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Förord 

Under 2019–2021 har en förstudie utförts vid Statens geotekniska institut kallat Stabili-

tetsberäkning av befintliga järnvägsbankar. Uppdraget har finansierats av Statens geotek-

niska institut och FoI-portfölj Bygga inom Trafikverket. Syftet med förstudien har varit 

att ta fram underlag för att i ett potentiellt kommande projekt utveckla metodik för stabi-

litetsberäkningar för befintliga järnvägsbankar, som innefattar förslag på hur tåglasten 

ska beaktas samt hur indata till beräkningar ska bestämmas.  

Rapporten har granskats av Magnus Karlsson, Trafikverket, Per-Evert Bengtsson, PEB 

Geoteknik, Torbjörn Edstam, Skanska Teknik samt Karin Lundström och Bo Vesterberg, 

SGI, som alla har kommit med värdefulla synpunkter på rapporten. 
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Sammanfattning 

Vid tillståndsbedömning av befintliga järnvägsbankar med hänsyn till bankstabiliteten är 

det viktigt att beräkningarna/bedömningarna baseras på parametrar av hög kvalitet så att 

riskklassificeringen av banan motsvarar verkliga förhållanden. En förstudie har genom-

förts för att undersöka hur osäkerheter i olika parametrar inverkar på beräknad säker-

hetsfaktor för två sektioner på bansträckan mellan Frövi och Arboga. Syftet är att ta fram 

förslag på fortsatta projekt, som underlag för förbättring av praxis för undersökning och 

beräkning av stabiliteten för befintliga järnvägsbankar. 

 En förstudie har genomförts under 2019 – 2021, där följande har sammanställts: 

• Innehåll i olika kravdokument avseende stabilitetsanalyser för järnväg. 

• Hur tåglaster tillämpas vid geoteknisk dimensionering i Sverige och vilket kun-

skapsunderlag som dagens praxis baseras på. 

• Kunskapsunderlag avseende cykliska påkänningar vid tågpassage samt hur den 

odränerade skjuvhållfastheten varierar med belastningshastigheten för en kortva-

rig belastning. Även den i dagsläget mycket ofullständiga kunskapen om hur ned-

brytning eller förstyvning av lera under en befintlig bank skulle kunna ske på 

grund av tågbelastning behandlas. 

• Erfarenheter avseende bestämning av hållfasthet under befintliga bankar samt en 

sammanställning av de olika undersökningsmetoder och empiriska metoder som 

kan användas för att erhålla indata till beräkningarna redovisas samt vilka kun-

skapsluckor och osäkerheter som kan finnas vid val av olika metoder.  

• Jämförande stabilitetsberäkningar har genomförts för följande fall: 

• Nybyggd bank 1857 

• Befintlig bank efter ca 160 år 

o Inverkan av hållfasthetsökning i bankens tvärled 

o Inverkan av indata från olika undersökningsmetoder 

o Samverkan mellan bankfyllning, torrskorpelera och lera 

o Normal tåglast kontra tung transportlast 

o Varierande markgeometri och jordlagertjocklek 

o Effekt av hållfasthetsanisotropi 

o Beräkningar med enstaka kortvarig linjemaxlast 

o Beräkningar med cyklisk medellinjelast. 

Resultaten för de enskilda jämförelseberäkningarna ovan ger i de flesta fall skill-

nader på någon eller ett par tiondelar i beräknad totalsäkerhetsfaktor. Om de 

olika beräkningsfallen ses sammantaget kan man dock dra slutsatsen att det är 

fullt möjligt att beräkna en totalsäkerhetsfaktor som varierar mellan FC = 1,0 och 

FC = 1,5 för samma sektion beroende av vilka jordparameterindata eller tåglastin-

data som tillämpas. Det motsvarar alltså skillnaden mellan påtaglig sannolikhet 

för att järnvägsbanken ska gå till brott och att det är extremt liten risk för att 

samma bank ska gå till brott. Det finns således ett stort värde av utvecklingsar-

bete avseende parametrar till stabilitetsberäkningar för befintliga järnvägsban-

kar. 
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Av de förslag som ges i kapitel 10 avseende fortsatt utveckling av kunskap och verktyg re-

kommenderas att de åtgärder som är enklast att genomföra och som kortsiktigt kan öka 

kvaliteten på beräkningarna prioriteras: 

• Framtagning av en vägledning med målsättningen att mer kvalificerade under-

sökningsmetoder används vid utredning av befintliga järnvägsbankars stabilitet. 

Detta skulle medföra en ny branschpraxis, höja kvalitetsnivån och omfattningen 

när det gäller geotekniska fält- och laboratorieundersökningar och därmed kvali-

teten på jordparameterindata för stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägs-

bankar. 

• Framtagning av bättre experimentellt undersöknings- och mätningsunderlag som 

kan användas för analys av hållfasthetsbestämningsmetodik för torrskorpelera 

under och utanför bank samt av befintlig bankfyllning. Även metodik för 3D-be-

räkningar inklusive hänsyn till ändyteeffekter i befintlig bankfyllning, som un-

derlag för stabilitetsberäkning för tunga specialtransporter med begränsad längd, 

behöver utvecklas. 

• Framtagning av bättre experimentellt undersöknings- och mätningsunderlag som 

kan användas för framtagning av praktisk och trovärdig metodik för bestämning 

av vilojordtryckskoefficienten i opåverkad lera utanför bank och konsoliderad 

lera under befintliga bankar. Detta bör förbättra noggrannheten vid tillämp-

ningen av olika geotekniska empiriska ekvationer, utvärdering av hållfasthet från 

fältmetoder och indata till beräkningar. 

På längre sikt och efter genomförande av ett antal forsknings- och utvecklingsprojekt, re-

kommenderas att specifika tåglaster och specifik verifieringsmetodik tas fram för till-

ståndsbedömning av befintliga järnvägsbankar med avseende på stabiliteten: 

• Tillämpa partialkoefficientmetoden enligt TK Geo 13 (kommer under 2022 ersät-

tas av TRVINFRA-00230 Geokonstruktion, Dimensionering och utformning) 

med karakteristisk tåglast 80 kN/m med oändlig lastutbredning för linjekategori 

E4. Använd storlek på lastkoefficienten γF (kräver ändring av TSFS 2018:57, som 

utges av Transportstyrelsen) baserat på resultat från följande utvecklingsprojekt: 

o Analys av linjelastens statistiska fördelning på olika bansträckor i det 

svenska järnvägsnätet. 

o Analys av verklig överlastning av godståg och dess inverkan på verklig 

linjelast genom mätprojekt i det svenska järnvägsnätet. 

o Experimentellt mätprojekt för att erhålla detaljerad kunskap om storle-

ken på spänningsökningen i banunderbyggnaden vid tågbelastning, på 

grund av ojämnheter i kontaktytan hjul-räl, inklusive de eventuella dyna-

miska effekter som kan uppkomma i överbyggnad/underbyggnad/under-

grund av acceleration/retardation vid höghastighetstrafik. 

• Tillämpa ett permanent lastfall omfattande banklasten, där långtidshållfastheten 

för jordmaterial används (kombinerad analys). 

• Tillämpa ett variabelt lastfall omfattande banklast och tåglast, där jordens kort-

tidshållfasthet för maximal tåglast beaktas beroende av belastningstid (odränerad 

analys). Hänsyn måste tas till om det är järnvägsstation, bangård, mötesstation 
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eller ute på banan. Som underlag för lastfallet erfordras att experimentellt un-

derlag från laboratorieprovningar tas fram. Forskningsinsatser utförs för att rela-

tera odränerad skjuvhållfasthet bestämd med standardiserade konsoliderade 

odränerade direkta skjuvförsök och konsoliderade aktiva triaxialförsök till håll-

fasthet för olika belastningstid, dvs. för en kortvarig tågbelastning. 

Det rekommenderas att inga förändringar görs av tåglastförutsättningar (linjelast) som 

underlag för nybyggnadsprojektering eller projektering av större ombyggnadsprojekt. När 

det gäller dimensionering med avseende på boggilast/axellast, framgår av jämförelserna 

att den tunga transportlasten enligt SS-EN 1991-2 innefattas av boggilasten enligt TK 

Geo 13, vilket gör att inga förändringar erfordras.  

Att tillämpa cyklisk nedbrytning som ett praktiskt beräkningsfall avseende befintliga järn-

vägsbankars stabilitet är av många skäl inte rimligt. Dels krävs omfattande indata från 

cykliska försök, dels finns ingen praktisk tillämpbar och verifierad beräkningsmetodik.  

Däremot rekommenderas att cykliska försök görs på lera under låga befintliga järnvägs-

bankar och skärningar för att höja kunskapsnivån om nedbrytning/förstyvning av lera på 

grund av tågbelastning. Det rekommenderas också att bruksgränsmetodik utvecklas för 

prognostisering av sättningar/spårlägesfel i befintliga banor på grund av cyklisk 

tåglast/cyklisk nedbrytning med direkt (laboratorieprovning och beräkning) eller indirekt 

metodik. Det bör påpekas att detta inte bara avser sättningar i lera på grund av tågbelast-

ning utan avser också sättningar i bankmaterial och undergrund av mellanjord/friktions-

jord samt omlagring i bankfyllning och överbyggnad på grund av acceleration/retardation 

orsakat av tågbelastning. Indirekt metodik avser den metodik för att begränsa skjuvtöj-

ningar vid tågpassage som tillämpas vid Deutsche Bahn baserat på vibrationsmätningar i 

spår, mätning av skjuvvågshastighet och geodynamiska numeriska beräkningar vilket kan 

kombineras med den svenska mätmetoden Eber Track Lab. 
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1 Inledning 

1.1 Bakgrund, syfte och omfattning 

Bankstabilitetsbrott har veterligen inte inträffat i befintliga järnvägsbankar på grund av 

direkt tågbelastning inom det svenska järnvägsnätet. I en del äldre skrifter har antytts att 

skred uppkommit efter en tågpassage och att vibrationerna därmed utlöst skredet. Det 

finns dock ingen verifiering av att så varit fallet. De flesta skred som inträffat i järnvägs-

nätet uppkom i samband med eller strax efter banornas byggande i slutet på 1800-talet 

och början på 1900-talet. När banorna byggdes var den geotekniska vetenskapen inte på-

börjad och skred inträffade ofta i samband med byggnation. För att råda bot på detta till-

sattes SJ:s geotekniska kommission, som arbetade mellan 1914 - 1922, och utvecklade 

metoder för systematisk undersökning av jord, vilket var en internationell pionjärgärning. 

I Figur 1-1 visas ett foto på skredet vid Getå 1 oktober 1918, som är den hittills allvarlig-

aste järnvägsolyckan i Sverige, med ca 40 dödsoffer och lika många skadade. Orsaken till 

skredet var på nederbörd och höga portryck. Efter att skredet utbildats körde ett tåg ned i 

skredgropen. 

 

Figur 1-1. Flygfoto över skredet vid Getå (Vita Sikudden) 1 oktober 1918 (Statens Järnvägar, 

1922). 

Under den första delen av 1900-talet inträffade enstaka skred i järnvägsnätet vid sekt-

ioner med mycket låg säkerhet. Ett exempel är skredet vid Kyrkviken på Ådalsbanan 

1959, som berodde på att en slänt mot Ångermanälven belastades med sopor av kommu-

nen. Ett annat exempel är skredet vid Guntorp på Bergslagsbanan i Lilla Edets kommun 

1953, se Figur 1-2, som berodde på att järnvägen byggts i en lerslänt med låg säkerhet 

mot skred. Omfattande geotekniska förstärkningar utfördes av det befintliga järnvägsnä-

tet under första halvan av 1900-talet. 
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Figur 1-2. Foto från Guntorpsskredet (Skredkommissionen, 1990).  

I modern tid har ras och skred i det svenska järnvägsnätet inträffat vid schakter intill be-

fintlig järnväg eller i samband med skyfall eller långvarigt regnande. Normalt inträffar ras 

och skred orsakade av vattenlaster i andra jordar än lera och är ofta kopplade till avvatt-

ningsanläggningen, exempelvis äldre trummor med bristfällig funktion, se exempel i Fi-

gur 1-3. Den bristande funktionen kan bero på eftersatt underhåll, ändrade förutsätt-

ningar i omgivningen som påverkat avrinningen och medfört att avvattningsanläggningen 

är underdimensionerad eller att det kommer mer regn än vad anläggningen är dimens-

ionerad för att ta hand om. 

 

Figur 1-3. Skada avseende trumma med ras/erosion nedströms som resulterat i en hel bortspol-

ning på sträckan Forsmo-Hoting 2000 (Trafikverket, 2017c).   
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Även ras i skärningar i silt och sand har uppkommit i samband med skyfall. Ett exempel 

på ett ras i en ytterskärningsslänt på Västkustbanan visas i Figur 1-4. Raset berodde på en 

kombination av bristfälligt överdike och grundvattenflöde i slänten.  I Figur 1-5 visas ett 

annat exempel från Finland, där banken låg precis vid en övergång från en bergsluttning 

mot ett plant lerområde och skredet utlöstes på grund av brister i avvattningssystemet 

dvs. vattnet hade stigit så att bankmaterialets och den underliggande jordens hållfasthet 

minskat avsevärt. 

 

Figur 1-4. Foto på ras orsakat av ytvatten- och grundvattenflöde i skärningsslänt på Västkustba-

nan vid Margreteberg norr om Halmstad under mitten på 1990-talet (Foto: Anders Hallingberg, 

Banverket). 

 

Figur 1-5. Tvärsektion och foto av skredet i Ervelä 1995 (Fagerholm, 1998). 
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Risken för ras och skred på grund av skyfall eller långvarig nederbörd som påverkar ban-

underbyggnaden i järnvägsnätet kommer antagligen att öka på grund av klimatföränd-

ringarna (Lundström et al., 2018). I föreliggande rapport behandlas INTE skredrisk på 

grund av portrycksförändringar eller vattenflöden. I rapporten behandlas INTE HELLER 

järnvägsbankar i lerslänter, där tåglasten och järnvägsbanken endast är en del av totalsta-

biliteten för slänten. I rapporten behandlas ENDAST konventionella befintliga järnvägs-

bankar på lera där markytan är plan eller svagt lutande. 

I samband med uppgradering av banorna för 25 tons axellast, under slutet på 1990-talet 

och början på 2000-talet, utfördes omfattande geotekniska undersökningar och stabili-

tetsberäkningar inom det befintliga järnvägsnätet. Förvånansvärt många sträckor beräk-

nades ha mycket låg säkerhet, i princip motsvarande akut skredrisk, trots att sträckorna 

trafikerats under 100 – 150 år utan att några incidenter inträffat. För att uppnå beräk-

ningsmässig acceptabel säkerhet utfördes därför omfattande geotekniska förstärkningar, 

ofta i form av tryckbankar. Det finns därför fog för att anta att det finns förenklingar eller 

felaktiga val av laster och parametrar som görs vid konventionella stabilitetsberäkningar 

för befintlig järnväg, som gör att man vid tillståndsbedömning av en befintlig järnvägs-

bank kan erhålla felaktig information om bankens säkerhetsnivå. I föreliggande förstudie 

har därför beräkningar av stabilitet utförts för att analysera hur olika val av indata påver-

kar den beräkningsmässiga säkerheten mot stabilitetsbrott. Huvudsyftet med förstudien 

är att ta fram förslag på fortsatta FoI/FoU-projekt, som underlag för förbättring av praxis 

för undersökning och beräkning av stabiliteten för befintliga järnvägsbankar.  

Tågpassage är en kortvarig last och hållfastheten hos lera beror på belastningshastig-

heten. Hastighetsberoendet är relaterat till krypeffekter i jordskelettet och minskar lik-

som dessa med ökad överkonsolideringsgrad, se avsnitt 5.2. Detta gäller endast för någon 

eller några efterföljande belastningar. Cykliska laster som leder till spänningar med topp-

värden över den odränerade skjuvhållfastheten bestämd genom statiskt försök kan där-

med endast utnyttjas för ett begränsat antal cykler. Verklig tågbelastning verkar dock in-

termittent under kort tid med få belastningscykler följt av uppehåll från tågbelastning. Ef-

fekten av cyklisk belastning är beroende av om portrycksökningen vid tågbelastning kvar-

står mellan tågpassagerna, eller om den återgår till ursprungsläget.  

De parametrar som påverkar bankonstruktionen med avseende på tåglast är (Dehlbom et 

al., 2010):  

• axellast 

• linjelast 

• last över boggi 

• broms- och accelerationskrafter  

• ackumulerat bruttotonnage och 

• hastighet.   

Tåglasten är en komplex last som är variabel med olika storlek på den statiska lasten upp-

delat på hjul, axel, boggi och hela tågsättet. Den består av olika tågtyper; persontåg, gods-

tåg och specialtransporttåg, som uppvisar stora skillnader i statisk last och tåghastighet. 

Tåglasten är variabel då den uppträder intermittent i tiden och den är även cyklisk på 
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grund av att lasten överförs till spåret via enskilda hjul och axlar. Tåglasten innefattar 

även dynamiska tillskott beroende av spåret och hjulens kvalitet samt tåghastigheten och 

den ger även dynamiska effekter på grund av att lasten är rörlig. Som underlag för beräk-

ningar måste därför lasten förenklas. Vid en tillståndsbedömning av en befintlig bana är 

det viktigt att den förenkling av trafiklastförutsättningarna som görs, är så lik den verk-

liga tågbelastning som trafikerar banan som möjligt. 

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintliga järnvägsbankar är beroende av de in-

data som används i modellerna, bland annat den tåglast som tillämpas och de hållfasthet-

sparametrar som används (detta utöver inverkan av exempelvis vald beräkningsmodell). 

Under befintliga järnvägsbankar kan, om sättningar uppkommit och förkonsoliderings-

trycket överskridits, lerans odränerade skjuvhållfasthet ha ökat under banans 100- till 

150-åriga driftstid.  

Som underlag för stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägsbankar används normalt 

undersökningsmetoder, som utvecklades för 50 – 100 år sedan, där utvärdering av håll-

fasthet baseras på empiriska relationer. De ekvationer som används vid utvärdering av 

odränerad skjuvhållfasthet gäller dock endast för de geotekniska förutsättningar som de 

en gång i tiden utvärderades för. Det krävs därför olika korrektionsfaktorer för att hamna 

ungefär rätt i hållfasthetsbedömningen. Den spridning i hållfasthetsbestämning som er-

hålls vid användning av empiriska indexmetoder och hur resultaten kalibreras mot mer 

avancerade metoder, påverkar därför den beräknade säkerhetsnivån.    

Praxis vid stabilitetsberäkning idag är att lerans hållfasthet under befintliga bankar base-

ras på medelskjuvhållfastheten. För en nybyggd bank på plan markyta är detta en rimlig 

förenkling med hänsyn till glidytans utseende. Med tiden kommer hållfasthetstillväxt ske 

i den aktiva zonen under banken varför beaktande av anisotropi kan ge positiva mothåll-

ande effekter i de fall där leran under en befintlig bank erhållit en betydande hållfasthets-

ökning.  

Vid stabilitetsberäkningar av bankar tillämpas enligt svensk praxis ett försiktigt val av 

hållfastheten i bankfyllningen. För en nybyggd bank utan förstärkning där stora sätt-

ningar sker och bankmaterialet omlagras är detta ett rimligt tillvägagångssätt. För en be-

fintlig järnvägsbank där bankmaterialet packats under 150 år av tågbelastning och egen-

tyngd från bankfyllningen kan man ifrågasätta om synsättet är korrekt. Indata vad gäller 

torrskorpelera i stabilitetsberäkningar är oftast schablonmässiga, med förenklade korri-

geringar och i de flesta fall utan att ens hållfasthetsbestämning gjorts. Det har också visats 

att konventionella indexmetoder ger felaktiga hållfastheter för torrskorpelera, se avsnitt 

7.5.2. I föreliggande rapport har det studerats översiktligt hur olika antaganden av håll-

fasthet i bankfyllning och torrskorpelera kan påverka den beräknade säkerhetsnivån. I 

princip erfordras dock numeriska beräkningsmetoder för att studera samverkan mellan 

bankfyllning, torrskorpelera, konsoliderad lera under bank och lera utanför bank. Att se-

dan beräkna en relevant säkerhetsfaktor med numeriska metoder kan dock vara förenat 

med svårigheter och osäkerheter med hänsyn till vald materialmodell, input till modellen 

och definition av säkerhetsnivå.   

