonzer tilstand kan, uansett jordart, bare
bestemmes ved en cq-analyse. Mens man ved en kontrollberegning av stabiliteten
for en eksisterende stasjonzer tilstand kan méle poretrykkene direkte i marken, er
man ved en forutberegning av fremtidige stabilitetsforhold henvist til skjenns-
messig & vurdere poretrykkene ut fra kjente eller antatte grunnvannsforhold eller
ved opptegning av et stromnett [107].

1. 2. Deformasjonsproblemer.

Ved alle belastningsendringer vil det foreghd deformasjoner. Det er nedenfor
gitt en del prinsipielle betraktninger om jordartenes deformasjoner under for-
skjellige forhold.

Forskjellige deforniasjonsbidrag.

I alminnelighet vil totaldeformasjonen bestd av flere enkeltbidrag, som er av
forskijellig fysikalsk natur og som dessuten inntrer til forskjellige tidspunkter etter
belastningsendringene.

I det ayeblikk et kompressibelt jordelement utsettes for spenningsendringer vil

) For definisjon av ¢kvikkleire» henvises til avsnitt 8, 3.



det foregd en viss momentan deformasjon, og hvis denne skjer under udrenerte
betingelser (med konstant volum), vil deformasjonen kunne betraktes som til-
neermet elastisk. Dette momentane bidrag til totaldeformasjonen er kalt initial-
deformasjon, §,.

De péferte spenningsendringer bevirker poretrykksendringer som med tiden
utlignes. Denne utligning er ledsaget av en endring i jordartens vanninnhold, idet
en trykkekning forarsaker en utpressing av porevann (sammentrykning), mens en
trykkminskning medferer oppsuging av vann (svelling). Det deformasjonsbidrag
som skyldes utjevning av poretrykksendringene med feolgende endring av vann-
innholdet er kalt konsolideringsdeformasjon, §,. Den tid som medgér til en kon-
solidering er hovedsakelig avhengig av jordartens permeabilitet, dreneringsveiens
lengde og poretrykksendringens storrelse.

Et tredje bidrag til den totale deformasjon skyldes plastisk krypning eller se-
kundeer tidseffekt. Med en fellesbenevnelse er det tilsvarende deformasjonsbidrag
kalt sekundeerdeformasjon, 8, Sekunderdeformasjonen er karakterisert ved at
den kan forgd over meget lange tidsrom og under praktisk talt null poreovertrykk.
Mekanismen ved og den egentlige arsak til den sekundeere tidseffekt er i alt vesent-
lig ukjent.

Totaldeformasjonen 8 kan uttrykkes som en sum av de enkelte bidrag

SPSY (1-10)

De enkelte deformasjonsbidrag er av varierende betydning for de forskjellige
jordarter.

Sand, grus.

For sand og grus er permeabiliteten s& stor at eventuelle poretrykks-
endringer utjevnes raskt ved fri drenasje. Dette inneberer at bade initial-
og konsolideringsdeformasjonen skjer samtidig med belastningsendringen,
slik at begge er fullendt ved slutten av byggeperioden. Man kan derfor ikke
skille mellom disse bidrag i praksis. Da det ikke finnes noen teori for forut-
beregning av deformasjoner i sand og grus, ma totaldeformasjonen for disse
jordartsgruppene bestemmes pa basis av f. eks. belastningsforsek i marken.
Det er spesielt viktig & utfere slike setningsanalyser for fundamenter pa
lost lagret sand.

Silt (Mellomjordarter).

For silt (mellomjordarter) vil det vanligvis veere en del poreovertrykk
tilbake ved slutten av byggeperioden, men disse resterende overtrykk ut-
jevnes i alminnelighet i lopet av relativ kort tid. Dette er spesielt tilfelle for
de grove mellomjordarter. For disse jordarter foreslas det at deformasjonene
bestemmes pd grunnlag av belastningsforsok pd samme méate som for sand.
For de finkornige mellomjordarter foreslas det & bestemme initial- og kon-
solideringsdeformasjonen prinsipielt pd samme méte som for leire.

Leire.

Leirer er vanligvis karakterisert ved si lav permeabilitet at praktisk talt
hele konsolideringsbidraget inntrer ferst etterat byggeperioden er avsluttet.
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Oftest vil det medgh flere ar eller artier for konsolideringen er ferdig, slik
at poreovertrykkene er fullstendig forsvunnet. Initialdeformasjonene kan
bestemmes pé basis av trykkforsek pd uforstyrrede prever, mens konsolider-
ingsbidraget beregnes ut fra edometerforsgk.

Organisk jord.

For organiske jordarter har man for tiden ingen pélitelig metode for be-
stemmelse av setningene, idet disse hovedsakelig er bestemt av sekundeer-
deformasjonens sterrelse.

Prinsipp for deformasjonsbestemmelse i leive og finkornig silt.

For leire og finkornig silt bestemmes totalsetningen som en sum av den momen-

tane initialsetning og den tidsbetonte konsolideringssetning, § = §; -~ §,.
Sekunderdeformasjonen kan man i praksis se bort fra, unntatt for meget plas-
tiske leirer.

Initialsetningen §,, som kan betraktes som tilnsermet elastisk, bestemmes ut
fra elastisitetsteorien. Den ekvivalente elastisitetsmodul, E, bestemmes vanligvis
ut fra trykkforsek pd uforstyrrede prover, idet E-verdien tas ut av et last-deforma-
sjonsdiagram som sekantmodul regnet fra origo opp til en spenning lik halvparten
av bruddstyrken. En noeyaktig bestemmelse av E er imidlertid meget vanskelig,
idet man f. eks. ved forstyrrede prover oppnér for lave verdier. Som eksempel
kan nevnes at det for typiske blote, norske leirer er funnet E-verdier ved trykk-
forsgk som utgjer en halv til en tredjedel av de E-verdier som er bestemt ved be-
lastningsforsek pa plater i marken.

Konsolideringssetningen, §,, bestemmes prinsipielt p& grunnlag av Terzaghis
konsolideringsteori, som forutsetter at tilleggsporetrykket i ethvert punkt er lik
tilveksten i vertikalspenningen. Tilveksten i total vertikalspenning beregnes ut fra
elastisitetsteorien, som neermere angitt i avsnitt 3, mens jordartens konsoliderings-
egenskaper for ovrig bestemmes ved esdometerforsgk pd uforstyrrede prover. I et
gdometerforsok blir en prove med hindret sideutvidelse utsatt for en trinnvis
okende belastning. For hvert belastningstrinn bestemmes to koeffisienter m,, og c,,
som er bestemmende for henholdsvis konsolideringssetningens endelige sterrelse
og for setningens tidsmesige forlep. Koeffisientene er definert i avsnitt 8.5.

Konsolideringssetningen AS, av et jordlag i marken av tykkelse AH, utsatt for
en tilvekst i total vertikalspenning lik Ap, kan ut fra resultater fra sdometerforsok

AS, =m_ +Ap+AH (1—11)

beregnes av formelen

Denne formel forutsetter at m, bestemmes for en spenningstilvekst i wdo-
meteret som tilsvarer spenningsforandringen i marken. For forbelastede, faste
leirer vil en slik beregning gi for store setninger, og for sensitive leirer gir bereg-
ningene for sma setninger. Det er derfor nedvendig & korrigere de beregnede set-
ninger som angitt i avsnitt 8.5 og 3.1b.

Den tid ¢ som medgar til en bestemt prosentvis andel av den endelige primeere
konsolideringssetning av et leirlag av tykkelse H beregnes av formelen

T H?
t == e (1»«-—12)
CU

der T, er en dimensjonsles tidsfaktor som avhenger av konsolideringsgraden, spen-
ningsforholdene og dreneringsmulighetene, som vist i avsnitt 3.1b.
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2.
STABILITETSBEREGNING
FOR FYLLINGER, SKJZRINGER OG
NATURLIGE SKRANINGER

Det kan ofte bli nedvendig & utfore stabilitetsundersakelser for naturlige skré-
ninger, for skjeeringer og fyllinger for vei, jernbane og havneanlegg, og for alle
sterre byggeprosjekter pa lesavleiringer, Ofte er det ogsd aktuelt & analysere stabi-
litetsforholdene for skrininger ner et byggverk, selv om disse skraningene bare in-
direkte bererer prosjektet.

Forut for enhver stabilitetsundersekelse mAa terrengforholdene og belastnings-
og skjerfasthetsforholdene klarlegges for representative profiler, idet den detaljerte
beregning og etterfolgende vurdering forst kan foretas etterat slike profiler er ut-
arbeidet.

Omfanget av det arbeid som ber nedlegges for vurdering av stabiliteten i et
gitt tilfelle er avhengig av en rekke faktorer, blant annet av hvilke verdier som
vil g& tapt ved en eventuell utglidning, og ikke minst av faren for tap av men-
neskeliv.

2. 1. Beregningsgrunnlag.
Sirkuleersylindriske glideflater.

Dersom terreng- og skjerfasthetsforholdene er noenlunde regelmessige, be-
regnes stabiliteten av fyllinger, skjeringer og naturlige skréninger ved hjelp av
sirkuleersylindriske glideflater, dvs. sirkler i profilet [16,2].

For en valgt sirkel beregnes sikkerhetsfaktoren F ut fra en momentbetraktning
om sirkelens sentrum, se fig. 3. Vanligvis deles glidelegemet opp i lameller, og
forholdet mellom stabiliserende og drivende moment blir

- R¥sAl
T ZAWx+ Qa
der R = sirkelens radius o
s == skjeerfasthet langs Al
Al == lamellens buelengde
AW — lamellvekt, inkludert vertikal nyttelast g og P
x = momentarm av betraktet lamell
Qa = moment av horisontal-kraft, f. eks. vanntrykk eller jordtrykk
i sprekker, eller pullerstrekk.

F (2—1)
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Momen;’lé evekt om sentrum O:

CHAW- 4 Qra= ER.E. Al
\éé‘_\f‘:{?w F
hvorav for F= konstant

hvor F==sikkerhetsfaktor

/ﬂ AW = [amellvekt
A’ inklusiv last P og g
F/ (se nedenfor)
\(/D\’

o (pos.)

Glidesi'je';/

Lamell over ytre vannstand Lamell delvis under L.L.V. Lamell helt under vann
P P
17 Tq . ! Tq
Lj TLLL s
AHW
oW P
LW z,
% . ( ) 2 AW
HW[ x U
(x) N z £ SN | S R B z (x)

L L—
LLV
= X 22y B L
AW = (y+z+4q) - A x¥P AWz(y’-zl—{—Y-z_;)+q)Ax+P AW = y’e 2+ Ax
P =vyez+tq+4P/Ax P =Y ezt zab g PIAX p =
u =Yw* Hwy u = Yw o Hy u

Fig. 3. Prinsippskisse med illustrasjon av grunnlaget for stabilitetsberegninger
ved inndeling i lameller.

Alle symboler er entydig definert i fig 3, unntatt s og AW, som kan ha noe
forskjellig betydning for varierende forhold.

Hvis det ikke er noen ytre vannstand, beregnes lamellvekten AW pa basis av
den totale romvekt y og overliggende nyttelast (bevegelig g og P). Med betee-
nelsene i fig. 3 blir da

AW == (yz + q)Ax -+ P
For fyllinger, skjeeringer og skrininger mot vann baseres beregningen av AW

pa basis av laveste lavvann, LLV, og vekten av lamelldelen under LLV: reduseres
for oppdrift, dvs.
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AW = (v'z: + 2)Bx + P

Ved 4 redusere for oppdrift under beregningen av det drivende moment,
5. AWx, har man tatt hensyn til de utvendige vanntrykkskomponenter.

For det tilfelle at horisontalkraften Q = 0.kan man med fordel velge like
lamellbredder, idet formel (2—1) forenkles ved & innfore Ax = Alcose, x =
R sin @, som ved forkortning av RAx gir

F= 500 (2—1a)

Betydningen av symbolene er de samme som angitt ovenfor,

Hvilken skjeerfasthet, s, som skal innferes i formel (2—1) avhenger av analyse-
metoden, se avsnitt 2.

For en s, analyse innfores middelverdien av den udrenerte skjeerfasthet langs
buelengden Al, og formel (2—1) er fullstendig.

Ved en cg-analyse mé man for hver lamell beregne skjeerfastheten s pd basis
av parametrene ¢ og ¢ og det effektive normaltrykk pé buelengden. Ut fra Coulombs
ligning og en likevektshetraktning i vertikalretningen fées en tilnermet formel for
skjeerfastheten, s, idet den effektive normalspenning avhenger av glideflatens hel-
ning, e, og av ¢, ¢ og F,

_ct(—utgo

T 14 tgatgelF (—2)

der b= %\y— = lamellens midlere vekt pr. flateenhet
x
1 = poretrykket

tg « = glideflatens helning med horisontalplanet.

Da sikkerhetsfaktoren inngér i beregningen av s, m& man ferst ansld F og siden
korrigere beregningen inntil anslatt og beregnet F stemmer overens. Konvergensen
er meget rask.

Lamellens midlere vekt pr. flateenhet p beregnes som forholdet mellom lamell-
vekten AW og lamellbredden Ax. For poretrykket u innferes v,H,,. Hvis det ikke
er noen ytre vannstand, eller hvis lamellen i sin helhet ligger over ytre vannstand,
er H,, vannets stigeheyde i et vannstandsrer nedsatt til senteret for den betraktede
lamells buelengde. Hvis man har en ytre vannstand, legges laveste lavvann til
grunn for stabilitetsberegningen. Poretrykket 1 i formel (2—2) innferes som pore-
overtrykket 1, = y,, . Hy, hvor H,, er stigeheyden over L.L.V., se fig. 3. Ved be-
regning av lamellvekten er vekten av lamellen under L.L.V. redusert for oppdrift.

Helningsvinkelen « méales ut fra tangenten til buelengden i lamellens vertikale
tyngdepunktakse. Fig. 3 viser at a kan veere bade positiv og negativ.

Minsteverdien av F, som er et mal for stabiliteten, oppnds ved provebereg-
ninger med et tilstrekkelig antall sirkler. For & redusere antall beregninger er det
nyttig & studere det som finnes i litteraturen av direkte metoder, der beliggen-
heten av den kritiske sirkel er bestemt for en rekke forskjellige forhold [22].

Sammensatte glideflater,

For utpreget lagdeling, med blote lag av forskjellig orientering og beliggenhet,
og for tvungne glideflater (forérsaket av f.eks. fiell eller konstruksjonselementer)
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kan det ofte bli nedvendig 4 utfere beregninger av sikkerhetsfaktoren langs glide-
flater av forskjellig form, fordi det i slike tilfelle kan veaere vanskelig & folge de
blete lag eller andre begrensninger med sirkulwersylindriske glideflater.

For en glideflate av vilkarlig form (se fig. 4) beregnes sikkerhetsfaktoren av

folgende formel: e
Zgél,,
COS o (2_3)

o SAW e+ Q

Symbolene er de samme som ovenfor. Korreksjonsfaktoren f, (fig. 4) tar hen-
syn til virkningen av de vertikale skjaerkrefter mellom lamellene. Med hensyn til
beregning av lamellvekten AW, og innfering av skjeerfastheten s, gjelder de samme
retningslinjer som angitt ovenfor.

For spesialtilfellet Q = 0 og Ax = konstant, forenkles formelen til

F =

s
- ng o 2s(1 4tk
F=1, Sptge 0 Tptgw (2-—32)

Ved en s,-analyse innferes for s den midlere udrenerte skjeerfasthet langs bue-
lengden Al. Ved en ce-analyse innferes for s den verdi som beregnes av formel

(2—2).

Valg av sikkerhetsfaktor.

For prosjektering av permanente fyllinger og skjeeringer ber man i alminne-
lighet seke & oppné en sikkerhetsfaktor p& minst 1,5. For provisoriske fyllinger og

Sikkerhetsfaktoren F:

i
a\
1 (posit

Glideflate av vilkdrlig form

Faktoren fy korrigerer for
virkningen av indre krefter
mellom lamellene,

1,20
A
I S N P
"‘O
5 ]
L 110 : o
Fig. 4. b - '
|.g Grun.n‘lag for bereg « - ~’++____
ning av stabilitet langs sam- W / ]
mensatte glideflater. o ] = TO + 9>0
a4
W | "’T‘ [
> —c =0
100 , |
o] o1 02 0.3 04

LPILH@YDE -FORHOLDET" d/L—»>
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skjeeringer ma sikkerhetsfaktoren veere minst 1,3. For at en naturlig skrining skal
kunne ansees tilstrekkelig stabil ber denne ha en beregningsmessig sikkerhet pé
1,3 il 1,5 avhengig av forholdene.