Förstudien omfattar beräkningar som utförts med analytiska metoder (Limit Equilibrium 

Method - LEM) baserade på befintliga indata för två sektioner på sträckan Frövi - 
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Jädersbruk. I beräkningarna studeras inverkan av hållfasthetsökning i bankens tvärled, 

inverkan av indata från olika undersökningsmetoder, samverkan mellan bankfyllning, 

torrskorpelera och lera, skillnader mellan normal tåglast och tung transportlast, varie-

rande markgeometri och jordlagertjocklek samt effekt av hållfasthetsanisotropi. Beräk-

ningar har gjorts även för möjliga framtida trafiklastförutsättningar med enstaka kortva-

rig linjemaxlast samt cyklisk medellinjelast. 

Resultaten baserade på ovanstående testberäkningar diskuteras och förslag redovisas på 

fortsatta utredningar för att utveckla dagens beräkningsmetodik med avseende på möjlig-

heter att, utifrån gällande regelverk använda andra laster och andra indata till beräkning-

arna än vad som tillämpas enligt dagens praxis.  

Förstudien syftar således till att ta fram underlag för att i potentiellt kommande projekt 

utveckla metodik för stabilitetsberäkningar för befintliga järnvägsbankar, som innefattar 

förslag på hur tåglasten ska beaktas samt hur indata till beräkningar ska bestämmas i fält 

och laboratorium. 

Avgränsning: 

• De analytiska beräkningarna utförs endast för odränerade förhållanden och vid 

belastning av tågtrafik. Beräkningar för dränerade förhållanden med avseende på 

ett framtida klimat och portrycksförändringar ingår inte i testberäkningarna. 

• I rapporten behandlas endast stabiliteten för en järnvägsbank på plan eller svagt 

sluttande markyta. Totalstabiliteten för järnvägsbankar i lerslänter, där tåglasten 

och järnvägsbanken endast är en del av totalstabiliteten för slänten, behandlas 

inte i rapporten.  

• Testberäkningarna är utförda med karakteristiska parametrar för att förenkla 

jämförelser mellan olika indata. 

• Beräkningarna är utförda för linjekategori E4 dvs. banor med axellast 25 ton och 

största tillåtna metervikt 8 ton/m. 

I en separat rapport (Rudebeck et al.) som tas fram senare kommer numeriska beräk-

ningar redovisas för sektionerna i Fellingsbro och Fänninge, där jämförelser görs mellan 

olika jordmodeller.  

1.2 Läsanvisning 

I Kapitel 2 beskrivs kravdokument gällande stabilitetsberäkning för järnväg. 

I Kapitel 3 beskrivs olika tågtyper som trafikerar det svenska järnvägsnätet, de linjekate-

gorier som det svenska järnvägsnätet är indelat i, erfarenheter av hur linjelasten kan vari-

era på en bansträcka samt krav enligt Eurokod avseende linjelastens variation för banor 

med normaltrafik och tung trafik. I kapitlet görs en genomgång av tåglastmodeller enligt 

Eurokod och hur dessa krav tillämpas i Trafikverkets regelsystem. En redovisning görs 

också av bakgrunden till de dynamiska lasteffekter som tillämpas vid stabilitetsberäkning 

för järnväg samt erfarenheter avseende dynamiska resonanseffekter, med exempel från 

Ledsgård på Västkustbanan. I kapitel 3 redovisas de tåglaster som tillämpats vid analy-

tiska stabilitetsberäkningar i föreliggande rapport. 
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I Kapitel 4 redogörs för principerna för cykliska påkänningar på jordmaterial samt erfa-

renheter avseende cykliska påkänningar på jord vid tågpassage. I kapitlet redovisas också 

bakgrunden till den praxis som Deutsche Bahn tillämpar för beräkning och mätning av 

cykliska skjuvtöjningar vid tågpassage. 

I Kapitel 5 redovisas erfarenheter avseende den odränerade skjuvhållfasthetens beroende 

av belastningshastigheten, principerna för en leras motståndskraft mot nedbrytning på 

grund av cyklisk last och hur en leras odränerade skjuvhållfasthet förändras på grund av 

cyklisk last. Då lera kan innehålla siltskikt redovisas även erfarenheter avseende cyklisk 

påverkan på silt. 

I kapitel 6 diskuteras olika tänkbara metoder hur man skulle kunna beräkna stabilitet för 

en befintlig järnvägsbank med förenklade kvasi-statiska metoder, med hänsyn till statisk 

och cyklisk last.  

I Kapitel 7 redovisas erfarenheter avseende egenskapsförändringar under befintliga järn-

vägsbankar, bakgrunden till de hållfasthetsbestämningsmetoder som används i Sverige, 

jämförelser mellan olika metoder samt en kort sammanställning av erfarenheter avseende 

bestämning av vilojordtryckskoefficienten i lera. 

I Kapitel 8 redovisas resultat från analytiska stabilitetsberäkningar med GEO-Slope för 

två sektioner i Fellingsbro och Fänninge på bansträckan Frövi – Jädersbruk, för följande 

fall: 

• Nybyggd bank 1857. 

• Befintlig bank efter 160 år. 

o Inverkan av hållfasthetsökning i bankens tvärled. 

o Inverkan av indata från olika undersökningsmetoder. 

o Samverkan mellan bankfyllning, torrskorpelera och lera. 

o Normal tåglast kontra tung transportlast. 

o Varierande markgeometri och jordlagertjocklek. 

o Effekt av hållfasthetsanisotropi. 

o Beräkningar med enstaka kortvarig linjemaxlast. 

o Beräkningar med cyklisk medellinjelast. 

I Kapitel 9 diskuteras följande: 

• Resultat från utförda stabilitetsberäkningar med analytisk metodik. 

• Tåglaster. 

• Statiska materialparametrar. 

• Cykliska materialparametrar. 

• Behov av uppdatering av normer samt behov av bättre kunskapsunderlag. 

I kapitel 10 ges rekommendationer avseende: 

• Utvecklingsprojektet avseende tåglaster. 

• Utvecklingsprojektet avseende statiska materialparametrar och 3-dimensionella 

effekter. 

• Utvecklingsprojekt avseende cykliska materialparametrar. 
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• Utveckling av normer och undersökningspraxis. 

1.3 Definitioner och förkortningar 

1.3.1 Järnväg och tåglaster 

axelavstånd    

Avståndet mellan centrumpunkterna för två närliggande axlar.  

axellast  

Summan av de statiska vertikala krafter som verkar på spåret genom ett hjulpar (2 hjul 

och en axel) eller ett par oberoende hjul dividerat med tyngdaccelerationen.  

boggi 

En boggi är ett underrede som är vridbart mot järnvägsfordons kaross. Boggin har vanli-

gen fyra hjul, som sprider fordonets last på två axlar och minskar axeltrycket, ökar last-

förmågan och förbättrar kurvtagningen.  

buffert  

En fjäderanordning som ska ta upp och dämpa tryckkrafterna mellan två järnvägsvagnar. 

buffertavstånd  

Avstånd från yttre axel till närmaste buffert. 

godsvagn  

Järnvägsfordon avsett för transport av gods. 

linjekategori   

Benämning på en specifik lastmodell baserad på referensvagnar enligt SS-EN 15528:2015 

och TDOK 2014:0078. En bansträckas linjekategori anger banans bärförmåga med avse-

ende på största tillåtna axellast och största tillåtna vikt per meter. Linjekategorierna besk-

rivs med en kombination av bokstäver och siffror där bokstäverna står för största tillåtna 

axellast och siffrorna står för största tillåtna vikt per meter. Exempelvis linjekategori E4, 

där E betyder 25 tons axellast och 4 står för 8 ton/m i största vikt per meter.  

lok  

Dragfordon, inklusive drivenheter, som inte är avsett för passagerare eller last.  

längd över buffert  

Längd mellan en vagns buffertar när vagnen är kopplad (vagnens totala längd).  
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personvagnar  

Fordon utan drivning: sittvagnar, restaurangvagnar, sovvagnar, liggvagnar och liknande 

fordon, avsedda att ingå i en varierande sammansättning som persontåg.  

referensvagn  

Virtuellt fordon som används som en lastmodell och definieras av axellast, axelavstånd 

och vikt per meter.  

ruk 

Räls underkant. 

rök 

Räls överkant. 

skiljevagn  

Vagn som används för att skilja tunga vagnar från lok och från varandra.  

specialfordon  

Fordon som är utformade för underhåll, inspektion eller förnyelse av anläggningen eller 

som används för speciella transportsyften. Till specialfordon räknas:   

• arbetsfordon  

o exempelvis kranvagnar, spårbyteståg, spårriktningsmaskiner och två-

vägsfordon  

• mät- och inspektionsfordon 

o exempelvis för spårläges- och kontaktledningsmätning  

• fordon för speciella transporter  

o exempelvis lastade eller olastade transformatorvagnar, omformare och 

lastade godsvagnar med fler än 6 axlar.  

specialtransport  

Fordon som inte överensstämmer med aktuell linjekategori på någon del av transport-

sträckan (antingen det gäller last, geometri eller hastighet). Specialtransport förekommer 

även i andra sammanhang exempelvis vid överskjutande last. 

stax  

Största tillåtna axellast (ton) med hänsyn till banans bärförmåga.  

sth  

Största tillåtna hastighet (km/h) är den högsta hastighet som är tillåten, för något fordon 

oberoende av fordons- eller tågkategori, på ett visst spåravsnitt.   
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stvm  

Största tillåtna vikt per meter (ton/m) med hänsyn till banans bärförmåga. Benämns även 

linjelast och metervikt i föreliggande rapport. 

tunga transporter  

Avser tågtyper som överskrider banans normalt tillåtna belastningsvärden (högre axellast 

eller högre metervikt) enligt banans linjekategori. Dessa tunga transporter får fram-föras 

på järnvägsnätet efter specialtillstånd, se specialtransporter.  

vikt per meter (metervikt)  

Bruttovikten, egenvikt och last, hos ett fordon dividerat med fordonets längd över buffert. 

 

1.3.2 Cykliska påkänningar, parametrar och beräkningar 

De beteckningar och definitioner som används i beskrivningar av cykliska påkänningar, 

parametrar och beräkningar har valts enligt Larsson (2008) och Tabell 1-1. 

Tabell 1-1. Kompletterande beteckningar och definitioner (utöver Larsson, 2008).  

Parameter 
Beteck-

ning 
Enhet Definition 

Beskriv-
ning/ kom-

mentar 

Vertikal totalspänning in situ v kPa   

Vertikal effektivspänning in situ ´v kPa   

Horisontal totalspänning in situ h kPa   

Horisontal effektivspänning in situ ´h kPa   

Axiell spänning a kPa   

Radiell spänning r kPa   

Största huvudspänning 1 kPa   

Mellersta huvudspänning 2 kPa   

Minsta huvudspänning 3 kPa   

Portryck u kPa   

Normalspänning mot ett godtyck-
ligt plan 

 kPa   

Effektiv normalspänning mot ett 
godtyckligt plan 

´ kPa   
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Parameter 
Beteck-

ning 
Enhet Definition 

Beskriv-
ning/ kom-

mentar 

Skjuvspänning vinkelrätt normal-

spänningen  eller ´ 
 kPa   

Skjuvspänningens  max-värde un-
der en hysteresisloop  

c kPa   

Normalspänning mot plan med 45° 
lutning från huvudspänningsrikt-
ning 

s eller 45 kPa   

Effektiv normalspänning mot plan 
med 45° lutning från huvudspän-
ningsriktning 

s´ eller 

´45 

kPa   

Skjuvspänning mot plan med 45° 
lutning från huvudspänningsrikt-
ning 

t kPa  Beteck-
ningen t an-
vänds även 
för tid 

Medelvärde av t under en cyklisk 
belastning 

ta kPa  Se Figur 4-6. 

Medelvärde av t under en cyklisk 
belastning som lett till brott 

ta,f kPa   

Amplituden av t under en cyklisk 
belastning 

tcy kPa   

Amplituden av t under en cyklisk 
belastning som lett till brott 

tcy,f kPa   

Maximalt värde av t under ett be-
lastningsförlopp 

tmax kPa   

Summan av medelvärde och ampli-
tud av t under aktiva triaxialförsök 
med cyklisk belastning med kon-
stant medelvärde och amplitud av t 

tmax-cycl kPa ta+tcy  

Summan av medelvärde och ampli-
tud av t under triaxialförsök med 
cyklisk belastning med konstant 
medelvärde och amplitud av t 

tf,cy kPa ta+tcy,f (för aktiva 
försök) 

|ta-tcy,f| (för pas-
siva försök) 

 

Det t för vilket ett jordprov rekon-
soliderat 

tc kPa   

I beskrivning av NGI:s beräknings-
modell, det t som en bank ger upp-
hov till och som undergrunden 
konsoliderat för 

t0 kPa   

I beskrivning av NGI:s beräknings-
modell, skillnad mellan medel-
värde av t, ta, under en cyklisk be-
lastning och t0 

ta kPa ta-t0  
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Parameter 
Beteck-

ning 
Enhet Definition 

Beskriv-
ning/ kom-

mentar 

Skjuvspänning i plan med 45 gra-
ders lutning mot huvudspännings-
riktning när brott inträffar under 
odränerade förhållanden 

fu kPa   

Skjuvhållfasthet vid odränerade 
förhållanden 

cu eller su  kPa Värdet på hållfast-

heten cu satt lika 
med påkänningen 

fu 

sc
u är odrä-

nerad skjuv-
hållfasthet 
från aktivt 
triaxialför-
sök 

Axiell töjning εa eller ε %   

Radiell töjning εr %   

Skjuvtöjning  %   

Skjuvtöjningens max-värde under 
en hysteresisloop 

c %   

Skjuvtöjningens amplitud under ett 
cykliskt töjningsförlopp 

cy %  Se Figur 1-6 

Skjuvtöjningens medelvärde under 
ett cykliskt töjningsförlopp 

a %  Se Figur 1-6 

Kvarstående (även benämnd per-
manent eller ackumulerad) 
skjuvtöjning efter ett cykliskt töj-
ningsförlopp 

p %  Se Figur 1-6 

Tröskelvärden för skjuvtöjning td tv tp 

och ts 

% Se Tabell 4-1  

Skjuvmodul (sekant) G eller Gs MPa   

Initial skjuvmodul Gmax eller 
G0 

MPa   

Hysteresisloop   Belastningscykel i 
ett skjuvspännings 
- skjuvtöjningsdia-
gram 

 

Yta omsluten av en hysteresisloop W kPa  Energiför-
lust under 
en belast-
ningscykel 
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Parameter 
Beteck-

ning 
En-
het 

Definition 
Beskrivning/ 
kommentar 

Maxvärde av elastisk energitäthet 
under en hysteresisloop 

W kPa  Det maxi-
mala värdet 
på lagrad 
elastisk 
energi under 
en belast-
ningscykel 

Dämpkvot D % 1

4 ∙ 𝜋
∙
∆𝑊

𝑊
 

Normerad 
energiförlust 
under en be-
lastningscy-
kel 

Degradering   Skjuvmodulens 
minskning på 
grund av cyklisk 
last 

 

Förstyvning   Skjuvmodulens ök-
ning på grund av 
cyklisk last 

 

 

 

Figur 1-6. Schematisk beskrivning av ett skjuvtöjningsförlopp med definitioner av töjningens 

amplitud, cy, töjningens medelvärde, a, och den kvarstående töjningen, p. Från Andersen 

(2015).  
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2 Kravdokument avseende stabilitetsanalyser för järn-

väg 

2.1 Stabilitet för järnväg - Krav enligt Eurokod   

2.1.1 Eurokod 7 – Dimensionering av geokonstruktioner (2005)  

I Eurokod 7, Dimensionering av geokonstruktioner, Allmänna regler (SS-EN 1997-

1:2005) anges att följande gränstillstånd, kopplat till bankstabilitet, ska kontrolleras:  

• Förlust av totalstabilitet. 

• Brott i bankslänt eller bankkrön. 

• Brott förorsakat av inre erosion. 

Det anges att vid analys av stabiliteten för delar av eller hela banken ska alla tänkbara 

brottyper beaktas (cirkulär eller icke-cirkulär glidyta, stjälpning, flytning). Totalstabilite-

ten för slänter, med befintliga, berörda eller planerade konstruktioner, ska verifieras för 

brottgränstillstånd (GEO och STR) med dimensionerande värden på last, bärförmåga och 

hållfasthet. Vid analys av markens totalstabilitet, av jord eller berg, ska hänsyn tas till alla 

relevanta brottyper. Beräkningsmodellen får utgöras av någon av följande:  

• Analytisk modell. 

• Halvempirisk modell. 

• Numerisk modell. 

Det ställs krav på beräkning med partialkoefficientmetoden i brottgränstillstånd för ny-

byggnation och storlek på partialkoefficienter specificeras (vilka kan justeras i nationella 

tillägg till standarden). Det anges att standarden kan användas (således inte krav) för be-

fintliga konstruktioner. Det anges att laster enligt SS-EN 1991 (dvs. även trafiklaster) kan 

användas om så är tillämpligt.  Någon europeisk laststandard som omfattar tåglaster för 

geoteknisk dimensionering finns inte framtagen, endast för dimensionering av broar.  

2.1.2 Arbetsmaterial – Eurocode 7, Geotechnical design (2020) 

I arbetsmaterial till ny Eurocode 7, Geotechnical design - General rules (CEN/TC 250, 

2020a) anges att följande brottgränstillstånd ska verifieras (nedan anges endast brott-

gränstillstånd relevanta för järnvägsbankars stabilitet):    

• Gränstillstånd medförande brott. 

• Gränstillstånd medförande stora deformationer. 

• Brottgränstillstånd på grund av tidsberoende effekter. 

• Brottgränstillstånd på grund av cykliska effekter. 

En cyklisk last är, enligt arbetsmaterial till EN 1997-1 (CEN/TC250, 2020a), en variabel 

last som påverkar geokonstruktionen upprepade gånger eller som varierar under geokon-

struktionens livslängd. Den cykliska lasten kan orsaka en försämring eller en förbättring 

av jordens hållfasthet och styvhet, orsaka portryckshöjning, sättningar eller vibrationer 

till omgivningen. I standarden anges som exempel på cyklisk last bland annat trafiklast. 
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Enligt annex F i arbetsmaterial till EN 1997-1 (CEN/TC250, 2020a) ska de laster som de-

finieras i SS-EN 1991-2 användas för utformning av broar. Referenslastmodell för tåglast 

är LM 71. För dimensionering av bankar och slänter belastade med järnvägstrafik kan 

lastmodell enligt SS-EN 1991-2 ersättas med en karakteristisk linjelast, på samma sätt 

som tillämpats för tvådimensionella stabilitetsberäkningar enligt SJ:s och Banverkets ti-

digare lastföreskrifter och enligt nuvarande krav i TK Geo 13, se kapitel 3.  I annex F före-

slås två möjliga sätt att fördela trafiklasten, se Figur 2-1: 

a) Linjelast fördelas på slipersbredden på 0,2 m djup under räls överkant dvs. vid över-

kant slipers.  

b) Linjelasten fördelas med en bredd på 3 m på 0,7 m djup under räls överkant dvs. vid 

underkant makadamballast. 

Alternativ a) motsvarar nuvarande krav i TK Geo 13, dvs. att linjelasten fördelas på sli-

persbredden fast vid underkant slipers och alternativ b) motsvarar krav enligt SS-EN 

1991-2. 

I annex F i arbetsmaterial till EN 1997-1 (CEN/TC250, 2020a) ges också ett förslag på en 

ny karakteristisk tåglinjelast. Förslaget visar en karakteristisk linjelast som är betydligt 

högre än nuvarande krav i TK Geo 13 och ger efter påförande av lastkoefficient en storlek 

på linjelasten som är 75 % högre än den verkliga statiska linjelasten för en bana med stvm 

8 ton/m, se vidare kapitel 3. Varje land kan specificera nationella trafiklastkrav i ett nat-

ionellt tillägg. 

   

Figur 2-1. Fördelning av linjelast från järnvägstrafik (CEN/TC 250, 2020a)).  

Enligt arbetsmaterial till EN 1997-1 (CEN/TC250, 2020a) får empiriska, analytiska eller 

numeriska modeller användas. För empiriska modeller anges att dessa ofta är verifierade 

eller avsedda för vissa specifika geotekniska förhållanden, vilket gör att de inte alltid är 

generellt tillämpbara. För numeriska modeller anges att kvaliteten och kvantiteten på in-

data från laboratorie- och fältundersökningar ska överensstämma med den numeriska 

modellens komplexitet. Detta innebär bland annat att enkla modeller kan ge mer tillförlit-

liga resultat än komplexa modeller om kvaliteten på indata inte är tillräcklig. I arbets-

material till ny standard föreskrivs också regler för hur brottgränstillstånd ska verifieras 

genom numeriska metoder. 

I arbetsmaterial till ny Eurocode 7, Geotechnical design – Geotechnical structures 

(CEN/TC250, 2020b) anges att följande brottgränstillstånd, förutom de som anges i EN 

1997-1, ska verifieras för bankar, slänter och skärningar: 
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• Förlust av totalstabilitet och lokal stabilitet.  

• Brott på grund av stegvis nedbrytning av jordens hållfasthet. 

• Brott efter diskontinuiteter. 

• Förlust av bärförmåga. 

• Ytligt brott i släntyta. 

• Ogynnsamma hydrauliska effekter av fel i dräneringar, filter eller tätningar. 

• Brott orsakad av yterosion eller inre erosion. 

• Stora jordrörelser. 

• Brott i väg- eller järnvägsanläggning på grund av rörelser i marken. 

Vid analys av bankar som innehåller olika material ska, enligt förslag till ny Eurokod, 

hållfasthet och styvhet användas som bestämts vid samma töjning. Det anges även att ob-

servationsmetoden endast får användas för jord och fyllning om det inte finns någon risk 

för ett plötsligt sprött brott och endast om det är möjligt att övervaka jordrörelser. 

2.2 Stabilitet för järnväg – Trafikverkets krav   

2.2.1 Nybyggnad och ombyggnad av järnväg 

Vid dimensionering för nybyggnad och ombyggnad av järnväg, enligt TK Geo 13, tilläm-

pas partialkoefficientmetoden. Dimensioneringssätt 3 används, vilket innebär att partial-

koefficienter läggs på materialparametrar och på laster (Trafikverket, 2014a). Laster och 

lastkoefficienter beskrivs i avsnitt 3.7.4 och 3.7.6. För geokonstruktion där osäkerhet 

läggs på materialparametrar ska, då ett lågt värde är dimensionerande, värdet på dimens-

ionerande jordparametern Xdim uttryckas som: Xdim=Xk/γM  

där 

Xk är jordparameterns karakteristiska värde för en given geokonstruktion och 

γM är en partialkoefficient för jordparametern och som väljs till 1,3 för dränerad skjuv-

hållfasthet (c’ och tan ϕ´) och 1,5 för odränerad skjuvhållfasthet (cu).   

Krav avseende lastkoefficienter och materialkoefficienter på jordparametrar redovisas i 

Eurokod – Grundläggande dimensioneringsregler för bärverk (SS-EN 1990) och Trans-

portstyrelsens föreskrifter och allmänna råd om tillämpning av eurokoder, TSFS 2018:57 

(Transportstyrelsen, 2018). 

Enligt TK Geo 13 får totalsäkerhetsanalys tillämpas med karakteristiska värden på laster 

och materialparametrar vid tillståndskontroll av befintliga vägar och järnvägar. Dimens-

ionering med karakteristiska värden får även utföras vid numeriska analyser. Vid tillämp-

ning av totalsäkerhetsanalys vid för tillståndskontroll av befintliga vägar bör säkerhets-

faktorn mot stabilitetsbrott för den mest sannolika glidytan i jord uppgå till värden enligt 

Tabell 2-1. 

För järnvägar hänvisas för tillståndskontroll av befintliga banor till BVS 1585.002 och er-

forderliga säkerhetsfaktorer väljs enligt Skredkommissionens anvisningar 3:95, se avsnitt 

2.2.2.   
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Tabell 2-1. Lägsta godtagbara värde på säkerhetsfaktorn för vägar (Trafikverket, 2014a).   

Säkerhetsklass Analysmetod 
Odränerad FC 

 

Kombinerad eller dränerad FCФ 

1 1,35 1,20 

2 1,50 1,30 

3 1,65 1,40 

 

För järnväg bantyp 1 och 2 gäller säkerhetsklass 3. För bantyp 3 till 6 gäller säkerhets-

klass 2. I Tabell 2-2 redovisas benämning av olika bantyper samt spårlängd och andel av 

det totala svenska järnvägsnätet. Banor av typ 1 och 2 omfattar ca 42 % av det svenska 

järnvägsnätet. 

Tabell 2-2. Redovisning av bantyper i järnvägsnätet med längder i spårkilometer och procentuell 

fördelning (Trafikverket, 2017a).  

 

Av Figur 2-2 framgår geografiskt läge för bantyper i det svenska järnvägsnätet.  

Bantyp 1 omfattar banor i storstadsområden, exempelvis: 

• Stockholm till Järna / Västerhaninge / Märsta / Ekolsund. 

• Göteborg till Alingsås / Öxnered / Göteborgs hamn / Kungsbacka 

• Malmö till Höör / Ängelholm / Oxie / Öresundsbron. 

Bantyp 2 omfattar banor som bildar större sammanhängande stråk, exempelvis: 

• Ostkustbanan / Botniabanan / del av norra stambanan – Märsta – Gävle – 

Sundsvall – Umeå -Luleå. 

• Mälarbanan – Ekolsund – Västerås – Hallsberg. 

• Västra Stambanan – Järna - Katrineholm – Laxå – Skövde – Alingsås. 

• Laxå – Kil. 

• Södra stambanan – Katrineholm – Norrköping – Nässjö – Höör. 

• Västkustbanan – Kungsbacka – Halmstad – Ängelholm. 

• Malmö – Trelleborg. 

• Malmö – Ystad. 
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Figur 2-2. Bantyper inom det svenska järnvägsnätet (Trafikverket, 2017b).  
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2.2.2 Tillståndsbedömning och underhållsåtgärder 

Stabilitetsutredning vid tillståndsbedömning och förbättring av befintliga järnvägar utförs 

enligt BVS 1585.002 (TDOK 2015:0154) (Trafikverket, 2015a). Tillståndsbedömning av 

befintliga järnvägar utförs enligt Skredkommissionens anvisningar för släntstabilitetsut-

redningar (Skredkommissionen, 1995). Det betyder att kontrollen görs med totalsäker-

hetsanalys, det vill säga säkerheten bestäms genom beräkning med karakteristiska vär-

den. Trafiklaster väljs enligt TK Geo 13 (Trafikverket, 2014a). Erforderliga säkerhetsfak-

torer väljs enligt Skredkommissionens anvisningar, se Tabell 2-3. Enligt Karlsson 

(2020/2021) motsvarar kvaliteten på undersökningarna normalt detaljerad utredning, 

varför säkerhetsnivå Fc ≥ 1,5 – 1,7 borde tillämpas.  

Enligt Karlsson (2020/2021) är tanken att säkerheten för befintliga bankar kontrolleras 

med totalsäkerhetsanalys. Om stabilitetshöjande åtgärder utförs ska dessa dimensioneras 

enligt Eurokod, dvs. enligt partialkoefficientmetoden.  

Tabell 2-3. Tabell för val av erforderliga säkerhetsfaktorer (Skredkommissionen, 1995).  
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2.2.3 Riskanalys vald järnvägssträcka 

Syfte med den metodik som beskrivs i handboken Riskanalys vald järnvägssträcka (Tra-

fikverket, 2017c) är att möjliggöra en systematisk översiktlig inventering för att hitta plat-

ser med förhöjd risk längs järnvägsnätet och ge underlag för att prioritera och planera åt-

gärder i Trafikverkets planeringsprocess och ge underlag för klimatanpassningsåtgärder. 

Metodiken är till stora delar lika en motsvarande metodik inom vägtransportsystemet 

som använts sedan 2005 för att göra översiktliga riskinventeringar.     

 De översiktliga riskanalyserna ska användas för att:  

• få en bättre bild av risknivåerna på sträckor som redan är kända för att ha förhöjd 

risk  

• bättre kunna prioritera och optimera riskreducerande åtgärder (inkl. stegvis  

övervakning), exempelvis i samband med spårbyten  

• fånga upp de naturrisker som hittills är dåligt kända, exempelvis på grund av 

framtida klimatförändringar.  

Efter att risker identifierats och prioriterats utgående från resultaten från översiktliga ris-

kanalyser utförs vid behov mer detaljerade utredningar för att ta fram förslag till, beslut 

om och genomförande av optimerade riskreducerande åtgärder.   

Detaljerade utredningar motsvarar således de beräkningar som behandlas i föreliggande 

rapport.  

I handboken beskrivs en översiktlig riskanalysmetodik med fokus på vattenrelaterade na-

turrisker som översvämning, bortspolning, erosion, ras och skred och som hänger ihop 

med ökad nederbörd, skyfall, vattenflöden, höjda grundvattennivåer och portryck. Enligt 

Karlsson (2020/2021) är erfarenheten att nästan alla allvarliga incidenter i järnvägsnätet 

beror på vattenrelaterad problematik. De problemställningar som behandlas i handboken 

och den översiktliga riskanalysmetodik som presenteras, behandlar i princip inte de pro-

blemställningar som omfattas av föreliggande rapport, dvs. dimensionering av befintliga 

järnvägsbankars stabilitet på lermark med plan eller svagt lutande markyta genom beräk-

ning, där huvudsyftet är att analysera hur beräknade säkerhetsfaktorer påverkas av 

tåglast och hållfasthetsegenskaperna under bankarna. 

Nedan beskrivs ändock kort principerna för riskanalysmetodiken, då denna är kopplad 

till stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägsbankar. I den översiktliga riskanalysmeto-

diken ingår, på grund av att indata till sannolikhetsbedömningarna vid inventeringar oft-

ast baseras på bristfälligt underlag, även andra parametrar än resultat från beräkningar, 

exempelvis kunskap om banans historiska funktion (spårläge, underhållsinsatser etc.).  

Risknivå är ett mått på riskens storlek och är en sammanvägning av sannolikheten för att 

en oönskad händelse ska inträffa och ”kostnaden” för skadan som händelsen medför, det 

vill säga konsekvensen. Risknivån beskrivs med hjälp av en riskmatris, se Figur 2-3. 

Sannolikheten för att en händelse ska inträffa anges som en sannolikhetsklass på y-axeln i 

riskmatrisen, se exempel i Tabell 2-4. Konsekvensen av händelsen anges på motsvarande 

sätt som en konsekvensklass på x-axeln i riskmatrisen, se exempel i Tabell 2-5.  
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Figur 2-3. Riskmatris med riskklasser (Trafikverket, 2017c).  

Tabell 2-4. Sannolikhetsklass beskriven i ord (i sannolikhetsklass 1 ska ordet antagligen vara ex-

tremt liten), med brottsannolikhet och ungefärlig motsvarande totalsäkerhetsfaktor för när hän-

delsen medför brott i konstruktionen, exempelvis vid ras och skred (Trafikverket, 2017c). 

  

Tabell 2-5. Konsekvensklass för skada beskriven i ord och i siffror (Trafikverket, 2017c). 

  

Konsekvenser kan indelas i olika skadefall:  

o Personskador.  

o Egendomsskador.  

o Samhällsskador. 
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Stora samhällsekonomiska konsekvenser uppstår om långvariga störningar/avbrott drab-

bar järnvägtransportförsörjningen i form av direkta kostnader för förseningar och ute-

blivna transporter på grund av störningar/avbrott eller indirekta kostnadsökningar för 

samhälle/industri på grund av försenade/inställda transporter. För att grovt kunna be-

döma samhällskonsekvenserna har järnvägsnätet delats in i tre prioritetsklasser beroende 

på hur stora konsekvenserna bedöms bli vid ett avbrott. Konsekvenserna beror av hur 

stor trafiken är på sträckan (person- och godstrafik) samt trafikens prioritet (pendeltågs-

trafik, regional tågtrafik, godståg och interregional tågtrafik med höga krav på kort trans-

porttid och hög leveransprecision) och hur möjligheten till omledning av trafiken är.  

Järnvägssträckornas prioritet:  

• Prioritetsklass 1: Omfattande godstågstrafik, persontågstrafik, prioriterad trafik 

med höga krav på kort transporttid och hög leveransprecision (gods- och person-

tåg).  

• Prioritetsklass 2: Ansenlig trafik (gods- eller persontåg) utan särskild prioritet.  

• Prioritetsklass 3: Liten trafik (gods- eller persontåg) utan särskild prioritet. 

De olika sträckornas prioritet redovisas på en Sverigekarta för hela järnvägsnätet, se Fi-

gur 2-4. Bedömda samhällskostnader för trafikavbrott i olika prioritetsklasser redovisas i 

Tabell 2-6.  

  

Figur 2-4. Järnvägssträckornas prioritet med avseende på samhällskonsekvenser (Trafikverket, 

2017c).  
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Tabell 2-6. Konsekvens i form av samhällskostnader för järnvägssträckor beroende på avbrottets 

längd och sträckans prioritet för samhällsskada (Mkr) (Trafikverket, 2017c).  
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3  Tåglaster 

3.1 Inledning 

De parametrar som påverkar bankonstruktionen med avseende på tåglast är (Dehlbom et 

al., 2010):  

• axellast  

• linjelast 

• last över boggi 

• ackumulerat bruttotonnage 

• hastighet 

• longitudinella broms- och accelerationskrafter samt 

• laterala laster (exempelvis centrifugalkraft i kurvor). 

Begreppsförvirringen är stor när det gäller beskrivning av tåglasten på grund av dess 

komplexitet, dvs.  

• att den är variabel med olika storlek på den statiska lasten uppdelat på hjul, axel, 

boggi och hela tågsättet 

• att olika tågtyper, dvs. persontåg, godståg och specialtåg, uppvisar stora skillna-

der i statisk last, dynamiskt uppträdande och tåghastighet 

• att den är variabel då den uppträder intermittent i tiden  

• att den är cyklisk på grund av att lasten överförs till spåret via enskilda hjul och 

axlar och sedan via mellanlägg och sliprar till makadamballasten och underbal-

lasten och vidare ner i bankfyllning och/eller naturlig jord 

• att den innefattar dynamiska tillskott beroende av spåret och hjulens kvalitet 

samt tåghastigheten 

• att den ger dynamiska effekter på grund av att lasten är rörlig. 

Därutöver kompliceras hanteringen av tåglaster, vid beräkning av järnvägsbankars stabi-

litet enligt partialkoefficientmetoden, av den fasta lastkoefficient som tillämpas för varia-

bel last enligt Eurokod (SS-EN 1990 och Transportstyrelsen, 2018). 

Järnvägar trafikeras av både persontåg och godståg, vilka kan ha mycket varierande ut-

formning och belastning. Olika tågtyper som trafikerar det svenska järnvägsnätet och som 

ligger till grund för de tåglastmodeller som tillämpas vid geoteknisk dimensionering, be-

skrivs i avsnitt 3.2.  

Järnvägsnätet trafikeras också av specialtransporter, vilket avser tunga transporter med 

tågtyper som överskrider banans normalt tillåtna belastningsvärden (högre axellast eller 

högre vikt per meter). Dessa får framföras på järnvägsnätet efter specialtillstånd. I avsnitt 

3.3 beskrivs olika specialtransporter. 

Järnvägsnätet är uppdelat i linjekategorier. Linjekategorin anger en bansträckas bärför-

måga med avseende på Största Tillåten AXellast (stax) och Största Tillåten Vikt per Meter 

(stvm), vilket beskrivs i avsnitt 3.4. 
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De tåglaster som belastar ett järnvägsspår uppvisar mycket stor variation, både vad gäller 

axellast (stax) och linjelast (stvm). I avsnitt 3.5 beskrivs exempel på linjelastens variation 

på en bansträcka. 

Det har utförts få mätningar i Sverige av de spänningar som uppkommer i bankroppen 

vid tågpassage. Under 1990-talet utfördes dock en del mätningar på Bergslagsbanan i 

Alvhem. Resultaten från dessa mätningar redovisas i avsnitt 3.6.   

I tidigare tåglastregler för geokonstruktioner fanns ett lastfall för tunga transporter med 

begränsad längd, som erfordrade tredimensionell stabilitetsberäkning. I avsnitt 3.7.1 vi-

sas en jämförelse mellan stabilitetsberäkningar för långsträckt linjelast (110 kN/m) och 

tung transportlast (150 kN/m) med begränsad längd.  

Den last som går ned i slipern består av en statisk lastdel som härstammar från axellasten 

och en högfrekvent dynamisk lastdel, som är beroende av tåghastigheten och som i hu-

vudsak härstammar från ojämnheter på räl och hjul och på spårlägesfel. Bakgrunden till 

detta så kallade dynamiska lasttillskott, beskrivs i avsnitt 3.7.2.  

Under 1997 observerades dynamiska resonanseffekter vid tågpassage med X 2000-tåg 

med hastighet 200 km/h på Västkustbanan vid Ledsgård söder om Göteborg. En utred-

ning genomfördes och i avsnitt 3.7.3 presenteras en kort sammanfattning av resultaten 

från detta projekt.  

Vid dimensionering av järnvägskonstruktioner beaktas tåglaster enligt de europeiska last-

bestämmelserna, beskrivna i Eurokod. I avsnitt 3.7.4 görs en genomgång av dessa be-

stämmelser.  

Inom den internationella järnvägsunionen UIC (Union Internationale des Chemins de 

fer) har den arbetsgrupp som arbetar med revidering av UIC 719, Earthworks, föreslagit 

tåglaster lämpliga för geokonstruktioner, vilket redovisas i avsnitt 3.7.5. 

De svenska tåglastbestämmelserna för geokonstruktioner redovisas i TK Geo 13 (Trafik-

verket, 2014a). Stabilitetsanalyser för befintlig och ny järnväg utförs med 2D-analyser, 

där tåglasten beaktas genom en långsträckt linjelast (trafiklast 1). Axellasten samt last 

över boggi har störst inverkan vad gäller de geokonstruktioner som ligger nära spårkon-

struktionen, exempelvis ballast, frostisolering, underballast, högt liggande trummor och 

lättfyllning. Boggilasten beaktas genom en trafiklast med begränsad längd i spårets längd-

led (trafiklast 2).  Långsträckt last (trafiklast 1) och boggilast (trafiklast 2) beskrivs i av-

snitt 3.7.6.  

I avsnitt 3.7.7 görs jämförelser mellan olika trafiklastmodeller. 

I avsnitt 3.8 beskrivs de tåglaster som tillämpas vid olika jämförande stabilitetsberäk-

ningar med analytiska beräkningsmodell i kapitel 8.  

För bankonstruktioner beaktas enligt dagens praxis endast broms- och accelerationskraf-

ter samt sidokrafter i spår vid dimensionering av broar och påldäck, se TRVINFRA-00227 

(Trafikverket, 2021) och SS-EN 1991-2. Dessa laster beskrivs inte i denna rapport. 
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3.2 Tågtyper 

Lieberenz och Piereder (2011) beskriver utvecklingen i Tyskland av banunderbyggnadens 

uppbyggnad samt axellaster och tåghastigheter från mitten på 1800-talet till slutet på 

1900-talet. I Figur 3-1 visas utvecklingen av axellast och tåghastighet för persontåg och 

godståg mellan 1835 till 1995. Någon liknande sammanställning finns inte för det 

svenska järnvägsnätet, men man kan anta att det skett en liknande utveckling av laster 

och hastigheter även i Sverige under denna period. Under andra halvan av 1800-talet ut-

vecklades axellasterna från ursprungliga 2 ton till 12 ton i Tyskland. Linjelasten under 

1800-talet kan uppskattas till ca 2 – 5 ton/m. Under slutet på 1800-talet infördes boggi-

vagnar i Sverige. Boggin har vanligen fyra hjul, som sprider fordonets last på två axlar. 