Dersom forholdene ligger slik an at det er praktisk og ekonomisk umulig & til-
fredsstille ovennevnte krav til sikkerhet pa vanlig mate, ber det sokes spesial-
kyndig assistanse for om mulig & avgjere om lavere sikkerhetsfaktor kan anvendes.

2. 2. Stabilitet av fyllinger. (Grunnbrudd).

I dette avsnitt er det bare faren for grunnbrudd under fyllinger som skal be-
handles. Det er da forutsatt at selve fyllingsmaterialene blir utlagt pd en sta-
bil mate.

For fyllinger pa sand og grus vil det praktisk talt alltid veere tilstrekkelig sikker-
het mot grunnbrudd.

For fylinger pa normalkonsoliderte og svakt overkonsoliderte leirer vil sikker-
heten mot utglidning veere minst umiddelbart etter utfyllingen, fordi skjerfast-
heten i leiren oker med den etterfolgende konsolidering. Stabiliteten for bygge-
tilstanden kan derfor undersgkes ved en s, -analyse.

De viktigste detaljer ved beregningen er belyst med et eksempel, eks. 1. Det
er forutsatt at den udrenerte skjerfasthet er bestemt pa forhind med f. eks. vinge-
bor eller trykkforsek pad opptatte, uforstyrrede prover. I profilet er det trukket
linjer giennom punkter med samme skjaerfasthet.

Beregningen av sikkerhetsfaktoren F er utfort med sirkulersylindriske glide-
flater, formel (2—1). I profilet er F beregnet for flere sirkler med forskjellig sen-
trer og med utgangspunkt ved foten, idet engangsberegninger har vist at dypere-
liggende glideflater gir storre sikkerhet nar skjeerfastheten — som her — tiltar med
dybden. P4 grunnlag av proveberegningene er det skissert inn-kurver gjennom
sentrer med samme sikkerhetsfaktor F. For minsteverdien av F er selve bereg-
ningen vist i tabellen i eks. 1. v

For fyllinger pd meget faste owerkonsoliderte leirer mi langtidsstabiliteten
undersokes ved en cg-analyse, se avsnitt 1.1,

2. 3. Stabilitet av skjzeringer.

For skjeeringer i sand og grus (c = 0) bestemmes stabiliteten direkte ut fra
skjeeringens helning 8 med horisontalplanet. Hvis det graves i terr byggegrop og
sanden er torr eller jordfuktig, er

o t
Fe2? (2—4)
tgf
Formel (2—4) gjelder ogsa for graving under vann.
I permanente skjeeringer hvor en kan anta at det foregdr en vanntilstremning
parallelt med skriningen beregnes F av formelen

_Ytgo
vtgh

Ved slike skjeeringer mé imidlertid foten av skréningen beskyttes med et filter.
Formlene ovenfor angir stabiliteten av selve skjeeringen (glideflaten gjennom

(2—4a)
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> AWx +Qa " /156 | [iwe

Skjerfasthet Y?

~ ™~ . ™~ ~—
\\\ \\\\ \\ \5\\“—/3
— — \\ g - —~ — — —_
METER T T~ ;
o) 5 10 T~ -5
L i t t 1 | ) ! L ! ! T e— 6
Lam. Drivende moment m : Stabiliserende moment‘.,tm
m m
nr. AW x AWx s Al sAl
1 3,4 11,0 37,4 3,0 1,25 3,75
2 27,0 8,9 240,2 3,2 4,2 13,44
3 27,7 57 157.8 3,75 3,6 13,50
4 20,8 2,7 54,1 3,4 3,3 11,20
5 8,6 -—0,2 1,7 3,0 3,5 10,50
2.487,8 252,39
Qra=0ge89= 71
24949 R 2 sAl=773,0
. 773,0
Sikkerhetsfaktor F= 3949 1,5

Eks. 1. Eksempel pa beregning av stabiliteten under en fylling pi leire (sy-analyse,
sirkulere glideflater).

foten- av skjeeringen), og de gjelder for evrig for alle skrininger i sand og grus.
Man ma imidlertid veere oppmerksom pa eventuelle blotere lag i dybden, som
kan betinge en mindre stabilitet mot dyperegiende glidninger.

For skjeeringer i normalkonsoliderte og svakt overkonsoliderte leirer bestemmes

stabiliteten for byggeperioden ved en s,analyse. En vurdering av langtidsstabili-
teten mé baseres pd en cg-analyse, hvor de fremtidige poretrykk ma anslas ut fra
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antatte, fremtidige grunnvannsforhold, Da det er umulig & forutsi generelt hvilket
av de to stabilitetstilfellene som er ugunstigst, ber man undersoke begge grense-
tilfellene, iseer hvis sikkerhetsfaktoren for s,-analysen ligger pd grensen av det
tillatelige.

I eks. 2 er det vist et eksempel pa beregning av stabiliteten under byggeperioden
for en skjeering i normalkonsolidert leire. [ s -analysen er det benyttet en sammen-
satt glideflate for i sterst mulig utstrekning & ta hensyn til den blote leiren ved
fiellet. Proveberegninger med sirkulersylindriske glideflater viser for dette tilfelle
en minsteverdi for F som er hoyere enn den som er oppnddd med den sammen-
satte glideflaten.

Ved skjeeringer i overkonsoliderte, sprekkefrie leirer er langtidsstabiliteten (be-
stemt ved en ce-analyse) den ugunstigste, se avsnitt 1. Bade her i landet og i
utlandet er dette blitt bekrefret ved at skjeringer som har stitt stabile i lengere tid,
er rast ut forst ctter flere &r eller artier.

I overkonsoliderte, oppsprukne leirer, f.eks. i torrskorpeleirer, vil sprekke-
systemet fa anledning til & &pne seg slik at vann som trenger inn vil medfere en
oppbleting og nedsettelse av fastheten. Langtidsstabiliteten av skjeeringer i opp-
sprukne leirer bor beregnes ved en cg-analyse hvor ¢ settes lik null.

I eks. 3 er det vist et eksempel pa beregning av langtidsstabiliteten av en skjering

— 7i?(;?p\p'rin,r\elig terreng

—
T
—
——

~—

~—

Formel (2-—3) :
F=fo
‘Verdier fra profilet Beregning
Lam. | tgo | cosa | AW Al s AWtga j}lfsﬁ
cos o

1 1,00 | 0,71 21,1 5,75 3,7 21,10 | 29.90

Da (Z == 0,12 fies av

2 | 061 | 085 | 228 | 3,50 | 2.2 | 13,89 | 9,06
fig. 4 for «@=0»
3 | 039 | 093 | 228 | 325 | 22 | 89| 770 fy = 1,07
4 | 033 ] 095 | 269 | 420 | 22 | 887 | 972| dvs
5 | 025 | 097 | 164 | 3,10 | 2.2 410 | 7.05| F=107 /2% 138
55.8440,7
6 |-010 ] 099 | 102 | 325 | 29 | —1,02| 9,50

L=| 5584 | 72,93

Eks. 2. Eksempel pi stabilitetsberegning av en skjering i leire (byggetilstanden, sy-analyse,
sammensatt glideflate).
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054" ) ‘ é | »
-40° 30° ~20° -10° o° 10° 20° 30° 40° 50° 60" 70"
Verdier for o e
Verdier fra profilet Detaljberegning
Kol. 1 2 3 4 5 6 7 8
Lam, o® sin o p t/m2 u t/me2 psino |c4(p-u)egp F’:n°1‘ 4 (6)/(7)
1 46 0,719 7,8 ~0 5,61 513 0,91 5,65
2 34 0,559 12,7 3,7 7,10 5,63 1,00 5,63
3 22 0,375 13,8 6,2 5,18 5,04 1,04 4,84
(4 10 0,174 12,8 6,6 2,23 4,44 1,03 4,31
5 —1 —0,018 9,6 4,9 —0,17 3,80 0,99 3,83
6 —11 ~0,191 4,7 2,4 -—0,90 2,78 0,92 3,02
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Eks. 3. Eksempel pd beregning av langtidsstabiliteten av en skjering

219,05 t/m?

(co-analyse, sirkulzre glideflater),

327,28 t/m?



ce(p-ultge
Fog L= Na

3 ptgo

Flom
S e

ey
757

-~ Nivalinje for poretrykk M.V,
o \\ V.
c=1,3 1? tge=-0,61

~. fangs glidefloten X7

X’ =20 t/rns

- ) M R
Da s 0,17 faes f, = 1,065 av fig. 4

29,29
dvs, F = 1,065 1126 1,47. Se tabell.

Verdier for tgo ——s
15;1,0 -05 0 05 10 20 30

0,6

40" 30° 20° 10° ©° 10" 20° 30 70°
Verdier for o ——- -
Verdier fra profilet Detaljberegning
Lam. o tg o p u c tgo |ptgo|ct(p-u)tgo ng | Hpu)tee
F=1,45 1,

1 58 1,600 3,55 | ~0 0 0,76 | 5,68 2,70 0,51 5,29
2 44 0,966 | 6,95 | 2,00 1,3 0,61 6,72 4,32 0,72 6,00
3 29,5 | 0,566 7,75 | 3,70 1,3 0,61 4,38 3,77 0,94 4,01
4 20,5 1 0,374 6,70 | 3,30 1,3 0,61 2,50 3,37 1,01 3,34
(55| 150 ] 0268] 540 | 2,15 | 1,3 | 0,61 | 145 3,28 1,04 3,15
6 9,5 10,167 3,55" 0,85 1,3 0,61 0,59 2,95 1,04 2,84
7 ' 3,5 ] 0,061 2,25  0,20 1,3 0,61 0,14 2,55 1,02 2,50
8 }-12,0 |-0,213 0,95’ ~ 0 1,3 0,61 |-0,20 1,88 0,87 2,16
¥==21,26 Xo== 29,29

Eks. 4, Eksempel pa stabilitetsberegning av en naturlig skraning
(co-analyse, sammensatt glideflate).



i sprekkefri, overkonsolidert leire. Beregningen er foretatt med sirkulaersylindriske
glideflater med like lamellbredder, formel (2—1a) og (2-——2). For poretrykkene er
det antatt hydrostatisk trykk under den brukne linje ABC, idet opprinnelig grunn-
vannstand for utskjeeringen 18 i plan med AB. En slik forenklet antagelse er som
regel pd den sikre side for langtidsstabiliteten. Beregningsdetaljene for den kritiske
sirkel er vist i tabellen 1 eks. 3. Et raskt overslag [22] viser at stabiliteten under
byggetilstanden er vesentlig gunstigere enn langtidsstabiliteten.

2. 4. Stabilitet av naturlige skraninger.

Erfaringer fra de senere &r har vist at en palitelig vurdering av naturlige skré-
ningers stabilitet bare kan oppnas ved en cg-analyse, Poretrykkene ma méles i
marken, og skjerfasthetsparametrene ¢ og ¢ ma bestemmes ved triaksialforsek i
laboratoriet [7, 23, 37].

For skrdninger mot vann ma beregningen baseres pd laveste lavvann, og de
storste poretrykk som kan oppstd ved LLV. Hvis poretrykksmalingene i marken
ikke omfatter typiske regnperioder, bor man veere oppmerksom pa at poretrykkene
kan bli noe sterre enn de malte. I stakilitetsberegningen kan man ta hensyn til
dette ved en skjonnsmessig vurdering av den ekning i poretrykket som en sterk
regnperiode maétte bevirke.

Et eksempel pa beregning av paturlige skrdningers stabilitet er gitt-i eks. 4, som
viser et tverrsnittprofil giennom en elveskrining. Beregningen er foretatt med en
sammensatt glideflate med like lamellbredder, formel (2—3a) og (2—2). Van-
nets stigeheyde i vannstandsrerene ner fiellet og ved glidelinjens everste del er
angitt ved en strek — prikket linje. Selve beregningsdetaljene fremgir av tabellen

i eks. 4.



3.
DIREKTE FUNDAMENTERING

Ved direkte fundamentering fores belastningen fra byggverket ned pd bygge-
grunnen via fundamentflatene, Det trykk som oppstir i kontaktflatene mellom
fundamentene og grunnen er her kalt overfert fundamenttrykk.

De enkelte fundamenter i et byggverk mé prosjekteres slik at

(a) det oppnas en tilstrekkelig sikkerhet mot brudd i jorden.

(b) total- og differentialsetningen ligger innenfor de grenser byggverket kan
tale uten skader.

(¢) fundamentene ber i alminnelighet fores til frostfri dybde i alle tilfelle der
andre hensyn ikke betinger en dypere fundamentering.

Man er henvist til & underseke punktene (a) og (b) hver for seg, mens man
for & tilfredsstille punkt (¢) m# bygge pa praktiske erfaringer. For enkelhets skyld
er det i det folgende skjelnet mellom fundamenter pd leire og fundamenter pd
sand. Ved fundamentering i siltige jordarter henvises til betraktninger i avsnitt 1.1.

For fundamenter i leire og i sand ber man alltid undersoke s& vel baereevnens
som setningenes sterrelse. Ved smé& fundamenter i sand vil kravet til sikkerhet
mot brudd (baereevne) veare avgjerende for dimensjoneringen. Ved store funda-
menter vil setningene vaere avgjerende.

3. 1. Fundamenter pa leire.

a. Baereevnen av fundamenter pa leire.

For & oppné tilstrekkelig sikkerhet mot brudd ma man dimensjonere funda-
mentflaten slik at
der

q, = tillatt fundamenttrykk
— overfort fundamenttrykk.
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Fig. 5. Bazreevnen av fundamenter pa leire: Prinsippskisser og diagram for bazreevnefaktoren Ne.

I tillegg m& man sikre fundamentet mot glidning langs kontaktflaten. Man ma
derfor forlange at
-As
P, <4 (3—2)
der s == minsteverdien for skjerfastheten over arealet A nér horisontalkompo-
nenten P, anbringes forste gang, dvs. omrert, uforstyrret eller rekonsolidert skjer-
fasthet avhengig av leirens tilstand pi det tidspunkt nar horinsontalkomponen-
ten opptrer.

Tillatt fundamenttrykk,

Som regel vil den kritiske stabilitetstilstand for belastning p& leire inntre under
eller umiddelbart etter byggeperioden, slik at man kan dimensjonere fundamentene
ved en s,-analyse, dvs. pd basis av den udrenerte skjeerfasthet. For sentrisk, verti-
kalt og skratt belastede fundamenter kan man derfor beregne tillatt fundament-
trykk, q,, av felgende formel, se fig. 5:

= N_+ + ) (3—-3)
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der N, = dlmens;onSl@s baereevnefaktor, som tas ut av kurvene i fig. 5.
s = s,, = midlere udrenert sk]'erfasthet Tlangs bruddlm]en
- = sikkerhetsfaktor.
D = dybde fra laveste terreng til underkant fundament.
v == midlere romvekt over fundamentplanet.

Formel (3—3) er et resultat av teoretiske betraktninger [26, 32, 42] av stabili-
teten langs bruddlinjer som vist i fig. 5, og erfaringsresultater fra praksis [39].

Ved eksentrisk belastning bor man — ved store eksentrisiteter — beregne N,
pa grunnlag av fundamentets nyttige dimensjoner som angitt nedenfor.

OQwerfart fundamenttrykk.

Sentrisk, wertikal belastning. Det midlere trykk pr. flateenhet som overfores
til grunnen beregnes etter formelen

L, 3—4
q= A (3—4)
der A = areal av fundamentflaten.

P, = vertikal belastning,

Den vertikale belastning P, som fores ned til underkant fundament beregnes
pa grunnlag av egenvekt og maksimal nyttelast for byggverket og vekt av over-
liggende jord som antydet ved det skraverte areal i fig. 5. Eventuelle vertikale
jordtrykkskomponenter inkluderes ogsa i P,

Sentrisk skrdbelastning. Er vertikalkomponenten P, og horisontalkomponenten
P, beregnes det ekvivalente vertikale fundamenttrykk som overfores til bygge-
grunnen av formelen

g =t (3—5)

[ horisontalkomponenten P, inngér eventuell differens mellom aktivt og pas-
sivt trykk, vindbelastning og komponent fra moment i vegg eller seyle. For lange
banketter er det mest hensiktsmessig & uttrykke P, og P, i kraft pr. lengdeenhet
og det tilsvarende areal pr. lengdeenhet er bredden B.

Eksentrisk belastning. For eksentrisk belastning anslds ferst fundamentdimen-
sjonene B og L, og de tilsvarende eksentrisiteter AB og AL beregnes. Ved beregning
av overfort ekvivalent fundamenttrykk g anvendes de «nyttige» fundamentdimen-

sjoner By og Ly [20] i henholdsvis (3—4) og (3—5)
B,= B — 2AB, L,=L—2AL (3—6)

Det er nodvendig & proveberegne med forskjellige dimensjoner inntil g oo q,.
I eks. 5 er det vist et eksempel pd dimensjonering av en eksentrisk belastet ban—
kett i leire. Eks. 6 viser dimensjoneringen av en stettemur pa leire.

Valg av sikkerhetsfaktor.

Under forutsetning av at skjeerfastheten er neyaktig bestemt, og det er regnet
med den ugunstigste belastning, ber det anvendes en sikkerhetsfaktor F p& minst
2,0. Ved fundamentering av sterre byggverk, som f. eks. siloer, broer eller tunge
monumentalbygg, tilrddes det & oke sikkerhetsfaktoren, f. eks. til 2,5.
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Data:

s=4,5t/m2, F=2,0, v==1,9 t/m3, D==0,75 m.
lfolge forhdndsberegninger med B=1,8 m, er
P, =175 t/m, Py=3,0 t/m og AB=0,15 m

€
7

J

r
!
!
|
i
|

|
1
|

- dv. By =(1,8-—2+0,15) m=1,5 m (nyttig
4 7 7T
Y 19 t/m’ / 175 t/m bredde).
2 K‘~44/ D=075m
30t/m
( O15m Kontrollberegning :
By=15m Med b _ 075 0,5 og B~ 0 (lang ban-
B - 18m Bo 13 L '

kett), blir N. = 5,9 ifelge fig. 5 dvs.

tillatt fundamenttrykk: g, = (5,9;‘0 4 1,94 0,75) t/m? == 14,7 t/m?

B

/7.

overfart » ] 7wu
- 1,5

4,5+1,5

’

t/m? = 14,5 t/m? ~2qq

Kontroll mot glidning: =3,4 t/m > Ph = 3,0 t/m.

(Forutsatt uforstyrret skjerfasthet 4,5 t/m? langs kontaktflaten.)

Eks. 5. Eksempel pa beregning av bareevnen for eksentrisk, skritt belastet fundament pa leire.

b. Setninger av fundamenter pa leire.

I praksis beregnes setningen av fundamenter i leire som en sum av initial-
setning 8, og konsolideringssetning 8, idet man ser bort fra sekundersetningen.

Beregning av initialsetning, §,.

Den midlere initialsetning av et rektanguleert eller sirkuleert fundament med
jevnt fordelt last g beregnes etter formelen

3, = PLOM% 3—7)
hvor
q = overfert fundamenttrykk, minus eventuell hydrostatisk oppdrift.
E = elastisitetsmodul, se avsnitt 1 og 8.
o == faktor avhengig av fundamentets form og dybde under terreng [17].
1y = faktor avhengig av leirlagets tykkelse H og fundamentets form.

Diagrammer for faktorene py og py er angitt i fig. 6.

Erfaringer synes-a vise at initialsetningene for fundamenter og fyllinger pa
sterkt overkonsoliderte leirer utgjer ca. 30—40 % av totalsetningen, mens det til-
svarende forhold for normalkonsoliderte leirer ligger rundt 2530 %.

Beregning av konsolideringssetning, §,.

Da det effektive overlagringstrykket, tilleggsspenningene og jordartsegenska-
pene varierer med dybden; er det som regel nedvendig & foreta en inndeling i lag
og beregne setningshidragene av de enkelte lag av tykkelse AH. Den endelige kon-
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Belastningskomponentene av aktivt jordtrykk mot stettemuren er bestemt ad grafisk vei som

vist for sand i avsnitt 5. 1.
Vertikalt Py == (10,6 -+ 3,0) = 13,6 t/m.
Horisontalt Py = 8,9 t/m.

Detaljberegning for byggetilstanden.
Moment om A=0 2: 89-1,64 10,6 0,70 =13,6 + xA, hvorav xa = 1,59 m.

Overfort fundamenttrykk, formel (3—5), med A=By+1

/2.
136412:89 o 44 gme,
182

5,6
= 53707 t/m?=14,8 t/m?~
g 20

)

351;2 t/m=9,8 t/m > Ph= 8.9 t/m.
Det er forutsatt uforstyrret skjeerfasthet langs fundamentfugen og betongen stgpt direkte pa leiren.
En forutvurdering av fremtidig stasjonzr tilstand mitte baseres pid en co-analyse og antatte

poretrykk i leiren.

Eks. 6. Eksempel pad dimensjonering av stettemur fundamentert pd leire
og bakfylt med sand (byggetilstand).

solideringssetning 8, beregnes ved summering av bidragene fra de enkelte lag, se

formel (1—11)
5, = XKmAp+AH (3—8)

hvor K er en halvempirisk korreksjonsfaktor som avhenger av leirens geologiske
forhistorie, se fig. 7.

Da sammentrykningskoeffisienten m, som oftest varierer med overlagrings-
trykket og spenningstilveksten er det vanligvis en fordel & erstatte m, i formel
(3—8) med sammentrykningstallet C’,, se avsnitt 8.

[
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Fig. 6. Diagrammer for faktorene y,, og (.; benyttet ved beregning av initialsetningen i leire.
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Fig. 7. Diagram for halv-
empirisk korreksjonsfak-
tor K for konsoliderings-
setning i leire.



For normalkonsoliderte leirer er relasjonen mellom m, og C’, uttrykt ved lig-

ningen

m

For overkonsoliderte leirer innfores m, som

hvor

C p,+ Ap
— ¢ 1 o 3—9
=y e (3—9)
Ae
M= (o) (10

C’, = primeert sammentrykningstall.

b’ og eq = henholdsvis effektivt overlagringstrykk og poretall i marken.
Ap = tilvekst i total vertikalspenning.

Ae = endring i poretallet for spenningstilvekst Ap.

Spenningsberegninger. Som forste ledd i beregningen av konsolideringssetnin-
gen i leire m& man ha kjennskap til de eksisterende vertikalspenninger og tillegget
til disse som folge av den paferte belastning.

Det eksisterende, effektive vertikaltrykk i marken (effektivt overlagringstrykk
p’o) beregnes pa grunnlag av jordartens romvekt og grunnvannstand, eller mélte
poretrykk hvis disse avviker vesentlig fra en hydrostatisk fordeling.

apiq’ —

FORHOLD

Totaltrykk for
utgraving

Effektivtrykk for

-7

——

b |1

] —

q9'= q - Py

X

Ap = vertikal til-

utgraving - leggsspenning
10 :
o
N
\
05
N HL=2B
K
sirkel 7T [\ T HT L=58
N
kvadrati— T L=108B
(L.= B) : N
R4 EN V9]
N~
e L] ‘\\“\-\'%\»::s\FH?H\N——
\
(oA 02 05 1 2 5 10 20 50

DYBDE - BREDDE FORHOLD  z/B  ——

Fig. 8. Bestemmelse av vertikal tilleggsspenning i forskjellige dybder under midten
av enkeltfundamenter med jevnt fordelt last.
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Terreng
o

c, = 2107 m%sek
e = L1, C/= 025
T, = 2107 miisek | (
JGo 27 Cer 025w ‘ — Total tilvekst i
2y 2 A A vertikalspenning
c, = 3-10 msek NE 5 (Effektivt 66 m
e : 127 . C. =020 o ! |overlagrings ’
R R 12 )
7 i Q v—I
c, = 3107 mIsek | © !
w o \ 7,0m
e * 122 , C!: 020 ,
! }
L » X oo (R AL L R R L S S S B B G B
0

Tett fjetl —

10 20 30
VERTIKALSPENNING | t/mf —=

Beregning av spenninger og konsolideringssetning.

LAG Dybde| Effektivt overlagringstrykk :;)”elr?r%:g:; log pot+-Apl C AH (cm) psf.tlg'g
zim po i t/m? Ap i t/im? Po |1+eo A3c(cm)
—_ 0 {1,5.1.9405-0,9= 3,30 | 5.0-—3,3 =1,70 — —_ —
A 1,5 3,30+ 1,5:09= 4,65 0,98:1,70~1,66 0.133 35,5 4,7
A, 5,0 4,65+43,5.09= 7,85 (0,70-1,70=1,19 0,061 44,0 2,7
B, 10,0 7,80+ 5,0-0,9=12,30 {0,34-1,70 =0,58 0,020 53,0 1,1
B, 16,5 12,304 6,5.0,9 = 18,15 | 0,15-1,70=0,26 0,006 63,0 0,4
Konsolideringssetning : B = X A8 = 8,9 cm
Initialsetning : Total setning :

Med last redusert for oppdrift g=4,5 t/m?
og D/B=02, L=B og H/B=20,
blir  (1,=10,96 , u,=0,57 . og formel
(3—7) gir med E=750 t/m? som repre-
sentativ middel:

3i = 0,96 0,57 . 2 1000

et em == 3,3 cm
75 e

Konsolideringens tidsmessige forlep.
Det antas midlere ¢y = 2,3 + 10—7 m2/sek.

b Vo202 10T 55Ty A
2,3.60.60.24.365

Sammenhgrende verdier for Ty og U%

tas ut av fig, 10 for et forhold mellom

@vre og nedre Ap pd ca. 8,0.

i_: Bi 4 B¢ = 12,1 cm

U 10 | 30 | 50 | 70 | 90

Ty 0,005 0,030 0.105| 0,30| 0,75
t (&r) 02751 1,65 | 58 16,5 | 41,3
S =8+ Usc | 4,2 6,0 7,75 9,5 { 11,0

Eks. 7. Eksempel pad setningsberegning for et fundament pa leire,
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Eks. 7 (forts.).

Konsolideringens tidsmessige forlep.

Porevannsutpressingen, som betinger konsolideringssetninger, er i alminnelighet
tredimensjonal. En romlig konsolideringsberegning er imidlertid komplisert og
tidskrevende, og i praksis bestemmes derfor konsolideringens forlep tilnzrmet pa
grunnlag av en endimensjonal (vertikal) vannutpressing.

Den tid t som tilsvarer en bestemt prosentvis konsolidering (konsoliderings-
grad) U % bestemmes ved formelen

A A 3—11)

hvor H == tykkelse av leirlag under fundament.

= dimensjonsles tidsfaktor.

c, == konsolideringskoeffisient bestemt ut fra tidskurven
i edometeret, se avsnitt 8.

For en bestemt konsolideringsgrad er tidsfaktoren T, avhengig av drenerings-
betingelsene og fordelingen av den vertikale tilleggsspenning, Ap, som vist i fig. 10.
For tosidig drenering (drenering i topp og bunn av leirlaget) og med lineser spen-
ningsfordeling er T, uavhengig av forholdet mellom spenningstilvekstene i topp
og bunn.

I eks. 7 er det vist et eksempel pi beregning av initial- og konsolideringssetnin-
gene av et byggverk fundamentert pd normalkonsolidert leire, De jordartsegen-
skaper som er nedvendig for beregningen er gitt i figuren.

3. 2. Fundamenter pa sand.

a. Beereevnen av fundamenter pa sand.

For & oppnd tilstrekkelig sikkerhet mot brudd mi man dimensjonere funda-
mentflaten slik at den overfarte belastning ikke overskrider den tillatte last

d=d,

der q, = tillatt fundamenttrykk.
g = overfert fundamenttrykk.
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I tillegg mé man sikre fundamentet mot glidning langs kontaktflaten

P, < p*l,tg;? (3—12)
der P, = horisontal belastning.
P’, = effektiv vertikalbelastning,

¢ = sandens friksjonsvinkel.

Ifelge avsnitt 1 er det ikke nedvendig & skille mellom byggetilstand og langtids-
tilstand. Beregningen av ¢, foretas ved en cq-analyse, der ¢ = 0.
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Fig. 11. Bxreevnen av fundamenter i sand: Prinsippskisse og bareevnefaktorene
NY og Nq og faktoren .
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Tillatt fundamenttrykk.

For sentrisk, vertikalt og skrdee belastede fundamenter p& sand (se fig. 11) be-
regnes tillatt fundamenttrykk ¢, etter formelen

Ly m 4 ooy _
4, =5 NyvB+p'N, (3—13)

der ¥’ == romvekt under vann.
B = fundamentbredde.
p’ = vertikalt effektivtrykk i dybde D under laveste terreng.
N,, N, = dimensjonslese baereevnefaktorer som tas ut av fig. 11 for en
abscisseverdi lik tg ¢/F der ¢ = midlere friksjonsvinkel
og F = sikkerhetsfaktor.

I de tilfelle hvor man med sikkerhet vet at den heyeste grunnvannstanden
alltid vil ligge dypere enn 1,5 B under fundamentet, ersattes y’ med vy i formel
(3—13).

Det er ennd ikke helt klarlagt hvilken innflytelse fundamentets form har pa
beereevnen. Forsgk og teoretiske beregninger tyder imidlertid pd at N, avtar og
N, eker (i mindre grad) for avtagende lengde — breddeforhold. Det er derfor
blitt foreslatt & anvende omtrent den samme formel for korte og lange funda-
menter (3—13), bare med den modifikasjon at man erstatter N, med N,, [20], der

B
N, = (1 —0,3 f) NY (3—14)
hvor L = fundamentets lengde, L > B. Spesielt for kvadratiske og sirkulzere fun-
damenter (L = B) er N,, = 0,7 N,. Verdien for N, bibeholdes uavhengig av B/L.

For eksentrisk belastede fundamenter mi man i formelen (3—13) innfere den
nyttige fundamentbredde By, se nedenfor.

Owerfort fundamenttrykk.

Sentrisk, vertikal belastning, g, beregnes etter formelen

— (3—15)

Resultanten av den vertikale belastning P’, som skal fores ned til underkant av
fundament beregnes som angitt under avsnitt 3.1, men med fradrag for eventuell
hydrostatisk oppdrift.

Sentrisk skrdbelastning. For skrd belastning med effektiv vertikalkomponent
P’, og horisontalkomponent P, beregnes det overforte ekvivalente fundamenttrykk
av formelen

g =ttt (3—16)

der A, tas ut av fig. 11 for beregnet tg ¢/F.

Fksentrisk belastning. Forst beregnes de nyttige dimensjoner, By og Ly, av lig-
ning (3—6). Fundamenttrykket beregnes pd basis av de nyttige dimensjoner av
henholdsvis (3—13) og (3—16). Det er nedvendig med preoveberegninger inntil
q < q,, samtidig som ligning (3—12) m3 tilfredsstilles. Et eksempel, eks. 8, illu-
strerer anvendelsen av formlene.
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Data:

lfolge forhandsberegninger med B=2,2 m,
er P'v=30t/m, Ph=10 t/m og AB=0,2 m
dvs. Bg=(2,2—2+0,2) m=1,8 m, (nyttig
bredde).

Kontrollberegning :
tg 38°
1,5

dvs. tillatt fundamenttrykk: ga= (—12_ +16,1+1,0-1,8413,9. 1,2) t/m? = 31,2 t/m?

_ 3042,25-10
18

overfart » t/m? = 30,8 t/m2r~ qq

Kontroll mot glidning: f..V,‘Ingi’: 300,52 = 15,6 > Pp = 10.

Eks. 8. Eksempel pa beregning av bmreevnen for eksentrisk, skratt belastet fundament pi sand.

Valg av sikkerhetsfaktor.