Tåghastigheten för persontåg i Tyskland utvecklades under andra halvan av 1800-talet 

från ursprungliga 25 km/h till 90 km/h och för godståg från 25 km/h till 35 km/h.  

  

Figur 3-1. Ökning av axellast och tåghastighet i Tyskland under perioden 1835 till 1995 (Lie-

berenz och Piereder, 2011).  

Under 1900-talet fortsatte last- och hastighetsutvecklingen och i slutet på 1900-talet var 

den maximala axellasten 22,5 ton och den maximala tåghastigheten för persontåg 300 

km/h och för godståg 160 km/h i Tyskland. I Sverige ökade tåghastigheten under den här 

perioden till maximala 200 km/h för persontåg och 100 km/h för godståg och axellasten 

till 30 ton på Malmbanan.    

Järnvägar trafikeras av både persontåg och godståg, vilka kan ha mycket varierande ut-

formning och belastning. Tabell 3-1 visar ett exempel på de tågtyper som trafikerade det 

svenska järnvägsnätet under 1990-talet.  
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Tabell 3-1. Axellast, metervikt och hastighet hos olika tågtyper (Banverket, 1994).  

Tågtyp 

 

Axellast 

(ton) 

Metervikt 

(ton/m) 

Hastighet 

(km/h) 

Malmtåg 25,0 11,9 50 

Ståltåg Luleå-Blg 22,5 6,8 90 - 100 

Godståg ”Coils” 22,5 7,5 100 

Godståg Stax D2 22,5 6,4 100 

Persontåg intercity 20,0 3,0 130 - 160 

Snabbtåg X 2000 18,2 4,3 200 

Snabbtåg UB 2X 13,8 2,5 200 

Lokaltåg X10 14,0 2,4 140 

 

Sedan Tabell 3-1 togs fram har Malmbanan börjat trafikeras med vagnar med 30 tons ax-

ellast sedan drygt 20 år, se Figur 3-2 och idag körs det provtrafik med 32,5 tons axellast. 

Inom det övriga järnvägsnätet har många bandelar börjat trafikeras med godståg med 25 

tons axellast, se Figur 3-3. 

  

Figur 3-2. Malmvagn Uno, axellast 30 t och hastighet 60 km/h (Smekal et al., 2016).  
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Figur 3-3. Sgmmns-w 982 P=25 t, V = 100 km/h (Smekal et al., 2016).  

Tunga transporter innebär tågtyper som överskrider banans normalt tillåtna belastnings-

värden (högre axellast och/eller högre metervikt). Dessa får framföras på järnvägsnätet 

efter specialtillstånd, se avsnitt 3.3. 

3.3 Specialtransporttåg 

Tunga transporter avser tågtyper som överskrider banans normalt tillåtna belastnings-

värde (högre axellast och/eller högre metervikt) enligt banans linjekategori. Tunga trans-

porter får framföras på järnvägsnätet efter specialtillstånd. Omformare eller ABB:s trans-

formatortransporter får ofta transporttillstånd med kortare giltighetstid ifall det är en en-

staka transport. Vissa av ABB:s transformatorer går dock på transporttillstånd på årsba-

sis, i de fall de har ett flertal likadana transformatorer som ska levereras under en längre 

tidsperiod. Exempel på specialvagnar (Banverket, 1994), redovisas i Tabell 3-2.  

Tabell 3-2. Exempel på axellast, metervikt och hastighet för specialvagnar (Banverket, 1994).  

Vagntyp Totalvikt 

(ton) 

Antal 

Axlar 

Längd 

(m) 

Axellast 

(ton) 

Metervikt 
(ton/m) 

över 

buffert  boggi 

Hastighet 

(km/h) 

Asea Uaa 
 

725 32 72,9 22,5 9,9 13,3 30 

Uaai-z 
(Q51) 

363 18 39,6 20,0 9,2 11,2 30 

Uaais-u 
 

132 6 18,3 22,5 7,2 9,7 90 

Mobil omfor-
mare Q48 

(Qee) 
142 6 10,8 23,0 13,1 - 20 

 

I Figur 3-4 visas exempel på specialtransportvagn Q73 Uaai-xxy som i första hand är av-

sedd för transport av tunga transformatorer och används främst på sträckan Ludvika 

(ABB) – Frövi och vidare till Norrköping. Vagnen har en metervikt över buffert på 9,9 

ton/m och metervikt över boggi på 13,3 ton/m. 
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Figur 3-4. Q73 Uaai-xxy P = 22.5 t, V = 30 km/h, mv=9,9 t/m, 32 axlar (Smekal et al., 2016).  

För godståg med enstaka vagnar med tung last insätts enligt Sandegren (1970) ofta lätta 

skiljevagnar i varierande antal mellan vagnarna med tung last. Därmed blir längden på 

den tunga lasten kort, vilket är gynnsamt med hänsyn till stabiliteten. Vidare kan hastig-

heten begränsas så att de dynamiska tillskotten blir minimala. 

3.4 Linjekategorier 

Järnvägsnätet är uppdelat i linjekategorier. Linjekategorin anger en bansträckas bärför-

måga med avseende på Största Tillåten AXellast (stax) och Största Tillåten Vikt per Meter 

(stvm) (Trafikverket, 2015b). Olika linjekategorier redovisas i Tabell 3-3. Ett fordons lin-

jekategori, eller lastgräns för en godsvagn, ska vara lägre eller lika med banans linjekate-

gori samt krav relaterade till hastighet. Tabellen baseras på linjeklassificeringssystemet 

enligt SS-EN 15528. 

Linjekategorierna beskrivs med en kombination av bokstäver och siffror där bokstäverna 

står för största tillåtna axellast och siffrorna står för största tillåtna vikt per meter. Rang-

ordningen A till E innebär att A står för en lägsta axellasten och E den högsta. Lägsta siff-

ran innebär lägst vikt per meter och högsta siffran högst vikt per meter (Trafikverket, 

2015b). 

Varje linjekategori definieras av en lastmodell baserad på referensvagnar, det vill säga en 

vagn med specifik utformning och last. Gemensamt för samtliga referensvagnar i linjeka-

tegorierna A till E5 är att axelavstånd i boggi (a) är 1,8 m och avståndet mellan yttersta 

axeln och buffert (b) är 1,5 m. Vagnarnas längd över buffert (L) och avstånd mellan de två 

innersta axlarna (c) varierar beroende på största tillåtna axellast (stax) och största tillåtna 

metervikt (stvm). Se Figur 3-5. Lastmodellen för varje linjekategori representeras av ett 

obegränsat antal sammankopplade referensvagnar. 

  

Figur 3-5. Geometriska måttbeteckningar för godsvagn med två 2-axliga boggier (4-axlig) (Tra-

fikverket, 2015b).  
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Exempel på referensvagn för linjekategori E4 visas i Tabell 3-4. 

Tabell 3-3. Linjekategorier på Trafikverkets spåranläggning (Trafikverket, 2015b). I SS-EN 15528 

redovisas ytterligare en linjekategori E6 med stax 25 ton och stvm 10 ton/m.  

  

*     linjekategori tidigare benämnd Malm30 - Obs specifik vagn  

**   ny linjekategori för malmtrafik - Obs specifik vagn   

Tabell 3-4. Referensvagn för linjekategori E4 (Trafikverket, 2015b).  

 

  

I Figur 3-6 visas linjekategorier för Sveriges järnvägsnät. Av kartan framgår att stora de-

lar av järnvägsnätet är klassade för stvm lägre än 8 ton/m och stax lägre än 25 ton. Trots 

det har Sverige en omfattande trafik med tåg med stax 25 ton och stvm 8 ton/m. 25-tons-

trafiken går som specialtransporter med tungt transportvillkor för de sträckor som är 

klassade för lägre axellast än 25 ton. Systemtransporter, typ norra och södra stålpendeln 

(Luleå-Borlänge-Oxelösund) går på årsvisa transporttillstånd som förnyas/förlängs varje 

år.  
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Figur 3-6. Linjekategorier för Sveriges järnvägsnät. Redovisning från BIS (Trafikverket, 2019b).  
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Malmbanan mellan Luleå och Narvik är klassad för stax 30 ton och stvm 12 ton/m. Trots 

att sträckan är officiellt uppgraderad, så hanteras LKAB/MTAB:s trafik på Malmbanan av 

Trafikverket som en tung transport, med årliga transporttillstånd. Det planeras även för 

en höjning av axellasten till 32,5 ton och linjelasten till 13 ton/m. 

3.5 Linjelastens variation på en bansträcka 

För att utreda vilka tåglaster som vanligtvis trafikerar en järnvägssträcka gjordes en sam-

manställning av de linjelaster som trafikerade sträckan Örebro – Hallsberg under peri-

oden 1993-02-25 till 1993-03-25 (Banverket, 1994). Totalt passerade på sträckan under 

ett vardagsdygn 163 tåg, varav hälften var godståg. Under hela mätperioden gjordes 2461 

tågöverfarter på sträckan. Fördelningen i lastintervall visas i Figur 3-7. 

  

Figur 3-7. Tågvikter (ton/m) vid 1 månads trafik (Örebro-Hallsberg / Hallsberg-Örebro) (Banver-

ket, 1994).  

Sammanställningen visar att de flesta tågen har en linjelast som är mindre än 3 ton/m. 

Vid mättillfället var banan klassificerad i linjekategori D2, vilket motsvarar tillåten axel-

last på 22,5 ton och tillåten linjelast på 6,4 ton/m. Idag går 25-tons godstrafik på banan 

med årsvisa transporttillstånd. Det innebär att vid en motsvarande beräkning idag, borde 

andelen tåg med linjelast större än 6 ton/m vara högre. 

I Figur 3-8 visas sannolikhetsfördelningen för linjelaster baserad på den mätning som re-

dovisats ovan. Fördelningsfunktionen visar sannolikheten för att tåglasten ska vara 

mindre än ett visst värde. 
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Figur 3-8. Fördelningsfunktion för tåglaster mellan Örebro – Hallsberg 1993-02-25 till 1993-03-25 

(Banverket, 1994).  

95% fraktilen motsvarar enligt Figur 3-8 en linjelast på 50 kN/m (5 ton/m). 98% fraktilen 

motsvarar banans stvm, dvs. 64 kN/m (6,4 ton/m).  

Enligt Eurokod SS-EN 1991-2 motsvarar det karakteristiska värdet på trafiklasten för 

vägbroar sannolikheten för ett överskridande 5 % under en 50-årsperiod, dvs. 95 % frakti-

len. För järnvägsbroar anges en karakteristisk utbredd last på 8 ton/m samt fyra punkt-

laster (axellaster) på 25 ton enligt lastmodell LM 71. Det bör dock påpekas att LM 71 inte 

motsvarar en verklig tågbelastning utan är en hopslagning av två sätt att betrakta tågbe-

lastning: tåglast från boggier och kontinuerligt utbredd tåglast. Lastmodell LM 71 mots-

varar linjekategori E4 enligt Tabell 3-3. Vilken sannolikhet för överskridande denna last 

motsvarar anges inte i SS-EN 1991-2. Eftersom det kan förekomma överlast på tågtrans-

porter (verklig tåglast som överskrider tillåten tåglast enligt en viss linjekategori) är det 

rimligt att anta att sannolikheten för överskridande av den angivna karakteristiska lasten 

motsvarar några procent. Järnvägsbroar dimensioneras även för en lastmodell SW/2 som 

representerar tunga transporter, se avsnitt 3.7.   

Som underlag för utmattningsberäkning av järnvägsbroar, anges även tåglastfördelning i 

SS-EN 1991-2, för olika trafikförutsättningar. För normaltrafik med axellaster mindre el-

ler lika med 22,5 ton (motsvarande linjekategori D4) anges fördelning enligt Figur 3-9 (A) 

och för tung trafik med axellast på 25 ton (motsvarande linjekategori E4) anges fördel-

ning enligt Figur 3-9 (B). I Figur 3-9 (C) redovisas tåglastfördelningen vid 1 månads tra-

fik mellan Örebro och Hallsberg 1994.  
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(A)  

  

(B)  

  

(C)  

Figur 3-9. Trafiklastfördelning för normaltrafik med axellaster ≤ 22,5 ton (A), för tung trafik med 

axellast 25 ton (B) och vid 1 månads trafik mellan Örebro och Hallsberg 1993 (C). Baserat på SS-

EN 1991-2 och Banverket (1994).  
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Av Figur 3-9 framgår att den trafiklastfördelning som uppmättes mellan Örebro och 

Hallsberg 1993 avviker från de fördelningar som redovisas i SS-EN 1991-2. Medelvärdet 

för Örebro-Hallsberg är cirka 22 kN/m, medelvärdet för normaltrafik med 22,5 tons axel-

last enligt SS-EN 1991-2 är 38 kN/m och medelvärdet för tung trafik med 25 tons axellast 

enligt SS-EN 1991-2 är 55 kN/m. Sträckan Örebro-Hallsberg är en bana med blandad 

trafik av person- och godståg, dvs. normaltrafik. De tåglastfördelningar som tillämpas en-

ligt SS-EN 1991-2 bör därför vara väl på säkra sidan. Det bör dock påpekas att om en 

mätning utfördes idag mellan Örebro och Hallsberg borde medellinjelasten vara högre på 

grund av en ökad andel godstrafik med 25 tons axellast. 

3.6 Mätningar av spänningar från tåglast till undergrunden 

Vid Banverket bedrevs under perioden 1991 till 1998 ett FoU-projekt för att analysera 

jordens beteende vid cyklisk och dynamisk tåglast. Bland annat utfördes fältmätningar 

och laboratorieförsök (Zackrisson et al., 1998). Nedan redovisas några resultat från de 

fältmätningar som redovisas i rapporten. 

Mätningar utfördes av rörelser, jordtryck, portryck och vibrationer vid tågpassage på 

Bergslagsbanan vid Alvhem. Jorden i sektionen vid Alvhem består överst av postglacial 

lera som är organisk och innehåller skal av musslor och snäckor som underlagras av ett 1 

m tjockt lager svallsediment av silt, följt av glaciala sulfidhaltiga leror till stort djup. Ba-

nan är ett enkelspår. 

Mätningarna visade tydliga rörelser för respektive boggi i ett RC-lok, med viss återgång av 

rörelsen mellan främre och bakre boggi, se Figur 3-10. 

  

Figur 3-10. Rörelser på 0,5 m djup under spåret (ruk) för ett RC-lok med tåghastighet 90 km/h 

(Zackrisson et al., 1998).    

Rörelserna på olika djup under spåret visade, för ett passerande RC-lok, ett hastighetsbe-

roende, se Figur 3-11. 
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Figur 3-11. Rörelser vid tågpassage med ett RC-lok, med olika hastigheter och på olika djup 

(Zackrisson et al., 1998).  

Jordtrycksmätningar utfördes vertikalt och horisontellt på 2,5 – 4 m djup i spårmitt för 

ett RC-lok med olika hastigheter. Resultaten från mätningar av horisontaltryck vinkelrät 

spåret redovisas i Figur 3-12. Resultaten från mätningar av horisontaltryck parallellt spå-

ret redovisas i Figur 3-13. Uppmätta horisontaltryck uppvisar stor spridning, men är inte 

hastighetsberoende. Mätningarna av horisontaltryck parallellt spåret är relativt samstäm-

miga. Horisontaltrycket vinkelrätt spåret visar skillnader mellan resultat från norrgående 

och sydgående tåg. Någon förklaring till dessa avvikelser ges ej i rapporten. 

  

Figur 3-12. Ökning av horisontaltryck i spårmitt vinkelrät spåret på olika djup, vid passage av RC-

lok med olika tåghastighet. S står för sydgående tåg och N för norrgående tåg (Zackrisson et al., 

1998).  
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Figur 3-13. Ökning av horisontaltryck i spårmitt parallellt spåret på olika djup, vid passage av RC-

lok med olika tåghastighet (Zackrisson et al., 1998). 

Resultaten från mätningar av vertikaltryck på 2,4 m djup i spårmitt redovisas i Figur 

3-14. Uppmätta vertikaltryck uppvisar en stor ökning då tåghastigheten ökar från 50 

km/h till 90 km/h, men samtidigt en stor minskning av vertikaltrycket vid ökning av has-

tigheten från 90 km/h till 130 km/h. Något tydligt samband mellan ökning av vertikalt-

ryck och tåghastighet kan därför inte utvärderas från mätningarna. 

Förhållandet mellan ökat horisontaltryck och vertikaltryck från tåglasten varierar mellan 

cirka 0,35 - 0,5 (om det bortses från det avvikande värdet på mätt vertikaltryck vid 90 

km/h). 

Portycksmätningarna under spår visade vid tågpassage endast en ökning på någon tion-

dels kPa i den organiska leran på 4 m djup under räls underkant. I ett siltlager på 8 m 

djup uppmättes portrycksökningar varierande mellan 1 till 2 kPa. Vid statisk belastning 

från ett RC-lok var de genererade portrycken på 4 och 8 m djup av samma storleksord-

ning som vid tågpassage. 
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Figur 3-14. Ökning av vertikaltryck i spårmitt på 2,4 m djup, vid passage av RC-lok med olika 

tåghastighet (Zackrisson et al., 1998).  

I rapporten anges inte vilken axellast RC-loket hade vid mätningarna, men man kan anta 

att ett RC-lok har en axellast på cirka 20 ton. I Figur 3-15 redovisas en överslagsberäk-

ning av lastspridning mot djupet med 2:1-metoden, för en boggilast på 20 ton. På 2,4 m 

djup erhålls en tillskottsspänning på cirka 23 kPa.  

I rapporten Tidsberoende lastberäkningar i Plaxis 2D och 3D (Wellershaus, 2015) redovi-

sas beräknade spänningar mot djupet för olika vagnstyper (rörlig last) för en bank upp-

byggd av 1,4 - 1,6 m makadamballast och underballast på skumglas. Beräkningar har ut-

förts med olika styvhetsvärden för material runt skumglaslagret. Intressant att notera är  

att för exempelvis fall M2-06 (vagnstyp Q48/49), där styvheten i makadamballast och un-

derballast är ca 10 gånger högre än för fall M1-06 (vagnstyp Q48/49), är tillskottsspän-

ningen för M2-06 ca 2,3 gånger lägre på ca 2,5 m djup jämfört med fall M1-06. Överbygg-

nadsmaterial med hög styvhet ökar således lastspridningen och minskar belastningen på 

underliggande jord/material. Beroende på val av styvheter erhålls tillskottspänningar va-

rierande mellan cirka 15 – 30 kPa på 2,4 m djup.  

Eftersom tåglastens spridning mot djupet beror av styvheter i aktuell sektion förefaller 

uppmätta tillskottsspänningar i Alvhem på 15 – 23 kPa vara rimliga, även om det kvar-

står frågetecken kring hastighetsberoendet. Om uppmätta portrycksändringar vid tågbe-

lastning ska betraktas som verkliga eller som en effekt av att mätutrustningen för port-

ryck inte klarar av att mäta snabba lastförlopp går inte att bedöma.  

Tågets hastighet (km/h) 

Lok 1  

Lok 2 

0  50  100  150 

8 10

0 

25  

20  

10  

5 

15  



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

49 (306) 

Figur 3-15. Lastspridning mot djupet beräknat med 2:1-metoden, för boggilast med 20 tons axel-

last. 

Figur 3-16. Tåglastens lastspridning mot djupet för olika vagnstyper (Wellershaus, 2015). Blått 

streck motsvarar överkant skumglas. Modell 1 (M1) och modell 2 (M2) har olika styvhet för omgi-

vande material. -01 till -06 motsvarar olika vagnstyper. 
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3.7 Tåglastmodeller 

3.7.1 Jämförelse mellan långsträckt linjelast och begränsad tung transportlast vid 

stabilitetsberäkningar 

Tunga transporter innebär tågtyper som överskrider banans normalt tillåtna belastnings-

värden (högre axellast eller högre metervikt) enligt banans linjekategori. Dessa får fram-

föras på järnvägsnätet efter specialtillstånd. Tunga transporter är normalt begränsade i 

längd och för att minska belastningen på banan kan man även sätta in lätta skiljevagnar 

mellan de tunga vagnarna. Enligt Sandegren (1970) beaktas risken för stabilitetsbrott på 

grund av tunga transporter genom att anta en kalottglidyta, dvs. ett sätt att beakta 3D-ef-

fekterna.   