Under forutsetning av at man har bestemt en péalitelig og representativ middel-
verdi for tg ¢ og man har regnet med den ugunstigste belastning, m& man anvende
en sikkerhetsfaktor F p& minst 1,5,

b. Setninger av fundamenter pa sand.

En forutbestemmelse av setningene for byggverk pa sand baseres fortrinnsvis pa
belastningsforsek, f. eks. pd plater med ca. 1000 cm? areal. Forutsetningen for an-
vendelsen av slike belastningsforsek er at sanden er homogen eller at dens kom-
pressibilitet ikke varierer med dybden.

Forat de midlere maélte setninger for belastningsplaten skal gi et best mulig
representativt grunnlag for vurdering av det storre fundaments setning, ber mal-
inger foretas i forskjellige dybder innen det store fundaments innflytelsessone. Av
samme grunn ber det ogsd utferes flere forsek fordelt over byggearealer [24].

Forholdet mellom setningen for samme belastning pr. flateenhet av et stort
fundament (8) og forseksplaten (84) er grafisk fremstilt som funksjon av bredde-
forholdet B/By i fig. 12. Kurvene er satt opp dels pd grunnlag av tilnsermede teo-
retiske betraktninger, og dels pa grunnlag av forspks- og erfaringsmateriale, Av-
vikelsene mellom anslitt og virkelig setning kan bli betydelig.
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Fig. 12. Empirisk bestemmelse av setningen av et fundament i sand ved hjelp av
milte setninger for belastningsplater.






4.
PELEFUNDAMENTERING

Pelenes primeere oppgave i en fundamentering er vanligvis den & fere belast-
ningen ned til dypereliggende lag. Ved dimensjonering av en pelefundamentering
ma man serge for

(a) at enkeltpelenes belastning ikke overstiger den tillatte last.

(b) at totallasten pa en pelegruppe, betraktet som en enhet, ikke overstiger
gruppens tillatte last.

(c) at pelegruppens totale og differentiale setninger er uskadelige for byge-
verket.

[ prinsippet er bruddlasten av en pel lik summen av spissmotstand og adhe-
sjons- eller friksjonsmotstand.

For peler i leire er spissmotstanden liten i forhold til adhesjonsmotstanden.
For peler i homogen sand avtar spissmotstandens andel i bereevnen raskt med
gkende pelelengder. For peler gjennom kompressible jordlag med spissen i fast
friksjonsmasse blir spissmotstanden den avgjerende for bareevnen. Det samme
gielder peler til fiell, se avsnitt 4.3.

I det felgende er det gjort rede for en del metoder til bestemmelse av pelers
bruddlast og tillatte last, og en metode til vurdering av pelegruppers setning. Orien-
teringen er begrenset til aksialt belastede peler.

4. 1, Peler i leire.
Bruddlast.
For en enkelt adhesjonspel i leire kan den endelige statiske bruddlasten Q,
beregnes ut fra leirens udrenerte skjzerfasthet som forutsettes & vaere bestemt over
et representativt areal og i tilstrekkelig dybde [3]

Q,‘ = Agso 1+ 9A;s; (4"“1)

der Aq == pelens overflate under terreng.
so = midlere udrenert skjerfasthet av leiren langs pelen.
sy = udrenert skjeerfasthet av leiren ved pelespiss.
A = spissarealet,



Det forste leddet i formelen er vanligvis dominerende. Dersom pelen er konisk
og skjeerfastheten varierer med dybden, ber adhesjonsmotstanden (Aysg) be-
regnes ved oppdeling og summering langs pelens overflate. Ved skjotte trepeler,
der overgangen i tverrsnittsarealet er betydelig, ber man vaere oppmerksom p& at
adhesjonsmotstanden kan bli mindre enn beregnet. Det anbefales & regne med
50 % av den teoretiske adhesjon for pelene ovenfor bunnpelen.

Ovenstiende beregningsmetode er bare gyldig i normalkonsoliderte eller svakt
forbelastede leirer. I sterkt forbelastede leirer vil adhesjonen langs pelen vaere be-
tydelig mindre enn leirens udrenerte skjerfasthet.

For en gruppe adhesjonspeler i leire m& man ved en tilleggsundersokelse be-
stemme bzreevnen av gruppen som helhet ut fra de retningslinjer som er gitt i
avsnitt 3.1, idet det ogsd tas hensyn til adhesjonen langs gruppens sideflater.

Tillate last og valg av sikkerhetsfaktor.

Enkeltpelenes sa vel som gruppens tillatte belastning, Q,, beregnes som brudd-
lasten dividert med en sikkerhetsfaktor, F, altsa

Q=3 (4—2)

Hvis romvekten av leiren og pelen er meget forskjellige, kan man tl Q,/F
addere forskjellen mellom vekt av fortrengt masse og vekt av pel.

Nar grunnforholdene er jevne og skjerfastheten er noye underspkt, bor det
anvendes en sikkerhetsfaktor p& minst 2,0. Er grunnforholdene skiftende og pele-
dimensjonene forskjellige, m& det anvendes en heyere sikkerhetsfaktor, f.eks.
2,5—3,0. Hvis det i tillegg til grunnundersokelser ogsa er utfort palitelige prove-
belastninger, kan man i de norske marine leirer benytte F = 1,75.

Den tillatte belastning pr. pel mi ikke veere sterre enn den som tilsvarer til-
latte spenninger i pelematerialet. Det er i alminnelighet skonomisk riktig & an-
vende en slik pelelengde at pelematerialets tillatte trykkspenning kan utnyttes
fullt ut.

Setninger.

Enkeltpelenes setninger kan bare bestemmes ved hijelp av belastningsforsak,
slik som angitt i avsnitt 4.4,

For pelegrupper i leire vil kompressibiliteten og tykkelsen av lagene under pele-
spissene bli de mest avgjerende faktorer for setningene. Setningsberegningene ut-
fores pa samme méte som for dyptliggende fundamenter, idet tilleggslasten for-
deles jevnt over det areal som begrenses av de ytterste pelespisser. Den detaljerte
beregningsgang er beskrevet i avsnitt 3.1.

4, 2. Peler i sand.
Bruddlast.

For en enkelt pel i sand og grus kan man ved hjelp av en rammeformel beregne
bruddlasten Q, p& grunnlag av pelens varige synkning pr. slag ved slutten av
rammingen, og pelens dimensjoner og anvendt rammeenergi [21]
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DV =| loddvekt

Eksempel.
H=fallhdyde Rammedata:
W =16t, H= 90 cm
] szo,Bt , L ==1600 cm
- e AE = 50000t, As = 0,55 cm
o
§\ Al = midlere tverr- Beregning::
o snittsareal W-H-L:153
< AE-Ast
a
n W = W,
4 pr peleveld =05, dvs. ky =44
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Fig. 13. Beregning av pelers bxreevne i sand pa grunnlag av rammedata.
WH
- 4—3
Q. k As ( )
der WH = loddvekt ganger fallhgyde == anvendt rammeenergi.

As — midlere varig synkning pr. slag ved slutten av rammingen.
k, = dimensjonslest tall som tas ut av fig. 13.

I fig. 13 er retningslinjene for den detaljerte beregning angitt. Da formelens
feilkilder i praksis har vist seg & veere dels positive og dels negative, er det en
fordel 4 male nedsynkningen pr. slag for et storre antall representative peler, for
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derved & sikre seg den mest palitelige middelverdi for bruddlasten. Hvor det er
mulig, ber det ogsd foretas kontrollerende belastningsforsok, se avsnitt 4.4.

Under ramming av betongpeler er det spesielt viktig & forhindre at pelene blir
knust ved overramming. Den anvendte rammeenergi WH ber ikke overskride en
kritisk verdi beregnet av formelen )

L

7205+ ZAs) 5,A (4—4)

(WH), = (
der g er ca. 100 kg/cm? for betong. De ovrige betegnelser er definert ovenfor
og i fig. 13.

Hvis en pels sluttsynkning As = 0 under pavirkning av en rammeenergi WH =
(WH),, s& er bzreevnen minst lik

Q.= | (4-5)

En tlnzrmet forutvurdering av bereevnen av en pel i homogen sand kan
foretas ndr man kjenner sandens friksjonsvinkel, . Friksjonskraften pr. over-
flateenhet i en bestemt dybde beregnes som produktet av den vertikale effektiv-
spenning og Y2 sin 2¢. Friksjonsmotstanden oppnés ved summering av friksjons-
kraften over pelens overflate. Spissmotstanden er lik produktet av spissarealet
ganger sandens bzreevne ved pelespiss, idet man anvender formel (3-—13) med
F=1.

Ved hjelp av en trykksondering kan man bestemme bade spissmotstanden og
friksjonsmotstanden for den anvendte sonden. Slike maélinger gir et grunnlag for
en tilnermet forutvurdering av en enkeltpels baereevne., Da sondens og pelens
friksjonsmotstand kan vere forskjellig, ber resultatene tydes med henblikk pi
dette forhold [15].

Rammes peler giennom kompressible lag ned i fast sand eller grus ber man ta
hensyn til at hvis de lose lag setter seg, og henger seg opp pa pelen, vil man fa en
nedadrettet adhesjonskraft som virker i tillegg til den ytre last.

En pelegruppes bruddlast i sand beregnes tilnsermet som summen av enkelt-
pelenes bruddlast. Tilnsermelsen er pa den sikre siden fordi beereevnen av pele-
gruppen som helhet, teoretisk sett, er sterre enn summen av enkeltpelenes

bruddlast.

Tillatt last og valg av sikkerhetsfaktor.

Enkeltpelenes s& vel som gruppens tillatte belastning Q, beregnes som brudd-
lasten Q, dividert med sikkerhetsfaktoren F,

Q=% (4-—6)

Hvis bruddlasten er bestemt ut fra trykksonderinger eller beregnet pa grunnlag
av sandens friksjonsvinkel eller rammeobservasjoner, anvendes en sikkerhets-
faktor pa 2,5. Hvor det er utfert belastningsforsok pé et representativt antall peler,
kan man anvende en sikkerhetsfaktor F = 2,0.

Vanligvis vil det for peler i sand vaere okonomisk riktig & anvende slike pele-
lengder at pelematerialets tillatte trykkspenning kan utnyttes fullt ut.
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Fig. 14. Pelegruppers setning i sand bestemt empirisk ut fra belastningsforsak pi enkeltpeler.

Setninger.

Setningene av de enkelte peler kan bestemmes ved hjelp av provebelastninger.
Nar den midlere setning av enkeltpelene (8) er bestemt, kan man bestemme
pelegruppens setning (8) for samme last ut fra diagrammet i fig. 14, som angir
forholdt §/8,; som funksjon av pelegruppens minste bredde B. Diagrammet er
utarbeidet p& grunnlag av observasjoner fra praksis.

4. 3. Peler til fjell.

For peler til fiell er det enten den tillatte trykkspenning i pelematerialet eller
fiellet som er avgjorende for tillatt last. For slanke peler giennom meget blet leire
(s, < 1 t/m2) til fjell eller meget fast lag mé faren for utknekning undersokes ved
provebelastning [9, 5].
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For den siste del av rammingen, som har til formal & feste pelen til fjellet, m&a
man unngd overramming [21]. I de tilfelle hvor det bare gielder & tilfredsstille
bestemte setningskriterier og dessuten pase at spissens feste er tilstrekkelig til & ut-
nytte pelematerialets tillatte spenning, kan man med fordel anvende en dynamisk
provebelastning [46].

For stalpeler til fjell gjennom marine avsetninger ma man undersoke faren for
korrosjon [34]. For valg av eventuelt beskyttelsesmiddel mot korrosjon ber det
sokes spesialkyndig assistanse.

4. 4. Belastningsforsgk pa peler.

Ved alle sterre pelefundamenteringer ber pelenes baereevne bestemmes ved
provebelastning. I sand kan prevebelastningen utfores noen fa dager etter ram-
mingen. Hvis pelene stér i leire, ber provebelastningen tidligst utferes en maned
etter rammingen. For byggverk hvor det har betydning & utnytte pelene s langt
rad er, kan det veere aktuelt & utfore belastningsforsek pa forskjellige tidspunkt
etter rammingen.

Ved et belastningsforsek péferes belastningen trinnvis, idet de enkelte trinn
velges lik f. eks. 10 % av antatt bruddlast. Belastningen holdes for hvert last-trinn
konstant i f. eks. 10—15 minutter. Nar pelen er belastet til ca. 60 % av brudd-
lasten, ber belastningen holdes konstant over et lengere tidsrom, for eksempel i
1-—2 timer. Deretter foretas en avlastning og gienbelastning med samme trinn-
storrelse som anvendt ved den primaere belastning. Belastningen fores s& trinnvis
opp til brudd, og bruddlasten holdes s& lenge at man har sikkerhet for at pelen
vedvarende synker for denne belastning. Pelens setninger males med maleur festet
til en mélebro, som ikke influeres av provepelens eller forankringspelenes be-
vegelser.



5.
JORDTRYKK

Det trykk som oppstér i kontaktflatene mellom en jordart og et konstruksjons-
element er kalt jordtrykk. Bade jordtrykksintensiteten og resultantens sterrelse og
angrepspunkt avhenger av den relative bevegelse mellom jorden og konstruk-
sjonen. For forskjellige relative bevegelser skjelnes det mellom felgende grense-
verdier for jordtrykket, se fig. 15: /

(a) aktivt jordtrykk (konstruksjonen unnviker fra jorden inntil skjeerfastheten
i jorden er fullt mobilisert). ‘

(b) hwiletrykk (uforskyvelig konstruksjon).

(c) passive jorderykk (konstruksjonen blir presset inn mot jorden inntil skjeer-
fastheten i jorden er fullt mobilisert).

I prinsippet er bestemmelsen av aktivt og passivt jordtrykk et stabilitetsproblem
som kan behandles med en glideflateberegning. Teoretisk sett kan glideflatene
(dvs. bruddlinjene i profilet) ha forskjellig form for forskjellig relativbevegelse og
vegefriksjon [18]. I fig. 15 er det for en vertikal anleggsflate som roterer om sitt
fotpunkt skissemessig vist hvordan veggfriksjonen (eller adhesjonen) innvirker pa
bruddlinjens form.

I de tilfelle hvor man med tilstrekkelig neyaktighet kan lese jordtrykksproble-
mene med plane glideflater, forenkles beregningene betraktelig, iseer for de grafiske
metoder som er behandlet nedenfor, For de analytiske metodene er det benyttet
krumme glideflater i de tilfelle hvor disse er ugunstigst.

5. 1. Aktivt jordtrykk.

Mobilisering av aktivt jordtrykk betinger en forskyvning av konstruksjonen fra
den oppstettede jordart. Eksperimenter med vertikal anleggsflate mot fast lagret
sand har vist at fullt aktivt jordtrykk ble mobilisert nar toppunktets forskyvning
utover var ca. en halv prosent av heyden [41].

Fn mobilisering av tangentialkrefter (vegefriksjon eller veggadhesjon) langs
anleggsflaten krever likeledes en tangentialforskyvning. Den tangentialspenning
som inntrer i et bestemt punkt uttrykkes vanligvis som en viss del av jordartens
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skjeerfasthet. Denne andel er her kalt ruhetsforholdet ». De vanlige stottekon-
struksjoner er hverken helt glatte (v == 0) eller helt ru (r = 1). Forutsatt at de
nedvendige tangentialbevegelser virkelig inntrer, er det vanlig & regne med et ru-
hetsforhold for st&l og betong pi v = Y4—24. Hvis betongen stopes direkte mot
jordarten, kan man regne med ru vegg, r = 1.

Resultanten av jordtrykket beregnes etter den klassiske jordtrykksteori [13, 33].
Utforte jordtrykksmaélinger tyder imidlertid pd at det klassiske og eksperimentelt
bestemte angrepspunkt sjelden eller aldri stemmer helt overens.

Ved sterre stottekonstruksjoner er det derfor ofte berettiget & anta angreps-
punktets beliggenhet. Til hjelp for antagelsen kan nevnes at for steile stottekon-
struksjoner ligger angrepspunktet vanligvis mellom nedre tredjedels punktet og
midtpunktet for stotteflaten. Eventuelle belastninger pa terrenget og en forhindring
av toppunktets forskyvning virker i retning av & heve angrepspunktet. ‘Ved stotte-
murer er den hoyest mulige beliggenhet av resultanten den ugunstigste, bade hva
veltning og grunnbrudd angér. Jordtrykksfordelingen p& forankrede spuntvegger
foreslds beregnet etter den klassiske jordtrykksteori.