Tidigare trafiklastregler för geokonstruktioner från början av 2000-talet omfattade last-

fallet "tung transportlast”. Den tunga transportlasten utgörs av en tung standardtrans-

portlast, med lasten fördelad på 2,5 m bredd. Lasten antas angripa i nivå med underkant 

sliper, se Figur 3-17. Syftet med beräkningar för den tunga transportlasten var att nya ba-

nor eller banor som man avsåg att bygga om, skulle anpassas för en standardiserad tung 

transportlast. Den tunga transportlasten enligt Banverkets trafiklastregler BVS 585.12 

(Banverket, 2004) överensstämmer med lastmodell SW/2 enligt SS-EN 1991-2. 

Vid totalsäkerhetsanalys tillämpades lasten 60 kN/m2, vilket motsvarar en linjelast på 

150 kN/m. 

Figur 3-17. Lastfördelning för tung transportlast (Banverket, 2004). 

Banverket (1994) utförde typberäkningar för odränerade förhållanden för en förenklad 

järnvägssektion med bank på torrskorpelera följt av lera med odränerad skjuvhållfasthet 

på 15 och 20 kPa. Beräkningarna gjordes för att kunna jämföra skillnader i säkerhetsnivå 

mellan 2D-beräkning med cirkulärcylindrisk glidyta, cirkulärcylindrisk glidyta med beak-

tande av ändyteeffekter enligt Vägverkets publikation 1986:6 (Vägverket, 1986) och en 

tredimensionell kalottglidyta. Kalottglidytan (en sfärisk glidyta) beräknades med Banver-

kets beräkningsprogram SFAER. Det framgår inte av rapporten vilken beräkningsmodell 

som användes för beräkning av kalottglidytan, men sannolikt baserades beräkningen i 

SFAER på en äldre modell presenterad av Bjurström (1944), med beräkning av säkerhet 

för en ”skålformad” glidyta. I de tredimensionella beräkningarna valdes den belastade 

sträckan till längden på vagnen Uaai-z, varför beräkningarna gjordes för en vagn med 
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längden 17 m, se Figur 3-18. Beräkningarna utfördes för linjelasterna 110 kN/m och 150 

kN/m. I Tabell 3-5 visas resultaten från beräkningarna. 

Resultaten av beräkningarna visade som väntat att betydligt högre säkerhetsfaktorer er-

hålls då ändyteeffekter beaktas (enligt Vägverkets publikation 1986:6 (Vägverket, 1986) 

och ännu högre säkerhetsfaktor då beräkningar utförs med en kalottglidyta jämfört med 

en tvådimensionell beräkning. Enligt Sandegren (1970) erhålls ca 15 % högre säkerhets-

faktor då beräkningar utförs med kalottglidyta, jämfört med en tvådimensionell cirkulär-

cylindrisk glidyta. Beräkningar enligt Banverket (1994) gav cirka 80 – 85 % högre säker-

hetsfaktor för en kalottglidyta, jämfört med en tvådimensionell cirkulärcylindrisk glidyta. 

Det bör dock påpekas att om beräkningarna istället utförts för hela tågets längd, dvs. cirka 

40 meter, se Figur 3-18, hade skillnaderna mellan tvådimensionell och tredimensionell 

säkerhetsfaktor blivit mindre. 

Figur 3-18.  Uaai-z (Banverket, 1994). 

Tabell 3-5. Beräknad säkerhetsfaktor Fc vid olika tåglaster och olika skjuvhållfasthet i lera. Beräk-

ning med kalottformad glidyta, cirkulärcylindrisk glidyta med beaktande av ändyteeffekter och 

tvådimensionell cirkulärcylindrisk glidyta utan hänsyn till ändyteeffekter. Efter Banverket (1994). 

Last cu 

(kPa) 

Fc 

(ka-
lottgli-
dyta) 

Fc 

(cirkulärcylindrisk glidyta. 
Beaktande av ändyteef-

fekter) 

Fc
 

(cirkulärcy-
lindrisk glid-

yta.) 

Tung transport 150 kN/m. 

Oändlig lastutbredning 
för 2D. Utbredning i längdled 

17 m för 3D. 

15 2,03 1,45 1,09 

20 2,51 1,82 1,38 

110 kN/m. 

Oändlig lastutbredning 
för 2D. Utbredning i längdled 

17 m för 3D. 

15 2,21 1,57 1,18 

20 2,73 1,97 1,49 

Man kan även jämföra säkerhetsfaktorerna för den tvådimensionella beräkningen för lin-

jelast 110 kN/m med 3D-beräkningarna för tung transportlast. I ovanstående beräk-

ningar erhålls 22 – 23 % högre säkerhetsfaktor för en cirkulärcylindrisk glidyta med än-

dyteeffekter för tung transportlast och 68 – 72 % högre säkerhetsfaktor för en kalottglid-

yta för tung transportlast, jämfört med en tvådimensionell cirkulärcylindrisk glidyta för 

linjelast 110 kN/m. Det bör även här påpekas att om beräkningarna istället utförts för 

hela tågets längd, dvs. cirka 40 meter, se Figur 3-18, hade skillnaderna sannolikt blivit 

mindre. 

17 m 40 m 
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Den tunga transportlasten enligt BVS 585.12 (Banverket, 2004) togs bort i den första 

versionen av TK Geo 2009 (Banverket/Vägverket, 2009). Enligt Karlsson (2020/2021) 

togs lastfallet bort då man bedömde att tvådimensionella beräkningar för konventionella 

tåg (110 kN/m) utan 3D-effekter blir dimensionerande jämfört med tunga transporter 

(150 kN/m) med begränsad utbredning och 3D-effekter samt att tredimensionell beräk-

ningsmetodik inte bedömdes som tillräckligt tillförlitlig. I nuvarande tåglastbestämmelser 

för stabilitetsberäkningar enligt TK Geo 13 (Trafikverket, 2014a) tillämpas ej beräkningar 

för tung transportlast.     

3.7.2 Metoder för att beakta dynamiskt lasttillskott 

Nedan presenteras olika sätt att beakta dynamiska lasttillskott för geokonstruktioner, 

spår och broar belastade med järnvägstrafik. Det dynamiska tillskottet beaktas genom att 

öka den statiska lasten med ett visst procentuellt tillskott. Det dynamiska lasttillskottet 

ska inte förväxlas med de dynamiska effekter som kan uppkomma på grund av att tåglas-

ten är en rörlig last, där effekterna är beroende av undergrundens egenskaper, axellasten 

och tåghastigheten. Dessa effekter presenteras i avsnitt 3.7.3, med exempel från Ledsgård 

på Västkustbanan, där dynamiska resonanseffekter uppkom vid snabbtågstrafik i slutet 

på 1990-talet. I avsnitt 4.4 presenteras även den modell som tillämpas vid Deutsche Bahn 

för att prognosticera sättningar och spårlägesfel orsakade av tågens axellast och hastighet.  

3.7.2.1 Dynamiskt lasttillskott för geokonstruktioner - historik 

Den last som går ned i slipern består av en statisk lastdel som härstammar från axellasten 

och en högfrekvent dynamisk lastdel, som beror av tåghastigheten, ojämnheter på räl och 

hjul och på spårlägesfel. I det dynamiska tillskottet ingår inte dynamiska resonanseffekter 

från höghastighetståg, se vidare TK Geo 13, avsnitt 18.  

Sandegren (1970) beskriver den praxis som tillämpades på SJ under den senare halvan av 

1900-talet gällande stabilitetsberäkningar i det befintliga järnvägsnätet. För banor med 

stvm 8,1 ton/m tillämpades vid beräkningarna normalt en långsträckt last på 100 kN/m. 

Vissa huvudlinjer beräknades dock för 110 kN/m. Det betyder att den beräkningsmässiga 

linjelasten var 23 – 36 % högre än den tillåtna statiska linjelasten på banorna. Vad som 

ingick i lastuppräkningen framgår inte av SJ Meddelande 24 (Sandegren, 1970), men 

sannolikt ingick i den procentuella höjningen en del för att beakta dynamiskt tillskott, en 

del för att beakta överlast och möjligen kan det även tagits höjd för framtida linjelastök-

ningar.  

I Banverkets standard Trafiklaster vid dimensionering av geokonstruktioner (Banverket, 

2004) är den beräkningsmässiga linjelasten, vid beräkning enligt totalsäkerhetsfilosofi, 

32 – 38 % högre än den statiska linjelasten för tåghastigheter över 70 km/h, vilket i stort 

sett motsvarar tidigare praxis. Enligt underlagen till föreskriften utgicks från den statiska 

linjelasten 80 kN/m för linjekategori med stvm 8 ton/m. Den statiska linjelasten förstora-

des sedan med ett dynamiskt lasttillskott på 20 % och sedan lades det på 10 % för över-

last. Detta resulterade i en last på 105,6 kN/m vilket avrundades uppåt till 110 kN/m för 

att erhålla samma beräkningsmässiga linjelast som tillämpades enligt tidigare praxis. Las-

ten fördelades sedan på sliperslängden 2,5 m, vilket ger 44 kPa. Således (1,2 x 1,1 x 1,04 x 

80) / 2,5= 44 kPa. 2D-lasten 110 kN/m, som används för banor med stvm 8 ton/m, ska



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

53 (306) 

också omfatta tåglaster från tunga transporter som har högre linjelast, men har begrän-

sad tåglängd. För linjekategori med stvm 10 ton/m (Malmbanan) gjordes samma beräk-

ning dvs. 100 x 1,2 x 1,1 = 132 kN/m. Här gjordes dock ingen avrundning uppåt. För 

boggilast dvs. koncentrerade laster från tågaxlar, se Figur 3-36, tillämpas ett dynamiskt 

lasttillskott på 1,2 samt en höjning på 10 % för överlast.  

I TK Geo 13 (Trafikverket, 2014a) inkluderas det dynamiska tillskottet i angivna tåglaster 

vid beräkning enligt totalsäkerhetsfilosofi. Reduktion av det dynamiska tillskottet görs för 

hastigheter lägre än 70 km/h enligt Tabell 3-6. För ett stillastående tåg motsvarar redukt-

ionen en linjelast på 91,3 kN/m för linjekategori E4 med stvm 8 ton/m, vid beräkning 

med karakteristiska materialvärden. Således motsvarar den beräkningsmässiga linje-

lasten för ett stillastående tåg 80 x 1,1 x 1,04 =91,5 kN/m där hänsyn tas till 10 % över-

last och 4 % avrundningshöjning.   

Tabell 3-6. Reduktion av dynamiskt lasttillskott (Trafikverket, 2014a). 

Hastighet v (km/h) Tåglast 1 och 2 

v>70 1,0 

40<v≤70 0,92 

0<v≤40 0,83 

0 0,83 

Det finns en hel del mätningar utförda av de dynamiska effekterna på spårkonstruktion 

och hjul på grund av olika faktorer, såsom orunda hjul, spårkvalitet, dåliga svetsar, axel-

last, hastighet och olika typer av mellanlägg (mellan räl och sliper). I Figur 3-19 visas 

mätningar av ökning av hjullast vid olika spårkvalitet och hastighet.  

Figur 3-19. Q-kraft (hjullast) för 22,5 tons axellast och olika spårkvalitet s (standardavvikelse av 

vertikalt spårläge) och hastighet V (Esveld, 2015).  

En hjulplatta uppstår när ett hjul av någon anledning glider mot rälsen i stället för att 

rulla. I Figur 3-20 visas exempel på en hjulplatta. I Figur 3-21 visas effekten av hjulplattor 

på hjullasten. Det kan ses i figuren att ju större nedslitning som hjulet erhållit desto större 
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dynamiskt lasttillskott uppkommer i kontaktpunkten hjul-räl. Den högfrekventa delen av 

det dynamiska lasttillskottet (>500 Hz) ökar med ökad tåghastighet. Dynamiskt lasttill-

skott med frekvens under 100 Hz påverkas dock inte av tåghastigheten. I Figur 3-22 visas 

hjulkraftens förändring med tåghastigheten vid en hjulplatta. P1 är hjulkraft med fre-

kvens >500 Hz, P2 hjulkraft med frekvens <100 Hz och ”Pad force” den kraft som går ned 

i mellanlägget mellan räl och sliper. Hjulplattor övervakas i järnvägsnätet med så kallade 

hjulskadedetektorer som finns utplacerade på olika ställen i järnvägsnätet. 

Figur 3-20. Foto visande en hjulplatta (Trafikverket, 2014c) 

Figur 3-21. Effekt av hjulplattor på hjullasten (Esveld, 2015). 

Figur 3-22. Beräknad hjulkraft med frekvens >500 Hz (P1), hjulkraft med frekvens <100 Hz (P2) 

och kraft som går ned i mellanlägget (Pad force) för olika tåghastigheter (Esveld, 2015). 
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I Figur 3-23 visas ökningen av hjullasten på grund av tåghastigheten. Mätningarna är ut-

förda av ORE kommitté D161 (ORE D161, 1983-1987). Hur dessa högfrekventa laster 

sprids till banunderbyggnaden och undergrunden är dock okänt, se även avsnitt 3.6. 

Figur 3-23. Q-krafter (hjullast) för olika hastigheter (Esveld, 2015). 

Något underlag som beskriver bakgrunden till de val av dynamiska tillskott som gjorts ge-

nom åren vid dimensionering av geokonstruktioner finns inte. Det finns inte heller några 

svenska mätningar som verifierar storleken på de dynamiska tillskotten till banunder-

byggnaden och undergrunden eller dess påverkan på undergrunden. Eftersom ojämn-

heter i hjul (så kallade hjulplattor) orsakar ett dynamiskt lasttillskott över den axel där 

hjulplattan finns och ojämnheter i rälen (spårlägesfel) normalt uppträder punktvis, är det 

dynamiska tillskottet i huvudsak relevant för dimensionering av geokonstruktioner som 

dimensioneras med avseende på axellasten och inte för linjelasten.  

Det finns också en järnvägstradition sedan lång tid tillbaka att tillämpa dynamiska till-

skott vid dimensionering av geokonstruktioner. Nedan visas ett exempel från de nordiska 

järnvägsförvaltningarna (Dehlbom et al., 2010): 

• Norge 1,25 

• Finland 1,33 

• Danmark 1,40 

• Sverige – endast dynamiskt tillskott 1,20 

• Sverige – dynamiskt tillskott inklusive överlast 1,32 – 1,38. 

Det bör påpekas att de dynamiska tillskott som redovisas för Norge, Danmark och Fin-

land även kan innehålla en del som tar hänsyn till överlaster. 

Bakgrunden till de dynamiska tillskotten som tillämpas vid stabilitetsberäkningar kan 

härledas till den praxis som tillämpats under lång tid för dimensionering av spårkon-

struktioner, vilket presenteras i avsnittet nedan. 
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3.7.2.2 Dynamiskt tillskott enligt Eisenmann och Esveld 

De dynamiska tillskotten som påverkar räl och sliper kan bli mycket stora för ett enskilt 

hjul eller en enskild axel, beroende på exempelvis hjulskador och räldefekter. Då linje-

lasten beaktas har det dynamiska tillskottet mindre inverkan eftersom olika axlars varie-

rande totala last (statisk och dynamisk) sprids över hela tåglängden. Enligt NBS (Nordiskt 

Bantekniskt Samarbete) (NBS-gruppen, 2001) kan Eisenmanns formler (Fastenrath, 

1977) tillämpas för att beräkna dynamiskt tillskott. Eisenmanns formler baseras på mät-

ningar i rälen. 

Den dynamiska förstoringsfaktorn (Dynamic Amplication Factor, DAF), benämnd Φ, be-

räknas som: 

Φ𝑔𝑜𝑑𝑠𝑡å𝑔 = 1 + 𝑡 ∙ 𝜑 ∙ 𝑣𝑔𝑜𝑑𝑠𝑡å𝑔 

Φ𝑝𝑒𝑟𝑠𝑜𝑛𝑡å𝑔 = 1 + 𝑡 ∙ 𝜑 ∙ 𝑣𝑝𝑒𝑟𝑠𝑜𝑛𝑡å𝑔 

där faktorer som beaktar hastigheten beräknas som: 

v𝑔𝑜𝑑𝑠𝑡å𝑔 = 1 +
(𝑣−60)

180
 (km/h) (godståg med v >60 km/h, sätts till 1 vid v <60 km/h) 

v𝑝𝑒𝑟𝑠𝑜𝑛𝑡å𝑔 = 1 +
(𝑣−60)

380
 (km/h) (persontåg med v >60 km/h, sätts till 1 vid v <60 km/h) 

där faktor som beaktar spårkvalitet används enligt nedan: 

φ = 0,1 (mycket god spårkvalitet) 

φ = 0,2 (medelgod spårkvalitet) 

φ = 0,3 (dålig spårkvalitet) 

där faktor som beaktar statistisk säkerhet används enligt nedan: 

t= 3 (betyder statistisk säkerhet 99,7+0,5= 99,85 %) 

t= 2 (betyder statistisk säkerhet 95,0+2,5= 97,5 %) 

t= 1 (betyder statistisk säkerhet 68,3+15,85= 84,15 %)  

Enligt NBS R32 (2001) bör t=3 tillämpas för spårkonstruktionen och t=1 tillämpas för 

ballast och undergrund. 

Om ovanstående ekvationer tillämpas för ett godståg med sth 100 km/h och ett persontåg 

med sth 250 km/h, för ett spår med medelgod spårkvalitet och t=1 erhålls dynamiska för-

storingsfaktorer enligt Tabell 3-7: 

Tabell 3-7. Dynamiska förstoringsfaktorer för godståg med sth 100 km/h och persontåg med sth 

250 km/h och med medelgod spårkvalitet.  

Tågtyp Dynamisk förstoringsfaktor 

Godståg 1,24 

Persontåg 1,3 
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Det betyder att för linjekategori E4 och lägre linjekategorier, erhålls för godståg med stvm 

mellan 6 – 8 ton/m en linjelast inklusive dynamiskt tillskott på 7,4 (1,24·6=7,4) till 9,9 

(1,24·8=9,9) ton/m och för persontåg med stvm mellan 2,5 – 5 ton/m en linjelast på 3,2 

(1,3·2,5=3,2) till 6,5 (1,3·5=6,5) ton/m.   

Esveld (2015) anger nedanstående formel för beräkning av DAF (Dynamic Amplication 

Factor), baserad på Eisenmann, som avviker från den som presenteras av NBS, för hastig-

het större eller lika med 60 km/h. Ingen skillnad görs här på gods- och persontåg. 

DAF = 1 + 𝑡 ∙ 𝜑 ∙ (1 +
(𝑣−60)

140
) för 60 km/h ≤ v ≤ 200 km/h 

Faktor som beaktar spårkvalitet tillämpas enligt beskrivning ovan. 

Faktor för statistisk säkerhet tillämpas enligt nedan: 

t= 3 (Rälspänningar, sliper och befästningar) 

t= 2 (Ballast, horisontalkraft) 

t= 1 (Kontakttryck och underbyggnad) 

I Figur 3-24 visas grafiskt variationen av DAF för olika spårkvalitet, statistisk säkerhet 

och tåghastighet. DAF är en dynamisk förstoringsfaktor (Dynamic Amplication Factor) 

och motsvarar Φ enligt Eisenmanns formler. 

Figur 3-24. DAF (Dynamic Amplication Factor) för olika spårkvalitet, statistisk säkerhet och tåg-

hastighet (Esveld, 2015).  

3.7.2.3 Dynamiskt tillskott för järnvägsbroar inklusive grundläggning enligt SS-EN 

1991-2 

För järnvägsbroar tillämpas, enligt SS-EN 1991-2, en dynamikfaktor som beror på spår-

kvaliteten och den så kallade bestämmande längden. Den bestämmande längden beror på 

typ av brokonstruktion (stål eller betong, med eller utan ballastbädd, avstånd mellan olika 

typer av balkar eller spannlängder). Denna dynamikfaktor är således inte tillämpbar för 

beräkning av dynamisk förstoringsfaktor för undergrunden.  

Lasteffekten från järnvägstrafik på grundläggning, stödmurar och för markpåkänning 

(dvs. på undergrunden) får, enligt SS-EN 1991-2, beräknas utan att beakta dynamiska ef-

fekter, dvs. med en dynamisk förstoringsfaktor på 1. 
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3.7.3 Dynamiska resonanseffekter, exempel Ledsgård 

Under 1997 observerades mycket höga accelerationsnivåer och spårrörelser i samband 

med tågpassage med X 2000-tåg med hastighet 200 km/h vid Ledsgård på Västkustba-

nan, Göteborg och Kungsbacka. Hastigheten sänktes först till 160 km/h och efter mät-

ningar och analyser till 140 km/h. Omfattande forskningsinsatser, mätningar och fält- 

och laboratorieundersökningar utfördes, vilket redovisas i rapporten Evaluation and Ana-

lyses of Measurements from the West Coast Line (Zackrisson et al., 1999). Nedan presen-

teras en kort sammanfattning av resultaten från projektet.  

Sträckan vid Ledsgård utgörs av ett dubbelspår där det ena spåret var relativt nybyggt. 

Det nya spåret byggdes i början på 1990-talet. Vid den aktuella sträckan, där dynamiska 

resonanseffekter uppkom, hade geotekniska undersökningar utförts som visade att un-

dergrunden består av torrskorpelera följt av något gyttjig lera, med vattenkvot varierande 

mellan cirka 90 till 100 %, ned till 6 m djup (KM, 1990). Området med gyttja, se Figur 

3-25, hade ej lokaliserats vid denna undersökning. Bankhöjden mellan sektion 24+100

till 24+300 varierade mellan 1,5 – 2 m. Någon dokumentation av utförd geoteknisk pro-

jektering, som svarar på frågan varför geotekniska förstärkningsåtgärder inte utfördes 

med hänsyn till sättningar, finns ej att tillgå. Det bör också påpekas att det geotekniska 

regelsystemet för nybyggnad av järnväg var outvecklat i början på 1990-talet. Hade pro-

jekteringen utförts under mitten på 1990-talet hade åtgärder, exempelvis kalkcementpe-

larförstärkning, erfordrats för att uppfylla de då gällande sättningskraven.  

Under 1997 - 1998 utfördes geotekniska undersökningar av det nybyggda spåret (upp-

spår - västra spåret), där de dynamiska resonanseffekterna var störst. Järnvägsbanken be-

stod av cirka 0,5 m makadamballast på 0,9 m underballast/bankfyllning av sand följt av 

cirka 1,5 m torrskorpelera på 3 m gyttja som överlagrar lös lera med ökande skjuvhåll-

fasthet mot djupet. Lerdjupet vid sträckan är cirka 50 m.  I Figur 3-25 visas en längdprofil 

av spåret, som visar omfattningen av gyttja i spårets längdled. Gyttjans vattenkvot varie-

rade mellan 170 – 200 % och konflytgränsen mellan 200 – 260 %.  

Det befintliga spåret, byggt under 1800-talet, var utfört utan förstärkning. Stora sätt-

ningar hade utbildats under drifttiden och banktjockleken var därför betydlig större än 

för den nybyggda banken.  

Figur 3-25. Omfattning av gyttja under spår vid Ledsgård, baserad på vattenkvotsbestämning i 

tio punkter (Holm et al., 2002).   
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Utförda mätningar av skjuvvågshastigheten, med olika fält- och laboratoriemetoder, vi-

sade värden på cirka 30 till 50 m/s i gyttjelagret under torrskorpan, med ökande skjuv-

vågshastighet mot djupet, se Figur 3-26. Dessa värden kan jämföras med tåghastigheten 

för snabbtåg, 200 km/h dvs. cirka 55 m/s. 

Figur 3-26.  Skjuvvågshastighet mot djupet vid Ledsgård (Zackrisson et al., 1999). 

Testkörningar utfördes med X 2000-tåg. Vid en tågpassage med hastigheten 200 km/h 

(cirka 55 m/s) visade mätningarna (ASAT-givare och accelerometrar) en nedåtgående rö-

relse på cirka 13 mm och en uppåtgående rörelse på cirka 7 mm, dvs. en amplitud på 

cirka 20 mm, se Figur 3-27. ASAT-mätning är ett system för automatiserad mätning av 

sättningen hos nedskruvade peglar, som utvecklades av SGI i början av 1990-talet (An-

dersson et al., 2015). Pegelns skruvspets roteras ner med foderrör och en typ av töjbar 

bälgslang som skydd för en inre skarvad stålstång. Stålstången överför skruvens sätt-

ningsrörelser till en fast monterad potentiometer vid markytan. Potentiometerns rörelser 

kan avläsas kontinuerligt och ge en bild av sättningsförloppet. 

Figur 3-28 visar att cirka 60 % av de uppåtgående och nedåtgående rörelserna erhölls i 

det lösa gyttjelagret med låg skjuvvågshastighet. Mätningarna visade också att kvasi-sta-

tiskt beteende dvs. tågpassage utan spårhävning, erhölls vid tåghastighet lägre än 70 

km/h, se Figur 3-29.  
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Figur 3-27. Uppåtgående och nedåtgående rörelser vid tågpassage mot tåghastighet (Zackrisson 

et al., 1999).  

Figur 3-28. Uppmätta jordrörelser med ASAT-givare vid tågpassage med 204 km/h i Ledsgård 

(Zackrisson et al., 1999).  
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Figur 3-29. Spårrörelser uppmätta vid Ledsgård för 10, 70, 174 och 185 km/h (Holm et al., 

2002).  

En hävning av spåret erhölls på cirka 1 – 2 mm efter testkörningarna med tåghastighet 

200 km/h, se Figur 3-30. Testkörningarna pågick under cirka 6 - 7 timmar. Större delen 

av hävningarna uppkom i fyllningslagret under slipers. Sista mätningen indikerar att viss 

del av hävningen minskar efter att höghastighetstrafiken avslutats. 

Mätningar av slipersrörelser utfördes både för det nybyggda spåret (uppspår-västra spå-

ret) och det befintliga spåret (nedspår - östra spåret), där banktjockleken var större på 

grund av de sättningar som utbildats sedan banans byggande, se Figur 3-31. I det ny-

byggda spåret var slipersrörelserna ungefär dubbelt så stora som för det befintliga spåret. 
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Figur 3-30. Permanent hävning av spår vid testkörningar i Ledsgård (Zackrisson et al., 1999). 

Figur 3-31. Totala slipersrörelser (nedåtgående + uppgående rörelse) för det västra spåret-USP 

(nybyggd bana, blåa och röda punkter) och det östra spåret-NSP (befintlig bana, gröna och 

svarta punkter) (Johansson, 2001).  

Statiska portrycksmätningar med stillastående tåg under 20 minuter visade portrycks-

ökningar på cirka 0,5 till 1,4 kPa. Portrycksökningarna minskade med cirka 0,5 - 1 kPa 

direkt efter att tågen flyttats bort. Baserat på resultatet från portrycksmätningarna och 

det faktum att inga permanenta deformationer erhölls i samband med testkörningarna 

drogs slutsatsen att ingen cyklisk nedbrytning uppkom i leran på grund av testkörning-

arna.  

Resultaten från de dynamiska portrycksmätningarna, som visade portryckshöjningar på 

upp mot 10 kPa vid tågpassage med hastighet 200 km/h, bedömdes som irrelevanta på 

grund av att använt mätsystem påverkades negativt av de höga accelerationsnivåerna. Det 
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bedömdes att registrerade portrycksnivåer vid tågpassage återspeglade accelerationsnivå-

erna, snarare än verkliga portryckshöjningar. 

De dynamiska resonanseffekterna uppträder vid låga frekvenser i jorden och beror i prin-

cip på att tågets hastighet är högre än jordens skjuvvågshastighet. Resultaten från mät-

ningarna indikerar att en våg erhålls i systemet spår/bankropp/undergrund, där vågen 

följer bakom tåget ungefär som en aktervåg bakom ett fartyg. Dämpningen av vågen 

minskar med ökad tåghastighet. Tvådimensionella och tredimensionella numeriska mo-

delleringarna utfördes i projektet och resultaten överensstämde väl med utförda mät-

ningar. I Figur 3-32 visas resultat från tvådimensionella FLAC-beräkningar för olika tåg-

hastigheter för en axel. Upp till 108 km/h (30 m/s) erhålls i huvudsak nedåtriktade rörel-

ser. Därefter ökar resonanseffekterna med ökade nedåtriktade och uppåtriktade rörelser. 

När hastigheten överstiger cirka 220 km/h (cirka 60 m/s) minskar de nedåtriktade och 

uppåtriktade rörelserna med ökad hastighet. Det påpekas också i rapporten att de dyna-

miska resonanseffekterna även påverkas av utformningen av tågsättet dvs. avstånd mel-

lan vagnar, boggis etc.
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Figur 3-32. FLAC2-beräkningar från Ledsgård för enaxlig boggi för olika tåghastigheter. Tåget rör 

sig från vänster till höger i figuren (Zackrisson et al., 1999).  

I Ledsgård varierade skjuvvågshastigheten i gyttjelagret mellan 30 till 50 m/s, dvs. 108 

till 180 km/h, vilket motsvarar de tåghastigheter där stora uppåtgående och nedåtgående 

rörelser uppmättes i Ledsgård. 

De dynamiska resonanseffekter som beskrivs i detta avsnitt är ett helt annat fenomen än 

de dynamiska effekter med hög frekvens som erhålls vid kontaktytan mellan hjul och räl 

och som beaktas med dynamisk förstoringsfaktor, beskrivet i avsnitt 3.7.2. Metodik för 

att ta hänsyn till risk för dynamiska resonanseffekter, så som i Ledsgård, vid nybyggnat-

ion och ombyggnation av järnväg för höga hastigheter redovisas i kapitel 18 i TK Geo 13 

(Trafikverket, 2014a). 

I avsnitt 4.4 redovisas den metodik som tillämpas vid Deutsche Bahn för att analysera ris-

ken för sättningar och spårlägesfel med hänsyn till tåghastighet och axellast. Deutsche 
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Bahns metodik handlar om att analysera sättningar och spårlägesfel på grund av tåglasten 

baserat bland annat på jordens skjuvvågshastighet och tågets hastighet och axellast, me-

dan analys av dynamiska resonanseffekter avser risken för uppkomsten av stora nedåtgå-

ende och uppåtgående rörelser vid tågpassage, så kallad kritisk hastighet, för bansträckor 

där jorden har mycket låg skjuvvågshastighet. Det bör dock påpekas att det även vid Leds-

gård uppmättes sättningar under en åttamånadersperiod innan förstärkningar utfördes, 

se Figur 3-33. Tåghastigheten under denna period var nedsatt på sträckan, vilket innebär 

att i huvudsak nedåtgående spårrörelser uppkom vid tågpassage. Hur stor andel av sätt-

ningarna som uppkom i bankroppen och i undergrunden framgår inte av rapporten. Med 

hänsyn till att jorden under banken inte var förstärkt är det troligt att de uppmätta sätt-

ningarna till största delen var konsolideringssättningar i gyttjan/leran på grund av bank-

lasten. 

Figur 3-33. Sättningar i det nybyggda spåret mellan 1998-07-03 till 1999-02-22. I figuren visas 

även relativa vibrationsnivåer vid tågtrafik med tåghastighet 160 km/h (Holm et al., 2002). Se 

även beskrivning i löptext. 

Att tåghastigheten påverkar den dynamiska kraften mellan hjul och räl har påvisats ge-

nom mätningar, se avsnitt 3.7.2. Hur stor effekt tåghastigheten har på vertikal- och hori-

sontalspänningarna i jorden vid tågbelastning är dock osäkert. De få mätningar som ut-

förts i Sverige visar tvetydiga resultat, se avsnitt 3.6.  

Verifiering av de dynamiska resonanseffekter som uppkom vid Ledsgård utfördes med ett 

antal olika beräkningsmodeller, se Zackrisson et al. (1999). Olika åtgärder studerades för 

att lösa de dynamiska resonanseffekterna, bland annat en förstyvning av överbyggnaden 

med en balkkonstruktion och förstärkning av undergrunden med kalkcementpelare. Slut-

ligen valdes förstärkning med kalkcementpelare vilket reducerade spårrörelserna vid 

höga tåghastigheter med 15 till 20 gånger, jämfört med spårrörelserna innan förstärk-

ning. Förstärkningsmetodiken beskrivs av Holm et al. (2002). 
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3.7.4 Tåglastmodeller enligt Europastandarder 

I europastandarderna finns inga tåglastmodeller eller modeller för att beräkna dynamiska 

lasttillskott framtagna som kan användas som underlag för dimensionering av geokon-

struktioner. Den geotekniska praxis som tillämpas i Sverige baseras i princip på en tolk-

ning av de modeller som tagits fram för spårkonstruktion / järnvägsvagnar och för broar. 

Enligt TSD (tekniska specifikationer för driftskompatibilitet), avsnitt 4.2.7.2, (EU, 2014) 

ska lastmodellen LM 71 enligt SS-EN 1991-2 användas för geoteknisk dimensionering av 

geokonstruktioner för järnväg. De tåglaster som tillämpas enligt TK Geo 13, se avsnitt 

3.7.6, är Trafikverkets tolkning av detta krav.  

3.7.4.1 Statiska trafiklaster enligt SS-EN 1991-2 och SS-EN 15528 

SS-EN 1991-2 definierar modeller för trafiklaster som ska tillämpas vid dimensionering 

av vägbroar, gång- och cykelbroar och järnvägsbroar enligt partialsäkerhetsmetoden. SS-

EN 15528 definierar ett linjeklassificeringssystem för järnvägsfordon och spår. Nedan 

görs en jämförelse mellan dessa två europastandarder. 

Vid dimensionering av järnvägsbroar tillämpas fem lastmodeller. Två av dessa är rele-

vanta för geokonstruktioner: Lastmodell LM 71 och lastmodell SW/2 (Svensk Standard 

SS-EN 1991-2). 

Lastmodell LM 71 representerar den statiska effekten av vertikal belastning från normal 

järnvägstrafik. Lastuppställning och karakteristiska värden för vertikala laster visas i Fi-

gur 3-34.  

Figur 3-34. Lastmodell LM 71 och karakteristiska värden på vertikala laster (SS-EN 1991-2). 

De karakteristiska värden som anges i Figur 3-34 ska multipliceras med en faktor α på ba-

nor med järnvägstrafik som är tyngre eller lättare än normalt. Värdet på faktorn α kan 

anges i nationell bilaga. Faktorn α ska vara någon av följande: 0,75 - 0,83 - 0,91 - 1,00 - 

1,10 - 1,21 - 1,33 – 1,46. Detta ger värden på lasterna enligt Tabell 3-8. 



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

67 (306) 

Tabell 3-8. Värden på axellast och oändligt utbredd last för olika värden på faktorn α enligt SS-

EN 1991-2.  

α qvk (kN/m) Qvk (kN)

0,75 60 187,5 

0,83 66,4 207,5 

0,91 72,8 227,5 

1,00 80 250 

1,10 88 275 

1,21 96,8 302,5 

1,33 106,4 332,5 

1,46 116,8 365 

Lastmodell LM 71 är en teoretisk lastuppställning framtagen för brodimensionering som 

inte existerar i verkligheten. I princip är det en kombination av två lastfall: axel-

laster/boggilaster (stax) och linjelaster (stvm) för ett godståg. I TK Geo 13 är dessa två 

laster uppdelade i en boggilast och en oändligt utsträckt linjelast, se avsnitt 3.7.6, som 

kan användas för dimensionering av olika typer av geokonstruktioner. 

I SS-EN 15528 definieras lastuppställning för olika linjekategorier, se avsnitt 3.4. I prin-

cip motsvarar lastmodell LM 71 enligt SS-EN 1991-2 den referensvagn som visas i Tabell 

3-9 för linjekategori E4. Lasterna är identiska men måttangivelserna är olika i de två stan-

darderna. Den linjekategori som är vanligast i det svenska järnvägsnätet, trots omfat-

tande reinvesteringar för uppgradering till 25 tons axellast under 2000-talet, är D2 enligt 

Tabell 3-9. Denna linjekategori har ingen motsvarighet med lastkombinationer för olika 

alfavärden enligt Tabell 3-8. För α = 0,91 erhålls värden på axellast och oändligt utbredd 

last som är ungefär lika som laster för linjekategori D2. 
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Tabell 3-9. Axellast, vikt per meter och geometri för referensvagn för linjekategori E4 och D2 

(Svensk Standard SS-EN 15528:2015).  

Lastmodell SW/2 representerar den statiska effekten av vertikal belastning från tung 

järnvägstrafik (tunga specialtransporter). Denna lastmodell liknar lasten från de special-

transporter som visas i Tabell 3-2. Linjelasten enligt SW/2 är dock något högre än de las-

ter som redovisas i Tabell 3-2 och motsvarar inte någon specialtransportlast som trafike-

rar järnvägsnätet idag. Lastuppställningen visas i Figur 3-35 och de karakteristiska vär-

dena för de vertikala lasterna samt måttangivelser visas i Tabell 3-10. 

Figur 3-35. Lastmodell SW/2 (Svensk Standard SS-EN 1991-2). 

Tabell 3-10. Karakteristiska värden på vertikallaster för lastmodell SW/2 (Svensk Standard SS-EN 

1991-2).  

Tåglast qvk (kN/m) a (m) c (m) 

SW/2 150 25 7 

I SS-EN 15528 behandlas ej laster från tunga specialtransporter. I Trafikverkets kravdo-

kument Krav Linjekategorier - hantering av samverkan mellan järnvägsfordons axellaster 

och infrastruktur (Trafikverket, 2015b), som baseras på linjeklassificeringssystemet enligt 

SS-EN 15528, anges inte heller några laster för tunga specialtransporter. Det anges att 

fordon som inte överensstämmer med aktuella linjekategorier på någon del av transport-

sträckan ska hanteras som specialtransport, vilket innebär Trafikverket ska ge ett speci-

fikt transporttillstånd för transporten, antingen per transporttillfälle eller på årsbasis. 
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3.7.4.2 Dynamiska effekter 

I SS-EN 1991-2 beaktas den dynamiska förstoringen av spänningar och svängningar i 

bärverk i broar vid dimensionering med kvasi-statiska metoder, genom att den statiska 

lasteffekten multipliceras med en dynamikfaktor. Dynamikfaktorn tillämpas både för last-

modell LM 71 och SW/2 och ska sättas till Φ2 eller Φ3, beroende av kvaliteten på spårun-

derhållet. I formlerna för beräkning av dynamikfaktor ingår endast ”bestämmande 

längd”, som definieras för olika utformning av broar. Tåghastigheten ingår inte som para-

meter i dynamikfaktorn. Dynamikfaktorn för broar bygger ej på Eisenmanns ekvationer 

enligt avsnitt 3.7.2.2 och är ej tillämpbar för dimensionering av geokonstruktioner. 

Lasteffekterna från järnvägstrafik på landfästen, grundläggning, stödmurar och för mark-

påkänningar beräknas, enligt SS-EN 1991-2 utan att beakta dynamiska effekter.   

Kvasi-statiska metoder med dynamikfaktor tar inte hänsyn till resonanseffekter från hög-

hastighetståg. Dynamiska analysmetoder erfordras för att förutse dynamiska effekter vid 

resonans från höghastighetståg. Lastmodell HSLM enligt SS-EN 1991-2 tillämpas för 

detta lastfall.  

I SS-EN 15528 behandlas ej dynamiska effekter från tågtrafik. 