Altivt jordtrykk i leire.

Den grafiske bestemmelse av aktivt jordtrykk i leire kommer vanligvis til an-
vendelse ved uregelmessige terreng- og belastningsforhold. Resultantens storrelse
kan som regel bestemmes med tilstrekkelig noyaktighet ved hjelp av plane glide-
flater, unntatt i de tilfelle hvor oppstetningen heller sterkt innover mot jorden.

For normalkonsoliderte og svakt overkonsoliderte leirer bestemmes jordtrykket
for byggeperioden og ved provisoriske oppstetninger pa basis av leirens udrenerte
skjeerfasthet ved en s,-analyse. Prinsippet for den tilsvarende grafiske bestemmelse
av aktivt jordtrykk er vist i fig, 16a.

Positiv, relativ
o] n; vertikal bevegelse

iy
\ " AKTIVT *y‘T
{

T

RA4an S ca e mar s s aanat =

r = ruhetsforhold

= tgg
o
X 4 Positiv, relativ
= i vertikalbevegelse
- A PASSIVT ¥
o Passivt, P, -
[
3 \<>O
5
. Py = hvitetrykk - |
= aktivt o
A ! ., £r <0 g
Ty o -y

€

Bevegelse av toppunkt O —

Fig. 15. Prinsippskisse med illustrasjon av aktivt og passivt trykk, og ruhetsforholdets
“innflytelse pd bruddlinjenes form.
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(a) (b)

¢ og tg o = skjzrefasthetsparametre
cpog tgd == parametre for vegg-

adhesjon og friksjon
W’ = totalvekt—vannvekt av AB’C”
Pw = vanntrykk pa AB’

W = totalvekt av ABC
inkludert ytre last.

¢ =CS(AC)  _ co(AB)
s —5(AC) P 3
_tgo g3
tg op=-8.T | tg §p=-S.2
s =50(AB) g ¢r 3 8 Or 3
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Totaltrykk loddrett AB:
Pa=P'a cosSr+ Py

L AB : TA==Cy+ P'Asind
Resultat av prover anes 4§ ok Pasinor
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P
P a
i - s 2
w
N S P, =maks. P o
s A 3
-~ 2 —F5A= maks. P
s 5]
° < Co o
Vs Valgt helning w C y

Valgt helning w
Fig. 16. Grafisk bestemmelse av aktivt jordtrykk i leire: (a) s -analyse, (b) co-analyse.

For faste,-overkonsoliderte leirer og ved undersokelse av langtidsstabiliteten
m4 jordtrykket bestemmes ved en cg-analyse. Det er derfor nedvendig & ansla den
fremtidige grunnvannsstand for & kunne bestemme effektivspenningene.

Prinsippet for den grafiske cg-analyse av den effektive, aktive jordtrykksresul-
tant er vist i fig. 16b. Den totale resultant er summen av den effektive jorderykks-
resultant og vanntrykket.

En enkel analytisk metode for beregning av aktivt jordtrykk i leire er mulig for
det ofte forekommende tilfelle med vertikal vegeg og horisontalt terreng med
nyttelast 4.

For bygeetilstanden kan intensiteten p, av det totale, horisontale aktive jord-
trykk beregnes ved en s analyse og ifolge den klassiske jordtrykksteori er intensi-
teten 1 dybde

1s- 2
ba=veba—g |1+ 5 (5-1)

Formel (5—1) bestemmer den teoretiske fordeling i dybden. Den horisontale

resultant P er arealet av fordelingsdiagrammet, og vertikalkomponenten er lsﬁ’
F
nér H = heyden av jordirykksdiagrammet. Det er her forutsatt positivy, se fig. 15.
Ved negativ veggadhesjon innsettes + med negativt fortegn.
Ved en cg-analyse beregnes den horisontale, effektive intensitet for den stasjo-

naere tilstand av formelen
i 3 [< ' 3 C 5
AT A o {“ A ) F ( - )

og tangentialspenningen ¢, i anleggsflaten er
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1

ty = (e, 0’ 4ted) (5-3)

der p’, = vertikalt effektivtrykk.
K, og 4= koeffisienter som tas ut av fig. 17 for beregnet tg ¢/F
og gitt ruhetsforhold r.
co og tg & = adhesjon og friksjon langs anleggsflaten.

Den effektive horisontale og den vertikale jordtrykkskomponent, P', og T, er
lik arealet av de respektive fordelingsdiagrammer. For resultantens angrepspunkt
gielder de samme betraktninger som angitt ovenfor. Den totale horisontale jord-
trykkskomponent P er lik summen av P’ og eventuelt vanntrykk.

Aktivt jordtrykk i sand.

Prinsippet for den grafiske bestemmelse av aktivt jordtrykk i sand (c = 0) er
det samme som vist i fig. 16b, ndr ¢ og ¢, settes lik null.

Den analytiske beregning av jordtrykksintensiteten for si vel byggetilstanden
som langtidstilstanden for en vertikal vegg og horisontalt terreng utferes ved cq-
analysen, hvor ¢ =0, dvs.

Py=K,p,
5—4
g (5—4)

ty =0 AR

Jordtrykkskoeffisienten K tas ut av diagrammet i fig. 17.

Sterrelsen av resultantene P’ og T, er representert ved arealene av de re-
spektive fordelingsdiagrammer. Det totale horisontale jordtrykk P, er lik summen
av P’ og eventuelt vanntrykk.

Av eks, 9 fremgér det at det for et punkt over grunnvannstanden i dybde z; er
det vertikale effektivtrykk p’, = yzy + ¢, og under grunnvannstanden i dybde z,
er p’, = yhy 4+ v (zg —hg) + g. Det er her forutsatt at sanden er fritt drenerende
og har s& stor permeabilitet at lasten g ikke bevirker poreovertrykk.

Valg av silkkerhetsfaktor.

Jordtrykksberegningene er basert pd reduserte skjeerfasthetsparametre, skjeer-
fastheten dividert med sikkerhetsfaktoren F. Dette er nedvendig ved alle jord-
trykksberegninger for 4 oppné tilstrekkelig stabilitet mot total utglidning.

For permanente konstruksjoner ma sikkerhetsfaktoren vaere minst 1,5, og for
provisoriske stettekonstruksjoner ber den veere minst 1,3,

5. 2. Hviletrykk,

Den teoretiske forutsetning for & kunne regne med hviletrykk er at anleggs-
flaten er uforskyvelig. Hviletrykksberegninger blir anvendt i praksis bl. a. for fyll-
masser bak ikke-ettergivende konstruksjoner, som f. eks. stive rammer og kjellere.

For leire og sand beregnes intensiteten av effektivt hviletrykk p’y av formelen
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plo = Kop’, (5—5)

der p’, == effektivt vertikaltrykk. Det totale hviletrykk er summen av effektiv-
trykket p’y og eventuelt vanntrykk.

Hyviletrykkskoeffisienten for leire kan variere betraktelig, men oftest innen in-
tervallet 0,5 til 0,8.

For sand varierer K med lagringstettheten. Fra fast til los lagring er det vanlige
variasjonsomrade fra 0,35 til 0,45.

5. 3. Passivt jordtrykk.

For at passivt trykk skal mobiliseres ma anleggsflaten presses inn mot jorden.
For vertikal anleggsflate mot sand og ved ren rotasjon om fotpunktet er den ned-
vendige forskyvning av toppunktet for full mobilisering av passivt trykk noe mindre
for fast enn for lest lagret sand. De nedvendige bevegelser er imidlertid sma, f. eks.
noen f& prosent av anleggsflatens hoyde [41].

Resultanten av det passive jordtrykk beregnes i prinsippet etter den klassiske
jordtrykksteori. Hva angdr beliggenheten av resultantens angrepspunkt gjer til-
svarende usikkerhet seg gjeldende som for aktivt jordtrykk; se avsnitt 5.1.

W = totalvekt av ABC
inkiudert ytre last

s = S(AQ)
F
Sy = so (AB) Begrensning :
F 2

Ruhetsforh_.: r < T

Friksjonsvinkel: ¢ < 35°
Se formvrig fig. 16 b

X

X
I PP=§ min P a (
4 s |
o | x !
- 3 z\ Jj

3 - P =min. P

—o— ¥ = T f’
Valgt helning w s '

v

Valgt helning w
Fig. 18. Grafisk bestemmelse av passivt jordtrykk i leire: (a) s -analyse, (b) co-analyse.
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Passivt jordtrykk i leire.

Den grafiske bestemmelse av passivt jordtrykk i leire er vist bade for en s,
analyse og en cq-analyse i fig. 18. I prinsippet er denne bestemmelse analog med
den grafiske metode for aktivt trykk, bare med den forskjell at s og so har skiftet
retning.

Resultanten P, er den minste verdi som proveberegningene med forskjellige
glideflater gir.

For et ruhetsforhold r storre enn - 24 og for ¢ > 35° gir den grafiske metode
med plane glideflater for stort passivt trykk. I slike tilfelle — og for innoverhel-
lende anleggsflater — kan jordtrykket bare bestemmes med krumme glideflater.

Ogsé for passivt trykk er en enkel analytisk beregning tilgjengelig for vertikal
vegg og horisontalt terreng.

Ved en s,-analyse beregnes for byggetilstanden den horisontale intensitet p,
av det totale passive trykk i dybde z av formelen

.
b=t a+ ;]/1 + 3t (5—6)

Ved en cg-analyse beregnes for stasjonertilstanden den horisontale intensitet
p’, av det effektive passive trykk i dybde z av formelen

b 3 c
p,=Kp, +p, = 5—17)
og langs anleggsflaten er det overfert en skjmrspenning i samme dybde lik

1
t, = e, - ted) (5—8)

Koeffisientene K, og p, tas ut av fig. 19 for beregnet tg /I og gitt ruhetsfor-
hold v == coy/c ==tg 8§/tg ¢. Intensiteten av det totale horisontale trykk beregnes
0 { y

som summen av p’, og eventuelt vanntrykk.

Passivt jorderykk i sand.

Prinsippet for den grafiske bestemmelse av passivt jordtrykk i sand (¢c=0) er
det samme som for en cq-analyse i leire, ndr ¢ og ¢ settes lik null i fig. 18b. Be-
grensningen for dens anvendelse er ogsd den samme som nevnt ovenfor.

For vertikal vegg og horisontalt terreng kan fordelingen av det effektive passive
jordtrykk i sand bestemmes analytisk av formlene

P, = Kp,
) (5—9)
t, = ?p’pth
Jordtrykkskoeffisienten K, tas ut av fig. 19. Et eksempel er vist i eks. 9. Inten-

siteten av totalt horisontalt trykk beregnes som summen av effektivt trykk og
eventuelt vanntrykk,

Valg av sikkerhetsfaktor.

For vanlige stettekonstruksjoner, hvor deformasjonene er av mindre betyd-
ning, mé sikkerhetsfaktoren veere minst 1,5 for permanente og minst 1,3 for provi-
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soriske konstruksjoner. Ved deformasjonsemfintlige konstruksjoner, anbefales an-
vendelse av storre sikkerheter.

5. 4. Innspylte masser.

For konstruksjoner som bakfylles med innspylte masser vil jordtrykket vaere
betraktelig storre under innspylingen enn senere, og i visse tilfelle ber «jordtrykket»
beregnes som veasketrykk pa basis av den oppslemmede masses romvekt. Da det
her dreier seg om en kortvarig kjent belastning kan man for dette spesialtilfellet
benytte en mindre sikkerhetsfaktor enn ellers vanlig.






0.
AVSTIVEDE UTGRAVNINGER

Ved alle utgravninger mellom avstivede vegger ma folgende krav tilfredsstilles:

(a) Veggene og avstivningene mé dimensjoneres slik at jordtrykket kan opptas
pa en betryggende méte for ethvert trinn i utgravningen.

(b) Den anvendte gravedybde mi begrenses slik at det oppnas tilstrekkelig
sikkerhet mot oppressing av bunnen i utgravningen.

De retningslinjer som er angitt nedenfor anglende oppressing av bunnen
gielder bare for utgravninger som blir tilstrekkelig avstivet til & forhindre en hori-
sontal innpressing av veggene. For utgravninger mellom spuntvegger som er av-
stivet bare i toppen henvises til avsnitt 7.

6. 1. Avstivede utgravninger i leire.

Det er bare de midlertidige utgravninger i leire som her skal behandles, dvs.
at de anvendte beregningsmetoder er basert pa leirens udrenerte skjeerfasthet.
Stabiliteten av permanente apne utgravninger i leire er sividt vanskelig at den
ikke er behandlet i denne veiledning.

Awvstioninger og vegger.

Ved en utgravning mellom avstivede vegger vil bevegelsen av avstivningsveg-
gene som regel bli forskjellig fra den som er antatt for aktivt trykk i den klassiske
jordtrykksteori. Fordelingen av jordtrykket kan derfor i alminnelighet ikke be-
regnes som under avsnitt 5.1,

Ut fra praktiske erfaringer og forsek er det blitt foreslatt & anvende det empi-
riske jordtrykksdiagram i fig. 20 som basis for dimensjonering av avstivningene
[30, 44]. Resultanten av det totale aktive trykk P, beregnes pa samme méte som
under avsnitt 5.1, idet adhesjonen mellom, leire og vegg settes lik null (r=0).
Selv om veggene fores dypere ned enn til graveplanet, s& skal P, bare regnes ned
til dette plan. De «flyteledds i veggene som er antydet pa figuren benyttes bare
for beregning av kreftene i avstivningene.
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Fig. 20. Empirisk jordtrykksdiagram for beregning av avstivningskreftene i avstivede utgravninger,

De storste pakjenninger som kan tenkes & oppstd i selve avstivningsveggene er
avhengig av utferingen. Da det ikke finnes noen generell metode for dimensjo-
nering av veggene, ma man bygge pd praktiske erfaringer.

Sikkerhet mot oppressing av bunnen.

Etter hvert som utgravningen skrider frem, vil skjeerspenningene i leiren oke
som felge av den avlastning som finner sted. Forutsatt tilstrekkelig avstivning er
det forholdet mellom skjeerfastheten og skjeerspenningen i en sone under og ved
utgravningens bunn som er avgjerende for hvor dypt man kan grave. Ved en be-
stemt kritisk gravedybde vil skjerspenningene veere lik leirens skjerfasthet. Graves
det dypere vil skjeerbrudd inntre, og bunnen vil presses opp, samtidig som ter-
renget utenfor utgravningen synker ned.

For midlertidige utgravninger i torr byggegrop er sikkerheten F mot oppressing
av bunnen bestemt av folgende formel [6]

Fo D (6—1)
YD +gq
hvor N, = faktor avhengig av utgravningens dimensjoner, fig. 21.

y == midlere romvekt over graveplanet.
D = gravedybde.
g — terrengbelastning,

For s anvendes middelverdien av leirens udrenerte skjeerfasthet under utgrav-
ningens bunn ned til en dybde lik 25 B. Finnes det i en mindre dybde enn 1,5 B
under graveplanet et lag med utpreget lav skjeerfasthet, ber denne verdi ha sterst
vekt ved vurderingen av den gjennomsnittlige skjerfasthet.

Forutsatt at grunnforholdene er neye klarlagt ber man for midlertidige utgrav-
ninger i leire anvende en sikkerhetsfaktor F p& minst 1,3. For sjakter og pilarhull
kan man i alminnelighet anvende en sikkerhetsfaktor pa 1,2 [6].
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Fig. 21. Diagram for bestemmelse av sikkerheten mot oppressing av bunnen
i en avstivet utgravning i leire.

Tiltak for d eke sikkerheten mot oppressing.

Hvis man ikke klarer & komme ned til prosjektert gravedybde ved & grave i full
bredde og lengde, ber man undersgke muligheten av & komme ned ved hjelp av
seksjonsvis graving, idet tillatt gravedybde gker med avtagende tverrsnittsdimen-
sjoner B og L i fig. 21.

Ved graving under vann eller i trykkluft er sikkerhetsfaktoren F sterre enn
ved graving i terr grop, hvilket fremgéar av uttrykket

. N
S YD+a—p
hvor p er vanntrykket mot bunnen eller det anvendte lufttrykk utover atmosfzre-
trykket.

(6—12)

6. 2. Avstivede utgravinger i sand.
Awvstivninger og vegger.

De prinsipielle betraktninger i avsnitt 6.1 vedrerende jordtrykket pa veggene
gjelder ogsd for utgravninger i sand.
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Det empiriske jordtrykksdiagram i fig. 20 legges til grunn for dimensjoneringen
av avstivningene. Den totale resultant av det aktive trykk P, beregnes som vist i
avsnitt 5.3 for § = 0. Selv om veggene fores ned under utgravningens bunn, skal
P, bare regnes ned til bunnen. En pilitelig beregningsmessig dimensjonering av
selve veggene er ikke mulig og man er derfor henvist til & bygge pd praktiske
erfaringer.

Sikkerhet mot hydraulisk grunnbrudd og bunnhevning.

Ved utgravninger under grunnvannstanden i sand mé& man forhindre at det
oppadrettede stromningstrykket blir s& stort at det inntrer et hydraulisk grunn-
brudd. Et begynnende hydraulisk grunnbrudd er ofte karakterisert ved at bunnen
i utgravningen blir s3 les at den mister sin bzreevne.

Ved stremning inn i en byggegrop, som vist i fig. 22, vil hydraulisk grunnbrudd
kunne inntreffe nér det vertikale stremtrykk (iy,,) er lik den neddykkede roravekt
y’. Den kritiske, hydrauliske gradient i, som betinger labil tilstand (F = 1) er der-
for gitt av ligningen

FORHOLD B/H,, —>

Fig. 22. Diagram for bestemmelse av sikkerheten mot hydraulisk grunnbrudd mellom spuntvegger
i sand for tgrrlagt byggegrop.
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N
i =L (6—3)
c N
{i(]
Etterat utgravningen er ferdig mi den sterste, opptredende utlepsgradient i,
(ved bunnen) veere mindre eller hayst lik den tillatte, i,/F, dvs.

i S..,f, I (6—-4)

der F = sikkerhetsfaktor.

En forhindsundersgkelse av sikkerheten mot hydraulisk grunnbrudd baseres
vanligvis pa et opptegnet stromnett [10].

For et spesialtilfelle med utgravning mellom avstivede spuntvegger i homogen
sand er de nedvendige underspkelser foretatt en gang for alle og resultatet er frem-
stilt 1 diagram i fig. 22. Ut fra dette diagrammet kan den nedvendige spuntvegg-
dybde under ferdig utgravning bestemmes direkte slik at den tilsiktede sikkerhet
mot hydraulisk grunnbrudd er oppnadd [25].

For midlertidige utgravninger i homogen grus og grov sand m& man anvende
en sikkerhetsfaktor pa minst 1,5, mens man i homogen fin sand m# bruke en sik-
kerhetsfaktor pd minst 2,0—2,5.

En annen form for oppressing av bunnen er den sakalte bunnhevning som er
karakterisert ved at sterre deler av bunnen i midten av utgravningen heves mono-
littisk. Ofte skjer en slik hevning uten at dette pd forhand er indikert ved les
bunn, som tilfellet er forut for hydraulisk grunnbrudd. En pélitelig forhands-
vurdering av faren for bunnhevning ad teoretisk vei er meget vanskelig for ikke a
si umulig. I alminnelighet kan man derfor ikke forutsi hvilken av de to brudd-
typer som er farligst i et gitt tilfelle. Erfaringer synes imidlertid & tyde pd at i ho-
mogen sand og for brede utgravninger er faren for hydraulisk grunnbrudd sterst.
Ved lagdeling og trange utgravninger er derimot faren for bunnhevning den mest
kritiske, I slike tilfelle tilrides det & maéle poretrykkene kontinuerlig under ar-
beidets gang, for i tide & kunne avgjore om ekstra sikringstiltak er nedvendig.

Tiltak for & oke sikkerheten mot hydraulisk grunnbrudd og bunnhevning.

Sikkerheten mot hydraulisk grunnbrudd og bunnhevning kan prinsipielt okes
ved & redusere den hydrauliske gradient. Dette kan oppnds enten ved & eke
stromveien (Al) eller ved & minske trykkfallet (AH).

kning av stremveien oppnés ved forlengelse av spunten under utgravningens
bunn, og den oppnédde gkning av sikkerheten kan tas ut av diagrammet i fig. 22.

En minskning av trykkfallet AH kan oppnis enten ved & grave groften under
vann (eller i trykkluft) eller ved senkning av grunnvannstanden ved pumping fra
filterbrenner under bunnen i utgravningen eller utenfor byggegropen.






7.
FORANKREDE SPUNTVEGGER

De spuntvegger som her skal behandles er forutsatt forankret pa en slik mate
at spuntveggen kan rotere om forankringsaksen. Spuntvegger som f. eks. blir fast-
holdt i toppen, slik at det her kan opptas et visst innspenningsmoment, er ikke
medtatt 1 denne veiledning.

I alminnelighet skjelnes det mellom forgravede og bakfylte spuntvegger. Ved
forgravede spuntvegger forsties her spuntvegger som i hele sin lengde blir rammet
ned i et naturlig terreng, og hvor massene pi den ene siden blir fjernet etter at for-
ankringene er satt inn. Spuntvegger som bare delvis rammes ned i naturlig terreng
og hvor det fylles opp pa den ene siden er kalt bakfylte spuntvegger. I praksis fore-
kommer det ofte en kombinasjon av disse to typene.

7. 1. Dimensjoneringsgrunnlag.

Som grunnlag for dimensjonering av forankrede spuntvegger er det her valgt
den metode som i de senere &r er foreslatt anvendt ut fra de resultater som mo-
dellforsek og sammenligninger med tidligere dimensjoneringsmetoder har fort til
[35, 43, 45].

De statiske storrelser som dimensjoneringen baseres pa (se fig. 23), er folgende:

(2) Nedvendig fotdybde, D, — for & oppni tilstrekkelig sikkerhet mot utglid-
ning og utpressing av foten.

(b) Maksimal ankerkraft, A, — for dimensjonering av forankringen.

(¢) Maksimalmomentet, M,, — for dimensjonering av spuntveggtverrsnittet.

Jordtrykkene som virker pa spuntveggen og forankringen (vegg eller plate) be-
stemmes pa den mate og med de sikkerhetsfaktorer som er angitt i avsnitt 5.

Nedwvendig fotdybde, D,,.

[ prinsippskissen i fig. 23a er det vist et tverrsnitt giennom en forankret spunt-
vegg. Jordtrykksdiagrammene for en cq-analyse er angitt i profilet. Under ter-
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(a) Prinsippskisse

| l,“" |
i 1
| []
R W
H
‘A As /
a— Al < —
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R
H
(a) Momentlikevekt om A krever:
L. Pily=PrlLr
Lost m.h.p x faes xp hvoretter Dn= Dy xn.
(b) Ut fra kravet til horisontal likevekt faes forankrings-
kraften :
~ Ap =Py — P
// hvor Prn = mottrykk som tilsvarer xn,
P 7 \ P ) (c) Nar xp er kjent, bestemmes maksimalmomentet Mm
ﬁ/ e Yo i veggen pa vanlig statisk mite (i det snitt hvor
/P x| | skjaerkreftene er lik null). Ved alle ¢ g-analyser be-
// " S | regnes dimensjoneringsmomentet Mq av formelen:
’ = ‘ Md = pdMm
}e*->| hvor 1.4 bestemmes av diagrammet nedenfor.
R -R

(b) Momentreduksjon

10
§le . \ \ For stdl og tre
uU \\ 4] SD - L4 ‘.
RN ™" 30MVM.,
x N /T Los L* innsettes i» :neter
£ N M “ e
05
< O .
5 S IO L=H+D, ]
Z M ™~
O 7\\\ e
@ Fast — L e S B
2 | Middels fast ; ]
i ]
o) » | [
05 ! 2 5 10 20 50
4 3
FLEKSIBILITETEN 0, L my
Elm

Fig. 23. Forankret spuntvegg: (a) Prinsippskisse (b) Diagram for momentreduksjonsfaktoren Uy

renget pa forsiden av spunten er «mottrykkets beregnet som differensen mellom
passivt og aktivt trykk. Momentlikevekt om ankerpunktet A krever at

P\L;=PL, (7—1)

I denne ligning er bade resultanten P, og momentarmen L, av mottrykket en
funksjon av dybden x under trykknullpunktet. Leses denne ligning med hensyn
pa x faes nedvendig x,, og dermed en nedvendig fotdybde D,:

D, =D, 4 x (7—1a)

For alle tilfelle hvor p, og p, eker lineaert med dybden, er ligning (7—1) en
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Fig. 24, Diagrammer for bestemmelse av: (a) Nedvendig rammedybde, (b) forankringskraft,

(c) nedvendig forankringslengde og (d) beregningsmessig maksimalmoment for spuntvegger i

homogene jordarter.

tredjegradsligning i x, og den lgses enklest ved proveberegninger. For homo

gen

sand og grus og for alle cq-analyser hvor ¢ =0 er ligningen lost en gang for alle
og resultatet er gitt i et diagram i fig. 24a.
Da skjeerfastheten — som aktivt og passivt jordtrykk er bestemt ut fra — pd
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forh&nd er dividert med sikkerhetsfaktoren F er det automatisk oppnadd tilstrek-
kelig sikkerhet bade mot lokal utpressing av foten og mot total utglidning, forutsatt
at det ikke forekommer blatere lag under foten av spuntveggen.

Forankringen.

Den kraft A, som forankringen skal dimensjoneres for, bestemmes ut fra en
likevektsbetraktning i horisontalretningen etter at fotdybden er bestemt:

A =P, —P, (7—2)

Her er P,, det mottrykk som tilsvarer den beregnede x,. Forankringskraften
blir uttrykt i kraft pr. lengdeenhet spuntvegg.
For homogene jordarter hvor ¢ = 0 kan A, bestemmes direkte av formelen

A, == Clpsz (7—-—*—23)

b

der a, er en koeffisient som kan tas ut av diagrammet i fig. 24b.

Hvis avstanden mellom forankringsstagene er lik I, s& m& hvert stag dimen-
sjoneres for en kraft lik 1A, Erfaringer tyder p& at brudd eller store deforma-
sjoner vesentlig skyldes utilstrekkelige forankringer. Stagenes tverrsnitt ber derfor
dimensjoneres etter vanlige tillatte spenninger. Dessuten ber stagenes feste i spunt-
vegg og anker dimensjoneres noe sterkere enn staget selv. Likeledes ber man pése
at stagene blir beskyttet mot edeleggelse ved korrosjon.

Forankringsplatene m4 dimensjoneres slik at de kan oppta forankringskraften.
Forankringsplatens dybde D, bestemmes derfor slik at arealet av mottrykksdia-
grammet (p,— p,) blir lik forankringskraften. Det er vanligvis ansett for tillatt
4 regne med hele heyden av mottrykksdiagrammet nér B, = 25 D, se fig. 23a.
Ved bestemmelsen av jordtrykkene pi begge sider av forankringsveggen mé man
ikke benytte et storre ruhetsforhold enn det som er forenlig med vertikal likevekt
for veggen eller platen.

For horisontal forankring ma ruhetsforholdet for forankringsveggen vaere
hayst lik

r< AT (7—3)

der W, = vekt av forankringsvegg og overliggende jord.

Forankringsstagenes lengde L, er vanligvis blitt bestemt ut fra det krav at den
aktive sonen bak spunten og den passive sonen foran forankringen ikke skal gripe
inn 1 hverandre. I den senere tid er den nedvendige forankringslengde ogsd blitt
bestemt ut fra et serskilt stabilitetskriterium [19]. De forskjellige betraktnings-
mater gir stort sett samme L,. For regelmessige grunnforhold og for r = 0,3 til 0,7
kan forankringslengden L, bestemmes tilneermet ut fra fig. 24c nir fotdybden D,
og ankerdybden D, er bestemt.

Dimensjonering av spuntveggen.

Som ferste ledd i bestemmelsen av spuntveggtverrsnittet beregnes maksimal-
momentet M,, pd vanlig statisk mate, idet belastningen p& spuntveggen bestar av
aktivt og passivt trykk og forankringskraft (M,, opptrer i det snitt hvor skjeer-
kraften er lik null).
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For homogen sand er det i fig. 24a gitt et diagram hvorav M,, kan bestemmes
direkte, idet
M, = m p,H? (7—4)

7

wymbolene er vist i diagrammet.

Man har lenge veert klar over at det maksimalmoment, M,,, som blir bestemt
p4 denne méten, vanligvis er storre enn det opptredende. Teoretiske betrakt-
ninger [18] og modellforsek [35, 45] utfert spesielt 1 de senere &r har péavist dette
forhold neermere. De resultater som modellforsokene for sand ferte til, har vist
at forholdet mellom det opptredende og det beregningsmessige moment, M,, av-
tar med tiltagende fleksibilitet av spuntveggen p:

L4
P =5 (1—5)
hvor E — spuntveggmaterialets elastisitetsmodul.

I — treghetsmoment (pr. lengdeenhet spunt).
L = H - D,, = lengde av spunt.

En dimensjonering av spuntveggen pi basis av forsgkskurvene [35] forutsetter
at spuntveggsdimensjonene bestemmes ved en suksessiv approksimasjon, hvor man
ut fra beregnet maksimalmoment bestemmer spuntens dimensjoner og tilsvarende
fleksibilitet og derav folgende reduserte moment. Dette reduserte moment be-
tinger en ny spuntveggdimensjon, fleksibilitet og reduksjonsfaktor osv.

Den konvergensverdi for momentet som den skrittvise approksimasjonsbereg-
ning ferer til, er i denne veiledning blitt tilneermet bestemt en gang for alle, Ved
denne beregning er det antatt et bestemt forhold mellom tillatt spenning og elas-
tisitetsmodul for spuntveggsmaterialet.

En dimensjonering av spuntveggen forutsetter at maksimalmomentet M,, be-
regnes som ovenfor angitt. Det endelige dimensjoneringsmoment er bestemt av
formelen

Md = Mgt Mm (7_6)
hvor reduksjonsfaktoren p, avhenger av spuntveggens fleksibilitet
L4
= o 7“‘7)
pm n * MmVMm (

hvor profillengden L innsettes i m og M,, i tm/m og tallet n innsettes lik 30 for
spuntvegger av stal og tre, og 120 for betong. Reduksjonsfaktoren p, er i fig. 23b
avsatt som funksjon av p,, og jordartens lagringstetthet.

Da man vanligvis ser bort fra aksialspenningene i spuntveggen, bestemmes det
nedvendige motstandsmoment W av formelen

W o> (1—8)

hvor o, = tillatt spenning i spuntveggmaterialet.

Det er vanligvis ansett for ekonomisk & utnytte spuntveggmaterialets beynings-
fasthet i like stor grad som jordartens skjerfasthet. Det vil si at man kan benytte
en tillatt stalspenning pa opp til 24 av flytegrensen.

For de spuntveggprofiler hvor lasene ligger i neytralaksen, m& man veere opp-
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merksom péa at det virksomme motstandsmoment er mindre enn det som tilsvarer
ru las, men samtidig storre enn det som tilsvarer glatt 1as. Da det er meget vanske-
lig & beregne neyaktig det virksomme motstandsmoment, foreslds det at man for
meget fleksible spuntvegger (stor p,) benytter tillatte stdlspenninger lik %% av
flytegrensen 1 ligning (7—8), og det motstandsmoment man p& denne mate be-
regner, tas ut av de vanlige tabeller som om lasene var ru.

Hvor eventuell korrosjon med tiden vil fore til en reduksjon av staltverrsnittet
ber det tas hensyn til dette.

7. 2. Spuntvegger i sand.

JTordtrykkene pé begge sider av spuntveggen beregnes etter klassisk jordtrykks-
teori for laveste lavvann etter de formler og med de sikkerhetsfaktorer som er an-
gitt 1 avsnitt 5.