3.7.5 Tåglastmodeller för geokonstruktioner enligt arbetsgrupp för revidering av 

UIC 719 

Tolia (2018) har, till en arbetsgrupp som arbetar med revidering av UIC 719, Earthworks, 

föreslagit tåglaster lämpliga för geokonstruktioner. Förslagen baseras på SS-EN 1991-2 

och SS-EN 15528. I rapporten anges karakteristiska värden på trafiklaster. Det framgår 

dock inte om det är tänkt att dessa ska tillämpas vid totalsäkerhetanalys eller partialsä-

kerhetsanalys. I TK Geo 13 tillämpas olika storlek på karakteristiska trafiklaster för total-

säkerhetsanalys och partialsäkerhetsanalys, för att erhålla likvärdiga säkerhetsnivåer vid 

beräkning, vilket beror på storleken på den fasta partialkoefficient som ansätts på trafik-

lasten vid beräkning enligt partialkoefficientmetoden.  

Vid beräkning av stabilitet med konventionella tvådimensionella analytiska stabilitetsbe-

räkningsmetoder för nya järnvägar föreslår Tolia (2018) att långsträckta karakteristiska 

tåglaster enligt Tabell 3-11 används. I rapporten görs en uppräkning med faktorn α = 1,1 

för 25 tons axellast, vilket avviker från SS-EN 1991-2, där faktorn α är angiven till 1 för 

25 tons axellast. Motivet till denna felaktiga användning av α-faktorn redovisas inte i rap-

porten. Om de karakteristiska linjelasterna i tabellen används vid partialsäkerhetsanalys, 

kommer stabilitetsberäkningar att utföras med en linjelast som är 95 % högre än statisk 

linjelast (stvm). 
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Tabell 3-11. Karakteristiska värden på tåglast LM 71 för tvådimensionella stabilitetsberäkningar 

för nya järnvägsbankar (Tolia, 2018).  

Vid beräkning av stabilitet med konventionella tvådimensionella analytiska beräknings-

metoder för befintliga järnvägar föreslås att karakteristiska tåglaster med oändlig utbred-

ning enligt Tabell 3-12 används, baserat på linjekategori. I tabellen har en uppräkning av 

stvm gjorts för respektive linjekategori med 12,5 till 25 %. Motivet till detta redovisas inte 

i rapporten. Vid stabilitetsberäkning tillämpas enligt Tolia (2018) ett dynamiskt lasttill-

skott på 1,0. 

Tabell 3-12. Karakteristiska värden på tåglast enligt EN 15528 för tvådimensionella stabilitetsana-

lyser för befintliga järnvägsbankar (Tolia, 2018).  

3.7.6 Tåglastmodeller enligt TK Geo 

Tåglasterna i TK Geo 13 (Trafikverket, 2014a) består av lastkomponenterna i LM 71 en-

ligt SS-EN 1991-2 uppdelade i två lastfall: Tåglast 1 – linjelast med oändlig utsträckning i 

längdled och tåglast 2 – boggilast över fyra axlar.  

3.7.6.1 Tåglastmodell för stabilitetsberäkningar (tåglast 1) 

Vid dimensionering av järnvägsbankars stabilitet används en tåglast med 2,5 m bredd 

som antas ha oändlig utsträckning i längdled, motsvarande linjelasten i LM 71. Lasten 

angriper i nivå med underkant sliper.  

Storleken på tåglast 1 framgår av Tabell 3-13. Tåglast 1 (22,5/8 och 25/8) motsvarar lin-

jelast 80 kN/m med oändlig utbredning, baserad på LM 71 enligt SS-EN 1991-2. 
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Trafiklast 22,5/8 och 25/8 enligt Tabell 3-13 inkluderar, för totalsäkerhetsanalys (di-

mensionering med karakteristiska värden), ett dynamiskt tillskott på 20 %, ett tillskott på 

10 % för överlast samt ytterligare en uppräkning för att uppnå befintlig praxis på 4 %. 

Denna last fördelas på sliperslängden 2,5 m. Exempelvis erhålls för stvm 8 ton/m: (1,2 x 

1,1 x 1,04 x 80 / 2,5= 44 kN/m2. För övriga trafiklaster (22,5/6,4 och 25/6,4, 30/10 samt 

30/12) har en uppräkning endast gjorts med dynamiskt tillskott på 20 % och 10 % för 

överskridande av tillåten last.  

Vid dimensionering med partialsäkerhetsmetoden har i tabell Tabell 3-13 justering 

(minskning) av den karakteristiska tåglasten gjorts med hänsyn till den fasta lastkoeffici-

ent på variabel last som tillämpas enligt Eurokod, för att erhålla ungefärligt likvärdiga re-

sultat med beräkning enligt totalsäkerhetsmetoden. I princip erhålls då en trafiklast som 

motsvarar den statiska linjelasten stvm, se Tabell 3-14. Därmed hanteras osäkerheter när 

det gäller risker för ökad linjelast på grund av hjulskador, räldefekter, överlast etc. i last-

koefficienten. 

Tabell 3-13. Trafiklast i kN/m2 för tåglast 1 (tåglast med oändlig utbredning) (Trafikverket, 

2014a).  

Tabell 3-14. Trafiklast i kN/m för tåglast 1 (tåglast med oändlig utbredning). Efter Trafikverket 

(2014a).  

Statisk trafiklast stvm 

(kN/m) 

Trafiklast kN/m 

Dimensionering 

med karakteristiska 

värden 

Dimensionering 

med partialkoeffici-

enter 

64 85 65 

80 110 80 

100 132,5 100 

120 160 120 
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3.7.6.2 Tåglastmodell för boggilast (tåglast 2) 

Vid dimensionering av geokonstruktioner som påverkas av en boggilast tillämpas en 

boggitåglast som motsvarar tåglast LM 71 enligt SS-EN 1991-2, där de 4 axellasterna (två 

boggis) spridits ut på 6,4 m (enligt i modellen valda axelavstånd och koppellängder) och 

på slipersbredden 2,5 m enligt Figur 3-36. Lasten angriper i nivå med underkant sliper. 

Storleken på tåglast 2 anges i Tabell 3-15. Lasten enligt Tabell 3-15 inkluderar, för total-

säkerhetsanalys (dimensionering med karakteristiska värden), ett dynamiskt tillskott på 

20 % och ytterligare ett tillskott på 10 % för överlast. Denna last fördelas på slipersläng-

den 2,5 m. Exempelvis för stax 25 ton: (1,2 x 1,1 x 4 x 250) /6,4= 82,5 kN.  

Vid dimensionering med partialsäkerhetsmetoden har i tabellen justering (minskning) av 

den karakteristiska tåglasten gjorts med hänsyn till den fasta lastkoefficient på variabel 

last som tillämpas enligt Eurokod, för att erhålla ungefärligt likvärdiga resultat med be-

räkning enligt totalsäkerhetsmetoden. I princip erhålls då en trafiklast som motsvarar 

den statiska axellasten stax, se Tabell 3-16. 

Därmed hanteras osäkerheter när det gäller risker för ökad linjelast på grund av hjulska-

dor, räldefekter, överlast etc. i lastkoefficienten.   

Figur 3-36. Lastfördelning enligt Tåglast 2 (boggilast) (Trafikverket, 2014a).  

Tabell 3-15. Trafiklast i kN/m2 för tåglast 2 (boggilast) (Trafikverket, 2014a). 
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Tabell 3-16. Trafiklast i kN för tåglast 2 (boggilast). Efter Trafikverket (2014a). 

Trafiklast stax (kN) 

Trafiklast per axel (kN) 

Dimensionering med 

karakteristiska vär-

den 

Dimensionering med 

partialkoefficienter 

225 296 224 

250 332 248 

300 396 300 

3.7.7 Jämförelser mellan olika trafiklastmodeller 

Beräkning av lastspridning med djupet med 2:1-metoden, Osterberg eller Boussinesq är 

modeller som avser bruksgränstillstånd (elasticitetsteori eller dylikt). Modellerna är där-

för inte helt tillämpbara med avseende på stabilitet (brottgränstillstånd), vilket är fokus 

för föreliggande rapport. Det relativa förhållandet mellan de olika trafiklastmodellerna är 

i huvudsak intressant vid djupet = 0 meter. Nedan redovisas ändock några jämförelser 

mellan olika trafiklastmodeller med beräkning av lastspridning mot djupet.  

Enligt TSFS 2018:57 (Transportstyrelsen, 2018) och TK Geo 13 (Trafikverket, 2014a) ska 

en lastkoefficient på 1,4 sättas på den variabla huvudlasten.  I den svenska tillämpningen 

av Eurokod används också en partialkoefficient på lasten som tar hänsyn till säkerhets-

klass. Järnväg, bantyp 1 och 2, dimensioneras för säkerhetsklass 3 med partialkoefficien-

ten för säkerhetsklass satt till 1 och för bantyperna 3 till 6 med partialkoefficient för sä-

kerhetsklass satt till 0,91 vilket ger lastkoefficient 1,27.  

Vid tillämpning av SS-EN 1991-2 och TSFS 2018:57 för linjekategori E4 och lastmodell 

LM 71 för bantyp 1 - 2, erhålls följande laster:  

• karakteristisk och dimensionerande axellast blir 250 respektive 350 kN,

• karakteristisk och dimensionerande linjelast blir 80 respektive 112 kN/m.

I Figur 3-37 jämförs spänningsökningen i vertikalled som funktion av djup för boggilast 

(bantyp 1 – 2) enligt TK Geo 13 och tunga transportlaster:  

• Dimensionerande boggilast (trafiklast 2 - totalsäkerhet) enligt TK Geo 13 för ax-

ellast 25 ton inklusive dynamiskt tillskott (linjekategori E4), se Tabell 3-15.

• Dimensionerande boggilast (trafiklast 2 – partialsäkerhet) enligt TK Geo 13 för

axellast 25 ton (linjekategori E4). Karakteristisk last, se Tabell 3-15, multiplicerat

med lastkoefficient 1,4.

• Karakteristisk och dimensionerande last från tunga specialtransporter (partialsä-

kerhet) enligt SS-EN 1991-2. Dimensionerande last beräknas som karakteristisk

last, se Tabell 3-10, multiplicerat med lastkoefficient 1,4.
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• Karakteristisk last och dimensionerande last för en mobil omformare Q48 (Qee)

dvs. ett specialtransporttåg som trafikerar järnvägsnätet idag, se avsnitt 3.3.  Di-

mensionerande last beräknas som karakteristisk last 52 kN/m2 multiplicerat med

lastkoefficient 1,4 och längd 11 m.

Lastspridningen mot djupet är beräknad med 2:1-metoden. Om lastspridningen beräk-

nats enligt Osterberg eller Boussinesque skulle lastspridningen avvika något från 2:1-me-

toden. Skillnaderna mellan olika tåglaster blir dock likartade. 

Av Figur 3-37 framgår att vertikalspänningarna från boggilast är ungefär i samma stor-

leksordning som dimensionerande last från tunga specialtransporter enligt SS-EN 1991-

2. Eftersom en tung transport körs i låg hastighet och belastningen är väl känd borde det

dynamiska lasttillskottet / lastkoefficienten vara betydligt lägre än 1,4, vilket då innebär 

att boggilasten är betydligt högre än den tunga specialtranportlasten enligt SS-EN 1991-

2. Man kan således konstatera att belastningen från tunga specialtransporter innefattas

av den boggilast som redovisas i TK Geo 13 när det gäller dimensionering med hänsyn till 

koncentrerade axellaster för linjekategori E4 och därmed inte kräver ett specifikt lastfall. 

För bantyp 3 – 6, med linjekategori D och lägre kommer dock inte boggilasten att innefat-

tas av den tunga transportlasten enligt SS-EN 1991-2 om lastkoefficient 1,4 tillämpas för 

Eurokodlasten.     

Tåglast 2 (boggilast) är tillämpbar exempelvis för dimensionering av trummor, bankpål-

ning och stödkonstruktioner. Även om det inte finns någon verifiering av storleken på de 

dynamiska tillskotten till undergrunden från mätningar, är ändock 20 % dynamiktillskott 

ett rimligt antagande, i väntan på att det utförs mätningar som verifierar eller förkastar 

kravet. Ett tillskott på grund av överlast är ett rimligt antagande när det gäller axellasten. 

Exempelvis visade mätningar utförda på en sträcka med blandad persontrafik och gods-

trafik (med maximal statisk axellast på 250 kN), på det brittiska järnvägsnätet, att ca 5 - 

10 % av det totala antalet passerande hjulaxlar överskrider den statiska axellasten på 250 

kN beroende på hjulskador, räldefekter och överlast (Dehlbom et al., 2010).  

Figur 3-37. Jämförelse mellan trafiklastmodeller för boggilast och tunga transportlaster. 



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

75 (306) 

I Figur 3-38 jämförs spänningsökningen i vertikalled som funktion av djup, beräknad 

med 2:1-metoden, för linjelast (bantyp 1 – 2) enligt TK Geo 13 och tunga transportlaster: 

• Dimensionerande oändligt utbredd linjelast (trafiklast 1 - totalsäkerhet) enligt TK 

Geo 13 för stvm 8,0 ton/m inklusive dynamiskt tillskott (linjekategori E4), se Ta-

bell 3-13.

• Dimensionerande oändligt utbredd last (trafiklast 1 – partialsäkerhet) enligt TK

Geo 13 för stvm 8,0 ton/m (linjekategori E4). Karakteristisk last, se Tabell 3-13,

multiplicerat med lastkoefficient 1,4.

• Karakteristik och dimensionerande last från tunga specialtransporter (partialsä-

kerhet) enligt SS-EN 1991-2. Dimensionerande last beräknas som karakteristisk

last, se Tabell 3-10, multiplicerat med lastkoefficient 1,4.

• Karakteristisk och dimensionerande last för en mobil omformare Q48 (Qee) dvs.

ett specialtransporttåg som trafikerar järnvägsnätet idag, se avsnitt 3.3.  Dimens-

ionerande last beräknas som karakteristisk last 52 kN/m2 multiplicerat med last-

koefficient 1,4 och längd 11 m.

Figur 3-38. Jämförelse mellan trafiklastmodeller för linjelast och tung transportlast. 

Av Figur 3-37 framgår att vertikalspänningarna från en oändligt utsträckt linjelast är un-

gefär 55 % till 65 % av vertikalspänningarna från tunga specialtransporter inklusive last-

koefficient 1,4. Vertikalspänningarna från en oändligt utsträckt linjelast är ungefär 75 % 

till 85 % av karakteristiska vertikalspänningar från tunga specialtransporter, vilket är det 

mest rimliga jämförelsesättet mellan de olika trafiklastfallen. Den tunga transportlasten 

har dock en ändlig längd dvs. ett 3D-lastfall där även ändyteeffekter beaktas. Detta analy-

seras i avsnitt 8.6 och diskuteras i avsnitt 9.2. I de beräkningar som redovisas i avsnitt 8.6 

görs beräkningarna enligt totalsäkerhetsfilosofi. Detta innebär att karakteristisk last utan 

dynamiska tillskott används med hänsyn till specialtransporternas låga hastigheter och 

kända tåglaster. 
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3.8 Tillämpade trafiklaster i denna rapport 

De stabilitetsberäkningar som redovisas i kapitel 8 är utförda med totalsäkerhetsanalys. 

Detta har gjorts för att förenkla jämförelser av säkerhetsnivå, vid användning av olika pa-

rametrar, oavsett om laster enligt TK Geo 13 eller SS-EN 1991-2 tillämpas.  

3.8.1 Historiska tåglaster 

I avsnitt 8.2 redovisas analytiska stabilitetsberäkningar för två sektioner mellan Frövi och 

Jädersbruk (Fellingsbro och Fänninge) för fallet nybyggd bank, dvs. direkt efter att järn-

vägsbanken byggts 1857. Någon information om tågens linjelaster i mitten på 1800-talet 

har ej hittats. Enligt Lieberenz och Piereder (2011), se avsnitt 3.2, var axellasterna 10 – 

12 ton under andra halvan av 1800-talet. Eftersom vagnar ej hade boggis under den peri-

oden bör linjelasten varierat mellan cirka 2 till 3 ton/m. Den lägsta linjekategorin i da-

gens linjeklassificeringssystem är, enligt Trafikverket (2015), linjekategori A med stvm 5 

ton/m.  

I de beräkningar som redovisas i avsnitt 8.2 har en linjelast på 40 kN/m antagits (16 

kN/m2), dvs. en något lägre trafiklast än för linjekategori A och en något högre linjelast än 

för järnvägsvagnar utan boggis med 10 – 12 tons axellast. 

3.8.2 Tåglaster enligt TK Geo 

I avsnitt 8.3 redovisas beräkningar av effekten på säkerhetsnivån av hållfasthetsskillnader 

i bankens tvärled. I avsnitt 8.4 redovisas beräkningar för att studera effekten på säker-

hetsnivån vid indata från olika undersökningsmetoder. I avsnitt 8.5 redovisas beräk-

ningar för att studera effekter på säkerhetsnivån av samverkan mellan bankfyllning, torr-

skorpelera och lera. I avsnitt 8.7 redovisas beräkningar för att studera effekten på säker-

hetsnivån av varierande markgeometri på en sträcka. I avsnitt 8.8 redovisas beräkningar 

för att studera effekten på säkerhetsnivån av hållfasthetsanisotropi i olika skjuvrikt-

ningar.  

Ovanstående beräkningar har utförts med trafiklastkrav för totalsäkerhetsanalys enligt 

TK Geo 13, se avsnitt 3.7.6.1, dvs. en linjelast på 110 kN/m (44 kN/m2).  

3.8.3 Tåglaster enligt TK Geo och SS-EN 1991-2 

I avsnitt 8.6 jämförs säkerhetsnivån för tvådimensionella beräkningar med tillämpning av 

trafiklastkrav enligt TK Geo 13 med tredimensionella beräkningar för trafiklast från 

tunga specialtransporter.  

Tvådimensionella beräkningar har utförts med trafiklastkrav för totalsäkerhetsanalys en-

ligt TK Geo 13 dvs. en linjelast på 110 kN/m (44 kN/m2), se avsnitt 3.7.6.1. Tredimens-

ionella beräkningar har utförts med tung transportlast LW/2 enligt SS-EN 1991-2, se av-

snitt 3.7.4, med linjelast 150 kN/m och 132 kN/m med 57 m utbredning i spårets längd-

led. Beräkningar har även utförts för en verklig tung transportlast som trafikerar det 

svenska järnvägsnätet. En mobil omformare Q48 (Qee) med linjelast 131 kN/m med 11 

m utbredning i spårets längdled. 
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3.8.4 Enstaka kortvarig maxlast 

I avsnitt 8.9 redovisas stabilitetsberäkningar för fall med ett antagande om förhöjd odrä-

nerad skjuvhållfasthet för enstaka kortvarig linjemaxlast, se avsnitt 5.2 och 6.4. 

En tågpassage är en kortvarig belastning, där belastningstiden beror på tåghastigheten 

och tågsättets längd. Eftersom stabiliteten analyseras med hänsyn till linjelasten dvs. las-

ten från hela tågsättet, där längden kan variera mellan 10 m för en omformartransport till 

ca 100 m för ett persontåg och upp till 750 m för ett godståg, samt med hastighetsvariat-

ion mellan 10 km/h (omformarvagn) och 200 km/h (snabbtåg) blir belastningstiden vari-

erande. För en sträcka på 100 m kommer ett snabbtåg belasta sträckan ett par sekunder 

och ett långt godståg i 100 km/h under ca 30 sekunder. För ett specialtransporttåg med 

låg hastighet och kort längd, typ mobil omformare eller ABB:s tranformatorvagnar, kom-

mer tågen belasta en sträcka motsvarande tåglängden på mellan 2 till 10 sekunder.   

Av avsnitt 3.5 framgår att för maximala linjelaster, dvs. laster motsvarande stvm (största 

metervikt) 80 kN/m är denna återkomsttid lång. Återkomsttiden varierar för olika banor 

och olika tidpunkter, men tidsintervallet handlar om veckor och månader, snarare än mi-

nuter och timmar. Det görs således i beräkningarna med en enstaka kortvarig maxlast, ett 

antagande att för maxbelastning från tåg sker en portrycksutjämning efter varje tågpas-

sage fram till nästa maxbelastning. Det bör dock påpekas att detta inte har verifierats ge-

nom mätningar i fält i det svenska järnvägsnätet (man skulle ju kunna tänka sig att även 

många lättare tåg kan påverka portrycksutjämningen).  