Hvis det ved LLV er en forskjell lik H, i vannstanden innenfor og utenfor
spuntveggen, adderes det ubalanserte vanntrykk til effektivtrykket i den aktive
sonen, som vist i eks. 9. P& grunn av den stremning som H, forarsaker vil strom-
kraften eke romvekten i den aktive sonen og redusere den i den passive sonen.
Endringen i romvekten er lik stremkraften iy,, hvor den hydrauliske gradient i
kan bestemmes ved hjelp av et stromnett. Tilnaermet kan man imidlertid ta hen-
syn til innflytelsen av stremkraften ved & regne med redusert romvekt y, i den
passive sonen, hvor

’ 08H” 7
V=Y =084y, (7—9)

For beregning av det «jordtrykk» som oppstir ved bakfylling med innspylte
masser, henvises til avsnitt 5.4.

Nar jordtrykkene er bestemt, foretas beregningen av de statiske storrelser D,

O 1 2 3 4 5m

Ei....-_-‘l'”_L'__i—j
2
3 I 2 15 10 5 0 t/m?
20 po-pop-r-pasis tm e o ITTT
|
vt_O,5, P.= P~ P, A#_“WA
t L T T TS T HEY ved LIV ¢ N
TL'L‘V" ° H, \K = / 3 &9
= 1
ue=0,5t/n'12 Data:
¢ =37°, r=05, F=15
H:=:9m v = 1,8t/m3 (over H.G.V.)
v o=10t/m3, g=1,5¢t/m?
o H =90, Ha=20m, Hy=05m
v~_§,0 - 4 ’5t/m | passiv sone er redusert romvekt i
P 7(\ t/m8, formel (7—9)
= . 7 1D=14m
Po o — 7 2 \\ vr =1,0—-08-22.1,0 =09
- S \ %0
P, \\ ue = ubalansert vanntrykk

Eks. 9. Eksempel pa dimensjonering av en forankret spuntvegg i sand.
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Jordtrykksberegning for spuntvegg (i t/m?)

Aktiv sone Passivt Mottrykk

Anmerkning
Kote pv | PA Ue p'v pp  |pPAtu—pp

+ 3,0 1,5 0,50

tgcp40,75_ﬁ05

’

+ 0,5 6,0 | 1,98 0 F 1,5

+ 0,0 6.5 2,14 0.5 Med r=0,5, faes
+ Ka=0,33, Kp=3,7
—6,0 {125 | 412 ] 05 0 0 + 4,62 (avsnitt 5)

—90 | 155 | 511 ] ~0 2,88 10,65 — 5,54

Antatt Wa = 2,0 t/m. Ruhetsforholdet for ankerveggen, formel (7—3)
P 20015 093 valgt r =02
= 17,6-0,75

Jordtrykksberegning for ankervegg (i t/m?)

Aktivt Passivt Mottrykk
Anmerkning
Kote Py Pa P’p P'p P’p— P
-+ 3,0 1,5 0,60 0 0 — 0,60 Medtng:OSogr:O2
4 0,5 6,0 2,15 4,5 13,95 11,80 F
er Ka=0,36, Kp=3,1
—0,5 7,0 2,50 55 17,05 14,55 (avsnitt 5).

Naodvendig fotdybde
Siden Do/H = 0,155 og Ha/H = 0,22, faes av fig. 24 a den nsdvendige fotdybde:
Dpn=044 - H=>=40m>L=13,0m

Forankringen
Forankringskraft: Ap = P;— Prn = (29,1 —11,5) t/m = 17,6 t/m. (Av fig. 24 b fles:

Ap = 0,43+ 4,62+ 9t/m=17,8t/m). Nodvendig stagtverrsnitt: (17600/1400) cm2/m = 12,6 cm®/m
Mottrykket for forankringsveggen er beregnet i tabell, hvorav Da==3,0m for at mottrykks-

lengde, fig. 24 ¢, Lp = 1,10 L =2 14,3 m.

Beyningsmoment og nedv. motstandsmoment
Siden Do/H=0,155, Ha/H=0,22 og Py/P,22 0,26, fles mc==0,105 av fig. 24d.
Maksimalmomentet: Mm = 0,105+ 4,62 + 9% tm/m = 39,3 tm/m.

134
Med fleksibilitet: e o 3 85 (m3/t) blir ud = 0,50 av fig. 23 b for middels
M= 30.39,3. V39,3 (meje) blir | g

fast lagring.
Dimensjoneringsmoment: Mq= 0,50+ 39,3 tm/m = 19,65 tm/m.
Ngdv. virksomt motstandsmoment: W= (1965000/1800) cm3/m == 1090 cm3/m.

Eks. 9 (forts.).
Ap, L, og M,, etter de retningslinjer som er angitt ovenfor. For bestemmelse av
dimensjoneringsmomentet tillates benyttet full momentreduksjon etter fig. 23b.

De enkelte detaljer ved dimensjoneringen av en forankret spuntvegg i sand er
vist i eksempel 9.

7. 3. Spuntvegger i leire.

Det som iser skiller spuntvegger i leire og fin silt fra spuntvegger i sand er for
det forste det at jordtrykkene for byggetilstanden kan bestemmes ut fra leirens
udrenerte skjeerfasthet, se avsnitt 5. Dernest kan man pé det naveerende stadium

71



Koter

o
i Statiske . Stasjonar
Byggetilstand .
. +25 2 storrel- tilstand
Sy TITIIIILas 13 -0,
Y qt iym ser F=1,3 r=05 F=1,5 r=2/3
T =19 /m
: +O,Z_5y‘ T X +0.5 Dn m 2,95 3,3
rol 2 — Ap t/m 11,6 13,1
= 227 e 16.9 18,4
| i, T m tm/m . )
| 577
Den stasjonzre tilstand er avgjsrende for
7 dimensjoneringen 2: Dp = 3,3 m Ap = 13,1
4 =45(Mudret) X’= 1.05%»,3 t/m Mm=18,4 tm/m, dvs. F > 1,3 for
-5 byggetilstanden.
¢ 10,3¢ 47 (mol0)
=TT o == 4 m@/t).
JREAREEY A " 30 18,4+ 18,4
Fra fig. 23b fies for lgs lagring |1d = 0,56

Mg = (0,56 + 18,4) == 10,3 tm/m.

Regnemessige forutsetninger for byg-

Regnemessige forutsetninger for sta~
getilstanden

sjoneertils tanden

(LTI TT I Ta=t2 bm? T I TTTla:1.2 Y2
7 < ~ Z2 7
(@) P=35° (b) P = 35°
0 = Formel (5-4), r=05 £0 == Formel (5-4)r = 2/3
-— ] = 0315 —_—v ] - -
= 26 Pa= O:31R = B, =0.347,
et ‘Su—l* 5%2
c:10%2.¢=26°
-4,5 33 F=13, r:05 =45 Fe15 . r= 73
v J v
7 7 Formel {5-1): ;}F: f'7| (& 7/) Formel (5-2):
Fi | (5-6 ormel (5~7
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Eks. 10. Eksempel pi dimensjonering av en forankret spuntvegg i leire, der jordtrykkene er
bestemt bide ved en s -analyse og en co-analyse.
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ikke regne med noen momentreduksjon for byggetilstanden, idet det ikke fore-
ligger noen forspks- eller erfaringsresultater pa tilsvarende méter som for sand.

For forutvurdering av den fremtidige stasjonzre tilstand bestemmes jord-
trykkene ved en cg-analyse, og for bestemmelse av dimensjoneringsmomentet kan
det benyttes en momentreduksjon p, som tilsvarer los lagring, fig. 23b.

I eks. 10 er det vist et eksempel pa dimensjonering av en forankret spuntvegg
i leire bade for byggetilstanden (s,-analyse), og for langtidstilstanden (cq-analyse).
De enkelte detaljer ved beregningene fremgar direkte av figuren.






8.

GEOTEKNISKE DATA

En entydig klassifisering og identifisering av en bestemt jordart krever kjenn-
skap til en rekke mekanisk-fysikalske storrelser. Definisjonene av de mest anvendte

storrelsene er angitt nedenfor, og likeledes er typiske tallverdier eller tallomrader
antydet 1 tabellform. Hensikten med & angi disse tallsterrelsene er den & vise
hvilke verdier og hvilket variasjonsomrade man har oppnadd i noen typiske tilfelle.

8. 1. Definisjoner for identifisering og klassifisering.

Jordartenes vanninnhold, metningsgrad og plastiske egenskaper er definert ved

folgende forhold:
Vanninnhold
Metningsgrad

Flytegrense
Utrullingsgrense

Plastisitetsindcks

Flyteindeks

w = vekt av vann i prove dividert med vekt av

fast stoff.

S, = volum av vann i preve dividert med volum

av porer.

og

angir henholdsvis heyeste og laveste vann-
innhold for plastisk omrade av omrert ma-
teriale, og blir bestemt etter metoder normert
av American Society for Testing Materials.

= Wy, - W,
o,
w; —w b

For enkelte leirers vedkommende er typiske tallverdier for disse sterrelsene an-

gitt i tabell 7.

Ved alle stabilitets- og deformasjonsberegninger er det nodvendig & ha kjenn-
skap til jordartens romvekt. Det skjelnes mellom folgende sterrelser:

75



Total romuvekt
Torr romwekt
Neddykket romwekt

v = total vekt av jord dividert med totalt volum.

yqe = vekt av fast stoff dividert med totalt volum.

v’ = romvekt av mettet materiale minus romvekt
av vann.

Romwekt av fast stoff v,:== vekt av fast stoff dividert med volum av

fast stoff.

Betegnelsen romvekt er her benyttet i betydningen romtyngde. Romvekt av
fast stoff (spesifikk vekt) varierer vanligvis innen intervallet 2,65—2,85 t/m3,
med typiske middelverdier rundt 2,7 t/m3. Typiske variasjonsomrader for y er
gitt i tabell 2,

Tabell 2.
R kt t/m3
Jordartsbetegnelse omvekt t/m
Vannmettet Jordfuktig Neddykket
Steinfylling . . e 1,6—2.3 1,4—2,0 0,6—1,3
Grus ogsand . . . . . . 1,8-—2,4 1,4—2,1 0,8-1,4
Silt og leire . . . 1,7—2,1 1,6—2,0 0,7-1.1

For karakterisering av jordartenes lagringstetthet benyttes folgende forhold:

Porpsitet n = volum av porer dividert med totalt volum.
Y,
n—1_1— a_ X
v, T W+ wy,
Poretall e = volum av porer dividert med volum av fast
stoff.
e= "
l—n
' 1 : ¥ max e
Relativ lagringstetthet D, = —"
emaxm min

hvor e,,, = poretall ved laseste lagring.
€nin = poretall ved fasteste lagring.
e = poretall for vedk. preve.

Tabell 3.
Kornstorrelse, Fraksi
ekvivalent diameter faxsjons-
. betegnelse . )
tmm Kornfordeling. Kornfordelingen bestem-
- 20 stein mes enten ved en sikteanalyse, en hydro-
: meteranalyse eller en slemningsanalyse, av-
Zgzg %rno" }grus hengig av kornsterrelsen. Resultatet av en
slik analyse tegnes opp i en kornfordelings-
2 0.6 grov kurve. Et bestemt punkt pa en kornfordel-
0,6—0,2 middels p sand . ) i 1 i Kk
0.2—0.06 fin ingskurve angir hvor mange vektprosent av
materialet som bestdr av korn mindre enn
883 :8’8%6 S els b sile den ekvivalente korndiameter som det be-
0:006——0:002 fin stemte punkt tilsvarer. Tabell 3 angir de
fraksjonsbetegnelser som er benyttet for for-
< 0,002 leire TR
skjellige kornsterrelser.
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8. 2. Darcys lov og permeabilitetskoeffisienten k.

Det prinsipielle grunnlag for vurdering av de geotekniske problemer ved strom-
ning av vann i jord er kjent under navnet Darcys lov [14].

v—=Fki

der v = stromhastighet, eller vannfering pr. enhet tverrsnittsflate.
i — hydraulisk gradient.
k = permeabilitetskoeffisient.

Den hydrauliske gradient i en bestemt retning er endringen i energibeyden pr.
lengeenhet i den betraktede retning. Energihoyden er representert ved vannets
stigehoyde i et vannstandsrer, regnet fra et

Tabell 4. ,
horisontalt referanseplan.
Jordarts- Permeabilitets- Permeabilitetskocffisienten k er strom-
b koeffisient, k . . . .
etegnelse i cm sek hastighet for en hydraulisk gradient lik I,
og angir derfor vannferingen pr. flateenhet
S"“s . >1 . for en hydraulisk gradient lik 1. Den kan
S?Irt‘ ) 1(1)_4_1847 bestemmes eksperimentelt i laboratoriet eller
Leire; i 10~ 7—10~" i marken. Typiske variasjonsomrader for k
er vist i tabell 4.

I de sedimentere jordarter er permeabilitetskoeffisienten i marken ofte sterre
i horisontal enn i vertikal retning.

8. 3. Udrenert skjeerfasthet, s=s .

Den udrenerte skjeerfasthet blir vanligvis bestemt ved vingeboring i marken og
ved trykkforsek eller konusforsek p& uforstyrrede prever. Forsekene utferes i leire
og i finfraksjonen av silt, se avsnitt 1.1.

Ved vingeboring méles den udrenerte skjeerfasthet direkte i marken. Et vinge-
kors presses ned til den dybde hvor mélingen skal foretas og vingen dreies med
bestemt hastighet inntil brudd inntrer. Det torsjonsmoment som anvendes under
vridningen blir registrert pd et méleinstrument. Ut fra bruddavlesningen og in-
strumentets kalibreringskurve bestemmes den udrenerte skjeerfasthet.

Ved et trykkforsok bringes en tilskéret prove — av bestemt storrelse — til
brudd ved gradvis ekende vertikaltrykk. Den udrenerte skjeerfasthet for vedkom-
mende preve settes lik halvparten av trykkfastheten.

Konusforsek er en empirisk méite & bestemme udrenert skjeerfasthet pd [38].

Tabell 5. Tabell 6.
Udrenerit ts/l;jxgerfasthet Betegnelse Sensitivitet Betegnelse
< 1,25 Meget blot 1—4 Lite sensitiv
1,25— 1,5 Blot 4—8 Sensitiv
2,5 — 5,0 Middels fast .
50 —10,0 Fast 8—32 Kvikk
~ 10 Meget fast > 32 Meget kvikk
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En konus av bestemt form og vekt slippes ned pé& en avplanert leirflate. Synkningen
méles og den tilsvarende skjerfastliet tas ut av en tabell,

En inndeling av leirene etter deres udrenerte skjeerfasthet er angitt i tabell 5.

Sensitivitet, S, er forholdet mellom en leires udrenerte skjerfastheter i hen-
holdsvis uforstyrret og omrert tilstand. Sensitiviteten bestemmes ved vingebor-
forspk (i marken) eller ved konusforsek (i laboratoriet). For forskjellige sensitivi-
teter benyttes de betegnelser som er angitt i tabell 6.

Leire med stor sensitivitet og som i omrert tilstand har en flytende konsistens
kalles «kvikkleires.

Tabell 7. Typiske geotekniske data for enkelte leirtyper.

Udrenert skjerfasth,

J;;lelce Sted % ;,L oZ" c{/‘l Ll yme | S Drbae 5

m t/m?
5| Majorstua | 35 | 36 | 22 | 14 | 093] 198| 5 | 1530 2,2—4,1
S | Gronland | 34 | 41 | 20 | 20 | 065 | 1,90 ] 3 | 1030 | 3,047
§ | Biorvika .| 35 | 43 | 22 | 21 | o062 | 1.80| 3 | 15—25 | 2,04,
£ | Sandefjord| 44 | 49 | 29 | 30 | 083 ] 1,79 5 | 15—35 | 2,5—5.,6
S| Ler. . .| 29 | 31 | 20 | 10 [ 080 | 188 | 11 | 5—15 | 2,757

é g Fredrikstad| 39 45 21 24 0,75 | 1,81 4 5—15 |3,4—6,3
"§ = Trondheim | 29 26 17 9 1,33 | 1,96 4 10—20 |2,9—4,25
5 2 Drammen 33 30 23 7 1,43 ] 1,84 3 5 2,4
2 Sagene . .| 32 51 29 22 0,14 | 1,94 3 3,0—3,8 | 9,0—8,5
E Ulleval .| 27 39 19 20 0,40 | 2,01 2 1,6—3,4 | 9,5—8,1
4 Ensjo . .| 31 40 21 19 0,52 | 1,94 4 2,0—4,5 | 6,034
EE Amot . .| 31 43 24 19 0,37 | 1,87 4 1 0,2—2,4 1 9,3—6,0
Manglerud | 35 29 20 9 1,7 1,87 52 10—20 | 1,0—1,6
Boler . .| 43 32 22 10 2,1 1,88 | 112 5—-15 | 0,7—1,4
§ Ullensaker | 39 32 23 9 1,8 1,86 6 10—15 | 1,2--1,8
50 Ullensaker | 32 25 19 6 2,2 1,91 26 510 | 1,4—2,2
;i Drammen 29 23 19 4 2,5 1,91 10 1020 1,4—2,0

Trondheim|{ 29 28 18 10 1,1 1,97 9 10—25 2,0—4,7
Trondheim | 3! 26 16 10 1,5 1,93 | >40 | 1020 | 1,1—2,5

8. 4. Skjaerfasthetsparametrene ¢ og o.

Skjeerfasthetsparametrene ¢ og ¢ bestemmes ved triaksialforsek. Ved et tri-
aksialforsok bringes en jordpreve av bestemte dimensjoner til brudd ved en okning
av skjeerspenningene i proven. Triaksialapparaturen gir anledning til kontroll av
sa vel den vertikale som den horisontale spenning i proven. Skjerspenningene i
proven kan f. eks. okes enten ved et tillegg i vertikalspenningen eller ved en minsk-
ning av horisontalspenningen. Forut for skjeerforseket kan preven veere konsoli-
dert, dvs. preven har ved fri drenasje vaert utsatt for en viss spenningstilstand.

Skjeerforsoket utfores enten drenert eller udrenert. I forste tilfelle er pore-
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SKJARSPENNING

B, = storste effeklive hovedspenning ved brudd
&,

Spenningstilstand

EFFEKTIVSPENNING & —

Fig. 25. Mohrs spenningsdiagram. Grafisk fremstilling av spenningstilstanden

i to triaksialprever ved brudd.

trykkene i proven lik null, i annet tilfelle males poretrykket i preven under for-
soket. Det essensielle ved forsoksteknikken er at man kjenner de effektive hoved-
spenninger i proven under hele forseket og dermed ogsa ved brudd av preven.

P& grunnlag av de effektive hovedspenninger ved brudd kan man i et Mohrs
spenningsdiagram gi en grafisk fremstilling av spenningstilstanden i preven ved
brudd [28]. Hvert skjeerforsek resulterer i en spenningssirkel. ~Skjeerfasthets-
parametrene ¢ og ¢ bestemmes som: vist 1 fig. 25 av fellestangenten til to eller flere

spenningssirkler.

For en del jordarter er de c- og @-verdier som er bestemt i laboratoriet vist i

tabell 8.

Tabell 8.

Jordartsbetegnelse og stedsangivelse

Skjeerfasthets parametre

cit/m? @
Komprimert sprengstein (Steinfylling, Strandev.) . . 0 47°
Sand (Gl@shaugen,} NTH, Trondheim) 0 350
Mo;eneleire, normalkonsolidert (Horten) . 0 330
Normalkonsolidert siltig leire (Bragernes, Drammen) . 0,5 27°
Overkonsolidert kvikkleire (Neiden, Finnmark) 2,0 20°
Overkonsolidert leire (Gl@shaugen, NTH, Trondheim) 4,3 23°

8. 5. Konsolideringskoeffisient c , sammentrykningstall C_.

En leires konsolideringsegenskaper bestemmes i laboratoriet med odometer-
forsok. En leirprove innesluttet i en sylinder, paferes trinnvis vertikal belastning,
og for hvert lasttrinn avleses setningen for bestemte tidsintervaller inntil konsoli-
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Fig. 26. Tid — setningsdiagram for ett belastningstrinn i et gdometerforsgk,

deringen er avsluttet. For hvert lasttrinn tegnes en tidskurve, dvs. et diagram som
viser setningen som funksjon av logaritmen til tiden.
Ut fra tidsdiagrammet bestemmes to parametre for hvert lasttrinn, se fig. 26.

. AS
Sammentrykningskoeffisienten m == WAy
. o , h?
Konsolideringskoeffisienten c, = 0,0492 —
| 50
der A8 = avlest primersetning, som tilsvarer Ap.

Ap = lasttrinnets storrelse.
h = prevens heoyde fer pilastning av Ap.
tso = tid for 50 % primeerkonsolidering.

Den forste parameter, m,, er bestemmende for primeerkonsolideringens ster-
relse, mens c, er avgjerende for konsolideringens tidsmessige forlep.

Resultatene av et odometerforsek, utfert med trinnvis belastning, fremstilles
vanligvis ved en konsolideringskurve som angir poretallet e som funksjon av loga-
ritmen til trykket p. Eksempler pa slike kurver er vist i fig. 27 for en normalkon-
solidert leire, en kvikkleire og en terrskorpeleire. P3 grunn av spenningsforan-
dringer og omrering av det ytre skikt ved proevetaking, utskyvning og innbygging
av preven, vil sammenherende poretall og effektivtrykk sjelden vaere de samme i
edometeret som i marken. For normalkonsoliderte Jeirer og kvikkleirer er det der-
for foresldtt & justere e log p-kurven som vist i figuren. De justerte kurver synes a
vere mer i overensstemmelse med forholdene i marken enn laboratoriekurven.

Sammentrykningstallet C, (eller kompresjonsindeksen) er definert som hel-
ningen til e log p-kurven, dvs.

€1 — €y
C ==
* log palps
hvor ey = poretall som tilsvarer effektivtrykket p,.

eg == poretall som tilsvarer effektivtrykket ps,.

Da sammentrykningstallet C, inkluderer den primzere si vel som den sekun-
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Fig. 27. Typiske edometerkurver (e — logp) for en normalkonsolidert leire,
en torrskorpeleire og en kvikkleire.

deere tidseffekt, er det vanlig & regne med en korrigert, C’, som bare innbefatter
den primeaere konsolidering:
C,=1C,

f angir i denne ligning forholdet mellom den primere konsolidering og total
setning, bestemt ut fra tids-setningskurven. Typiske verdier for C, er angitt i tabell 9.

Konsolideringskurven gir grunnlag for vurdering av det storste effektive trykk
som leiren tidligere har veert konsolidert for. Dette trykk blir ofte kalt forkonsoli-
deringstrykket. Hvis forkonsolideringstrykket er omtrent lik det néveerende, sies
leiren & veere normalkonsolidert. Hvis forkonsolideringstrykket er storre enn det
nivaerende, blir leiren betegnet overkonsolidert.

Den momentane initialsetning i leire — som foregér under udrenerte beting-
elser — bestemmes pa grunnlag av en ekvivalent elastisitetsmodul, E, som bestem-
mes i laboratoriet eller i marken, se avsnitt 1.2. Typiske verdiomrader for ¢, C,
og E er angitt i tabell 9.

Tabell 9
. <, C. E
Leirtype m?/sek (tall) it/m?
Kvikk . 10 8—10""7 1,0 —0,55 | 100— 500
Normalkonsolidert 1077t 1077 0,55--0,20 | 500—1000
Overkonsolidert 41077 —1,5°107° 0,20-—0,05 = 1000
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ENGLISH SUMMARY

Soil Mechanics Applied to some Engineering Problems.
Purpose.

Although the available textbooks in English have been of considerable help to
foundation engineers in this country, there has nevertheless existed a demand for
a concentrated handbook, written in Norwegian, and containing the most com-
mon design procedure applied to those problems in foundation engineering in
which soil mechanics plays an important role.

This handbook has, therefore, been written primarily for the practicing found-
ation engineer, for the purpose that he, in addition to his experience, may make
proper use of the available calculation and design procedure commonly applied
to the solution of some frequently occurring foundation problems.

Short Qutline of Some Basic Principles.

The main sections of this book are based on well-known principles of design,
methods and calculation procedures. In some parts, however, the most recent
developements are taken into consideration. As a result, the presentation of some
design methods may appear to be treated differently than the corresponding me-
thods in textbooks written some years ago. The primary differences are encountered
in the sections dealing with stability problems in clay.

Firstly, a distinction is made between the stability conditions occurring during
the construction period or immediately after load changes have taken place, and
the stability conditions for stationary loads and stress conditions. The former is re-
ferred to as the construction condition, the latter is called the stationary con-
dition or the long term stability.

As a consequence, it is suggested that stability analyses on the basis of un-
drained shear strength (as determined by vane borings or unconfined compression
tests) can only be applied for the construction condition in fine grained, saturated
soils, Such an analysis is here termed a s,analysis, previously called a ¢ =0
analysis.

For all other conditions it is suggested that the stability be estimated on the
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basis of the shear strength parameters and the effective normal stress (Coulomb’s
equation). The corresponding type of analysis is abbreviated to the notation cep-
analysis, irrespective of the value of c¢. It is particularly emphasized that the sta-
bility of natural slopes should be investigated by means of a cg-analysis, whether
the soil is clay, silt or sand.

Secondly, the factor of safety with respect to shear strength is applied con-
sistently to the following three categories of stability problems: stability of slopes,
earth pressure problems and bearing capacity of foundations. The suggested nume-
rical values of the factors of safety, however, are so stipulated that the results ob-
tained are in fairly good agreement with those found by orthodox methods, where

the physical meaning of the safety factor may vary from one stability problem
to another,

Resumé of Content.

The subject matter is presented in the form of a handbook. In this English
summary the content of the book is best illustrated by means of the chapter head-
ings with short comments:

1. The Mechanics of Soils: This chapter deals with the behaviour of soils under
different conditions, with particular reference to the factors which have a
marked influence on the stability and the deformation of soils.

2. Stability Calculations for Embankments, Cuts and Natural Slopes: Formulas
for stability calculations by the method of slices for cylindrical and composite
slip surfaces are given, and their application is illustrated by numerical examples,
including both cg- and s, -analyses.

3. Bearing Capacity and Settlements of Footings: Necessary formulas and graphs
for calculating the allowable bearing pressure for centric loads on sand and
clay are presented. A simple modified treatment for eccentric and inclined
loads is suggested for both types of soils. The application is illustrated by nu-
merical examples. For settlement analysis an empirical diagram is given for
foundations on coarse-grained soils, For fine-grained saturated soils the essen-
tials of the consolidation theory are summarized, including a numerical example
for a structure on clay.

4. Pile Foundation: For estimating ultimate and allowable loads on axially loaded
piles, a static formula (for clay and homogeneous sand) and a semi-empirical
pile driving formula (for sand) are proposed, including a criterion for determin-
ing the maximum allowable driving energy to avoid overdriving of concrete
piles. Settlement estimates of pile groups are suggested to be obtained from an
empirical diagram for sand, and from the consolidation theory for clay and
fine silt. For both friction and point-bearing piles load tests are recommended.

5. Earth Pressure: Orthodox graphical and analytical methods for obtaining ac-
tive and passive earth pressure are described, giving particular reference to the
influence of relative wall movement and wall friction on the shape of the po-
tential slip surface and the magnitude, direction and point of application of
the resultant earth pressure, For vertical walls with horizontal backfills simple
diagrams for earth pressure coefficients are presented for various degrees of
mobilized wall friction. The application of the suggested procedures is illu-
strated.



6. Braced Excavations: The well-known empirical earth pressure diagram com-
monly used for designing the struts is given. For temporary braced excavations
in clay a procedure for estimating the danger of bottom heave due to shear
failure under and around the bottom is presented, and methods of reducing
this danger are given. For excavations in sand and silt the possibility of «boil-
ing» and bottom heave is described and methods of improving the stability of
such excavations are suggested.

7. Anchored Bullkheads: The free earth support theory together with Rowe’s
moment reduction curves (for sand) is recommended as the basis for designing
anchored bulkheads. For homogeneous soils with ¢ =0, simple diagrams for
calculating the necessary driving depth below the dredgeline, the anchor pull,
the length of the anchorage, and the maximum free earth support moment are
presented, The application of the proposed design methods is illustrated by
numerical examples dealing with both sand and clay.

8. Soil Properties: This chapter summarizes the definition of the commonly ap-
plied physical-mechanical properties of soils, and typical values, or ranges of
values, are indicated for different types of Norwegian soils taken from various
parts of the country.

In the text, reference is given to the literature sources (summarized at the end
of the book) from which formulas and graphs have been obtained. In chapter 3,
4, 6 and 8, however, some formulas and diagrams have been prepared from un-
published reports of the Norwegian Geotechnical Institute, without reference.

An attempt is also made to point out the limitations of the proposed design
methods. In particular, where the basis for design is inadequate or doubtful, con-
trol field measurements, e. g. of pore pressure and of settlement, are recommended.






LISTE OVER ANVENDTE BOKSTAVSYMBOLER

Den alminnelige betydning av de anvendte bokstavsymboler er gjengitt neden-
for. Der hvor symbolene er brukt i spesiell betydning, er de forsynt med andre
indekser etter behov.

N, N, N,
n
P
P, P, P,

areal, tverrsnittsflate

forankringskraft pr. lengdeenhet (anchor-pull)

bredde av fundament og utgraving

sammentrykningstall _

skjrerfasthetsparameter (kohesjon i Coulombs ligning)

adhesjon i anleggsflate (ved ce-analyse)

konsolideringskoeffisient

fundamentdybde, gravedybde

elastisitetsmodul

poretall

sikkerhetsfaktor

korreksjonsfaktor for sammensatte glideflater

heyde, vertikalavstand

lagtykkelse (ved inndeling), heydeforskjell i vannstandsrer

treghetsmoment

plastisitetsindeks

flyteindeks

hydraulisk gradient

korreksjonsfaktor for konsolideringssetning

jordtrykkskoeffisient for henholdsvis aktivt trykk, hviletrykk og
passivt trykk

permeabilitetskoeffisient

lengde av fundament, utgravning og spuntveggprofil

sammentrykningskoeffisient

beereevnefaktorer

porgsitet

vertikal enkeltlast, eller linjelast

jordtrykksresultanter for henholdsvis aktivt trykk, hviletrykk og
passivt trykk
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P, og P, horisontal og vertikal belastningskomponent (totalt eller
pr. lengdeenhet)

p = AW/Ax midlere vekt pr. flateenhet

b totalt overlagringstrykk

p=1p effektivt overlagringstrykk

b Poy Pp beregningsmessig jordtrykksintensitet for henholdsvis aktive trykk,
hviletrykk og passivt trykk

Do totalt vertikaltrykk

Dy =D effektivt vertikaltrykk

Ap vertikal tilleggsspenning

Q. beereevne, bruddlast

dq nyttelast, og overfort fundamenttrykk

d, tillatt fundamenttrykk

7 ruhetsforhold ved anleggsflate n

S skjeerkraft

S sensitivitet

s skjeerfasthet

Sp =78 adhesjon langs kontaktflaten, ved s,-analyse

As midlere, varig sluttsynkning pr. slag ved peleramming

T, tidsfaktor

T, Tp tangentialkrefter langs anleggsflaten for henholdsvis aktivt og
passivt trykk

ty, tp tangentialspenninger

U konsolideringsgrad

1 poretrykk

u, poreovertrykk

Au tilleggsporetrykk

W vekt av fallodd, motstandsmoment

W, pelevekt

w vanninnhold

wr, flytegrense

w, utrullingsgrense

2 dybde

B skraningsvinkel

v total romvekt

¥ neddykket romvekt

Vs romvekt av fast stoff

Vs romvekt av vann

8 setning (deformasjon), veggfriksjonsvinkel (tg § = r tg )

By pp faktorer foran c-leddet ved cq-analyse av henholdsvis aktivt og
passivt trykk

p fleksibilitet

o totalspenning

om0 effektivspenning = ¢ — u

o, tillatt spenning i bygningsmaterialene

0 skjeerfasthetsparameter (friksjonsvinkel i Coulombs ligning)
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