I avsnitt 3.7.2.1 beskrivs bakgrunden till dagens val av dynamiska tillskott, som beror på 

dynamiska effekter i kontaktytan mellan hjul och räl. Om inte hänsyn tas till det dyna-

miska lasttillskottet kan en linjelast på 80 kN/m tillämpas, vilket motsvarar en dynamisk 

förstoringsfaktor på 1, vilket också anges som rekommendation vid beräkning av lastef-

fekten från järnvägstrafik på grundläggning, stödmurar och för markpåkänning (dvs. på 

undergrunden) enligt SS-EN 1991-2. I standarden nämns ej heller något om att eventu-

ella överlastade godståg ska beaktas. I de beräkningar som redovisas i avsnitt 8.9 tilläm-

pas därför en linjelast på 80 kN/m. Beräkningar har även utförts för tung transportlast 

LW/2 enligt SS-EN 1991-2, med linjelast 132 kN/m och tåglängd 57 m samt en mobil 

omformare Q48 (Qee) med linjelast 131 kN/m med tåglängd 11 m. 

3.8.5 Cyklisk medeltåglast 

I avsnitt 8.10 redovisas stabilitetsberäkningar för ett antaget fall där risken för cyklisk 

nedbrytning, som kan leda till brott analyseras. Se även kapitel 4 till 6. 

Den cykliska belastningen från ett tåg kan hänföras till axellasten/boggilasten. I princip 

motsvarar denna belastning ca 5 till 80 boggipulser per tågpassage, med minst antal pul-

ser för persontåg och störst för godståg. Vid analys av cyklisk påverkan måste belast-

ningen från samtliga tåg som passerar en sträcka under en viss tidsperiod, efter att mät-

ning av jordparametrar utförts, ingå som indata till analysen, till skillnad från en enstaka 

tågpassage med maximal linjelast. Detta antas då den cykliska lastens påverkan handlar 

om skjuvtöjningar för varje lastpuls för de tåg som passerar en sträcka under en viss tids-

period.  
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I avsnitt 3.5 visas en sammanställning av de linjelaster som trafikerade sträckan Örebro – 

Hallsberg under perioden 1993-02-25 till 1993-03-25 (Banverket, 1994). Totalt passe-

rade 163 tåg på sträckan under ett vardagsdygn, varav hälften var godståg. Under hela 

mätperioden gjordes 2461 tågöverfarter på sträckan. Sammanställningen visar att medel-

värdet av linjelasten är 2,6 ton/m. Vid mättillfället var banan klassificerad i linjekategori 

D2, vilket motsvarar tillåten axellast på 22,5 ton och tillåten linjelast på 6,4 ton/m. Idag 

går 25-tons godstrafik på banan med årsvisa transporttillstånd med stvm 8 ton/m. Det 

innebär att vid en motsvarande beräkning idag, borde andelen tåg med linjelast större än 

6,4 ton/m vara högre.  

I avsnitt 3.5 visas även tåglastfördelning enligt SS-EN 1991-2, för normaltrafik med axel-

laster mindre eller lika med 22,5 ton (motsvarande linjekategori D2) och för tung trafik 

med axellast på 25 ton (motsvarande linjekategori E4), som underlag för utmattningsbe-

räkning av järnvägsbroar. För en bana med normaltrafik med 22,5 tons axellast erhålls en 

medellinjelast på 3,8 ton/m och för en bana med tung trafik med axellast 25 ton erhålls 

en medellinjelast på 5,5 ton/m. 

I beräkningarna som redovisas i avsnitt 8.10 har ett antagande gjorts att använda en me-

dellinjelast på 55 kN/m, vid tillämpning av SS-EN 1991-2.  
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4 Cykliska påkänningar vid tågpassage 

4.1 Inledning 

Då ett tåg passerar ett avsnitt av en järnvägsbank förs lasten från tåget över till järnvägs-

banken via de passerande enskilda axlarna. Lasten på banken blir därför cyklisk. Styv-

heten längs avsnittet kan variera och orsaka accelererande rörelser i tåget. Lasten på ban-

ken blir därför dynamiskt förstärkt i förhållande till tågets egenvikt. Lasten ger en dyna-

misk effekt i banken med skjuvvågor som transporteras i bankroppen och undergrunden. 

Någon metodik för att fullt ut ta hänsyn till detta vid stabilitetsanalyser finns inte i dags-

läget.  

Inverkan på stabilitet och sättningar i en järnvägsbank och undergrund av jord, orsakad 

av ett passerande tåg kan avvika på följande sätt jämfört med motsvarande inverkan orsa-

kad av samma tåg då det står stilla. 

• Styvhet och variationer i styvhet och spårläge längs sträckan som tåget passerar

kan leda till accelerationer av tågets massa i vertikalled. I Ledsgård uppkom även

accelerationer i överbyggnad och jordlagren under överbyggnaden och de accele-

rationerna var mer betydande än accelerationerna av tåget (Bengtsson, 2021). Av

accelerationerna uppkommer en dynamisk last som adderas till tågets statiska

last.

• Spänningen i en position i undergrunden varierar, när tågets axel eller boggi pas-

serar, med riktningen och avståndet mellan axeln och positionen. Variationen i

riktning och avstånd innebär variation i huvudspänningarnas storlek och rikt-

ning. Att även huvudspänningarnas riktning varierar, så kallad huvudspännings-

rotation, kan i positioner nära spåret (inom någon eller några meter) leda till, åt-

minstone i tät vattenmättad jord eller för snabba tågpassager, en nämnvärd vari-

ation i portryck utöver den variation i porövertryck som uppkommer vid på- och

avlastning med konstanta huvudspänningsriktningar. Porövertryck vid tågbelast-

ning har dock inte kunnat verifieras vid de portrycksmätningar som utförts inom

det svenska järnvägsnätet på grund av att använda mätsystem påverkats negativt

av accelerationsnivåerna.

• Skjuvhållfastheten i undergrunden kan vara högre för ett fall med passerande tåg

än för ett stillastående tåg beroende på att en del jordar klarar en större skjuv-

spänning då skjuvspänningen ökar snabbt än då skjuvspänningen ökar långsamt.

De cykliska spänningsvariationer som uppkommer av axelpassager kan också leda till 

kvarstående förändringar av bankens och undergrundens styvhet moduler och hållfast-

het.  

Historisk påverkan på banunderbyggnaden och undergrunden från cyklisk tåglast är svår 

att särskilja från annan historisk påverkan, exempelvis från statisk last från överbyggnad 

och förändringar i grundvattennivå. Om det finns bra underlag från byggnationstillfället 

och noggranna mätningar och bakåträkningar bör det dock vara möjligt att se om cyklisk 

tåglast lett till märkbar påverkan på banunderbyggnad och undergrund. 
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Hänsyn till framtida påverkan på banunderbyggnaden och undergrunden från cyklisk 

tåglast kan i princip tas om tillräcklig kunskap finns om: 

• lasten (storlek, riktning och tidsvariation (frekvens och återkomsttid))

• banunderbyggnadens och undergrundens egenskaper (styvhet, skjuvmoduler,

hållfasthet, plasticitet)

• spänningstillstånd (skjuvspänning och effektivspänning)

• jordens respons (styvhet och portrycksuppbyggnad)

• jordlagerföljd (inklusive förekomst av dränerande lager).

I avsnitt 4.2 görs en översiktlig sammanställning av hur cykliska påkänningar påverkar 

jordmaterial.  I avsnitt 4.3 görs en sammanställning av befintlig kunskap vad gäller hur 

cykliska påkänningar vid tågpassage påverkar jorden. Avancerade beräkningar och mät-

ningar måste göras vid analys av cykliska tåglaster. I avsnitt 4.4 görs en kort sammanfatt-

ning av den metodik som Deutsche Bahn tillämpar för beräkning och mätning av cykliska 

skjuvtöjningar vid tågpassage, som kan leda till sättningar och spårlägesfel. Beskrivning-

arna i avsnitten avser vattenmättad lera, men det är naturligtvis minst lika viktigt att för-

stå beteendet i andra jordar, exempelvis silt. 

4.2 Cykliska påkänningar i jordmaterial 

Spännings-töjningssambandet vid cyklisk last kring skjuvspänning lika med noll ser i 

princip ut som i Figur 4-1.  Ytan som omskrivs under en cykel är ett mått på den energi 

som förloras (omvandlas) under cykeln. Exempelvis så är den skrafferade ytan inom den 

linje som betecknas ”Hysteresisloop” i Figur 4-1a ett mått på energin som omvandlas för 

den visade cykeln som når värdet betecknad γc på skjuvtöjningen. Materialets förmåga att 

omvandla energi på detta sätt brukar kallas inre dämpning.  

Figur 4-1. Spännings-töjningssamband vid cyklisk last. Enligt Bodare (1997) från Erlingsson 

(1993). Med illustration av begreppen ”små skjuvtöjningar” (grönt streckat intervall) och ”medel-

stora skjuvtöjningar” (rött streckat intervall) som används i Bodare (1997). 
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Genom begreppet dämpkvot definierat enligt ekvationen nedan, kan olika materials däm-

pande effekt vid en viss cyklisk töjning jämföras. 

D = 
1

𝟒∙𝜋
∙
∆𝑊

𝑊

där 

D = dämpkvot. 

W = Energiförlust under en viss hysteresisloop (= yta omsluten av hysteresisloopen). 

W = 
𝛾𝑐 ∙ 𝜏𝑐

2
, det maximala värdet på lagrad elastisk energi under hysteresisloopen.

där 

𝛾𝑐   = Skjuvtöjningens max-värde under en hysteresisloop

𝜏𝑐  = skjuvspänningens 𝜏-max-värde under en hysteresisloop

Bodare (1997) utgick från genomförd forskning presenterad av Erlingsson (1993) och 

konstaterade följande när det gäller jord. 

- Under cyklisk last med små skjuvtöjningar, γ< 1∙10-4, följer töjningen Gmax-linjen

(skjuvmodul vid mycket små töjningar), se Figur 4-1. Jorden beter sig alltså linjäre-

lastiskt och den inre dämpningen blir mycket liten.

- Under cyklisk last med medelstora skjuvtöjningar, = 1∙10-4< γ <1∙10-2, avviker töj-

ningen från Gmax-linjen och det uppkommer kvarstående töjningar. Ökas töjningen

så minskar skjuvmodulen samtidigt som den inre dämpningen ökar, se Figur 4-1.b.

Den inre dämpningen uppkommer till största delen på grund av friktion och är där-

med oberoende av töjningshastighet, och därmed frekvensen hos belastningscykeln.

- Vid stora skjuvtöjningar, γ> 1∙10-2, kommer inte endast töjningarnas amplitud att

bestämma materialets elasticitets- och dämpningsegenskaper utan även antalet last-

cykler. Skjuvmodulen minskar med antalet cykler. Den inre dämpningen beror nu på

töjningshastighet, och därmed frekvensen hos belastningscykeln. Skjuvmodulens

minskning kallas degradering och begreppet degradationsindex,  har definierats

enligt ekvationen nedan som ett mått på denna minskning.

 = 
𝐺𝑁
𝐺1

 

där 

 = degradationsindex.  

GN = Skjuvmodulen för N-te cykeln. 

G1 = Skjuvmodulen för den första cykeln. 

- För vattenmättade jordar som utsätts för en cyklisk skjuvtöjning med en given amp-

litud (så liten att inverkan av cyklingens hastighet och antalet cykler kan försummas)
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ökar skjuvmodulen G och minskar dämpningen med ökande plasticitetsindex Ip. Den 

minskande dämpningen med ökande Ip visas i Figur 4-2. Det kan tyckas vara en pa-

radox att ju högre plasticitetsindex jordarna har desto mer elastiskt beter de sig, åt-

minstone upp till de töjningar som visas i Figur 4-2. 

Figur 4-2. Dämpkvot D i förhållande till cyklisk skjuvtöjning och plasticitetsindex. Från Vucetic 

och Dobry (1990) enligt Bodare (1997). 

I Figur 4-3 visas degradering schematiskt och i Figur 4-4 visas ett exempel på degrade-

ring. Enligt Figur 4-4 var styvheten i den första belastningscykeln (grön linje i figuren) så 

stor att töjningen gav maximal skjuvspänning av cirka 80 kPa varefter styvheten mins-

kade så att den i den 100:e cykeln (röd linje i figuren) endast var så stor att samma töj-

ning gav maximal skjuvspänning av cirka 47 kPa. 

I försöket som redovisas i Figur 4-4 varierade medelskjuvspänningen kring en skjuvspän-

ning som var ungefär hälften så stor som den odränerade skjuvhållfastheten. I genom-

gångarna ovan av Bodare (1997) och Tabata och Vucetic (2010) förutsätts, vad vi kan se, 

däremot att medelskjuvspänningen är noll. 
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Figur 4-3. Schematisk beskrivning av degradering. Från Tabata och Vucetic (2010). 

Figur 4-4. Mätt skjuvspänning i ett försök där den axiell töjningen, a, varierades cykliskt med 

konstant axiell töjningsamplitud, a.cy, kring en medeltöjning a.a. Amplituden var lika stor som 

halva brottöjningen vid statiskt triaxialförsök, a.f: a.cy = a.f/ 2. Medeltöjningen uppgick till halva 

brottöjningen vid statiskt triaxialförsök: a.a = a.f/ 2. Från Åhnberg och Larsson (2012). 



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

84 (306) 

Enligt en litteraturstudie av Tabata och Vucetic (2010) finns det för vattenmättad jord 

tröskelvärden i amplitud hos cyklisk skjuvtöjning vid vilka jordens beteende tydligt för-

ändras. Tröskelvärden har identifierats på lite olika sätt, se Tabell 4-1. 

Tabell 4-1. Tröskelvärden på amplitud hos cyklisk skjuvtöjning enligt litteraturstudie av Tabata 

och Vucetic (2010). 

Beteck-
ning 

Beskrivning Kommentar 

td Tröskelvärde över vilket cyk-
lingen orsakar degradation 
(ökande värde på degradat-

ionsindex  med ökande an-
tal cykler)  

När jorden utsätts för cykling med en amplitud som 

överstiger td kommer jordkornens kontakter och 
bindningar förändras på ett irreversibelt sätt och 
detta kommer att resultera i en kvarblivande för-
svagning hos jordens struktur. 

tv Tröskelvärde över vilket cyk-
lingen orsakar sättning eller 
volymändring 

För lera är värden på tv betydligt större än för sand 

tp Tröskelvärde över vilket cyk-
lingen orsakar en portrycks-
uppbyggnad 

För en given sand är tp praktiskt sett lika stor som 

tv på grund av att portrycksuppbyggnad vid cykling 
under odränerade förhållanden orsakas av en ten-
dens hos sand att minska i volym 

Värden på tp för sand påverkas endast försumbart 
av konsolideringsspänning och densitet 

För lera är värden på tp betydligt större än för sand 

ts Tröskelvärde över vilket cyk-
ling under dränerade förhål-
landen leder till en ökning i 
skjuvmodul G 

Värdet på ts ökar generellt med ökande Ip. 

Värdet på ts ökar endast marginellt med ökande to-
talspänning (”confining pressure”). 

Enligt Tabata och Vucetic (2010) har hypotesen framlagts att td, tv, tp och ts skulle vara 

lika stora (för en given jord). Tabata och Vucetic (2010) utförde dock försök och konstate-

rade att td och ts är mindre än tv och tp. 

Tabata och Vucetic (2010) rekommenderar att trenden i Figur 4-5 används för praktiska 

tillämpningar som omfattar cyklisk degradering och förstyvning. 
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Figur 4-5. Trend hos td för cyklisk degradering och ts för cyklisk förstyvning. Med mätdata avse-

ende cyklisk degradering från försök utförda av Tabata och Vucetic. Från Tabata och Vucetic 

(2010). 

Den cykliska töjningen som orsakas av en punktkälla, exempelvis ett tåg, i eller på en 

jordvolym kan ses som en skjuvtöjningsvåg som sprids över en allt större volym med av-

ståndet från källan. Energin i vågen, och töjningsamplituden, minskar därför med avstån-

det från tåget. Denna minskning kallas geometrisk dämpning. 

Skjuvtöjningens hastighetsamplitud, och därmed töjningens amplitud, reduceras med ra-

dien från en punktkälla på en homogen halvrymd på grund av materialdämpning och geo-

metrisk dämpning, enligt ekvationen (från Bodare, 1997):  

𝑣2
𝑣1
= (

𝑟1
𝑟2
)
−𝑛

∙ 𝑒−𝜶∙(𝒓𝟐−𝒓𝟏)

där 

𝑣𝑖= hastighetsamplitud i punkt i,

𝑟𝑖  = radie till punkt i från punktkälla,

i = 1 för punkt nära punktkälla och 2 för punkt längre bort från punktkälla, 

n = 0,5 för ytvågor, n= 1 för volymvågor och n= 2 för volymvågor som fortplantar sig 

längs markytan.  

α = 
2∙𝜋∙𝐷∙𝑓

𝑐𝑆

där 

D = dämpkvot 

f = frekvens 
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cS = skjuvvågshastighet 

Faktorn α som kallas materialdämpningsfaktorn, är direkt proportionell mot dämpkvo-

ten, D, och frekvensen. Ekvationen ovan visar således att dämpningen är starkt beroende 

av frekvensen och att höga frekvenser dämpas mer än lägre. 

Det är dock inte i alla fall som en stor cyklisk töjning bryter ned strukturen. Enligt 

Yazdani och Toufigh (2011) kan cyklisk last leda till konsolidering av lösa leror och enligt 

Rankka (2017c) uppkommer sannolikt i många fall en rekonsolidering med ökning av för-

konsolideringsspänningen om normalkonsoliderad lera efter cyklisk belastning får drä-

nera. 

4.3 Cykliska påkänningar av tågpassage 

Vid tågpassage uppstår cykliska laster i många olika frekvenser. De höga frekvenserna be-

rör främst räler och sliprar, förutom tåget i sig. Energin som förmedlas i de höga frekven-

serna är relativt liten och dämpas ut inom korta avstånd. Energin i de lägre frekvenserna 

är större, dämpas inte ut inom korta avstånd och har betydelse för påkänningar och re-

spons i underbyggnad. 

Enligt Banverket (2000) beror det svängningsförlopp som uppstår i undergrund vid tåg-

passage, bland annat av avståndet mellan axlarna eller boggierna. Timmerlastade tågsätt 

med tvåaxliga vagnar och axelavstånd på cirka 7 m kan ge sinusformade rörelser i ban-

kroppen, speciellt om bankroppens mäktighet är liten och om undergrunden består av lös 

lera. De dominerande svängningarna uppträder då i ett mycket lågt frekvensområde, i re-

gel 2 till 4 Hz. Spridningen ut i omgivningen kan vara omfattande vid vissa geotekniska 

förhållandena. Andra vagntyper som har gett stora svängningar i undergrund är cistern-

vagnar och specialvagnar för ståltransporter. Vissa typer av de senare har ett boggi-

avstånd som medför att egensvängningar lätt uppstår i banans nära omgivning om under-

grunden har låg styvhet. 

Vad gäller jordens materialparameterar så är det framför allt jordens styvhet och 

inre/materialdämpning som påverkar vilken skjuvtöjning som uppstår vid tågpassage. 

Den cykliska skjuvtöjningen modelleras ofta som sinusformad; med ett antal cykler, en 

frekvens, ett medelvärde och en amplitud. På samma sätt modelleras ofta den tillhörande 

cykliska skjuvspänningen, se Figur 4-6.  

Figur 4-6. Grafisk definition i ett skjuvspännings (t)- tidsdiagram av den cykliska skjuvspänning-

ens medelvärde ta och amplitud tcy. 
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Amplituderna och de maximala hastigheterna (som uppkommer när medelvärdet passe-

ras) hos den cykliska skjuvspänningen och den tillhörande cykliska skjuvtöjningen från 

en axelpassage i en viss riktning, minskar normalt med avståndet från axelpassagen, på 

grund av dämpning. Cykliska skjuvspänningar genereras från alla axelpassager och över-

lagrar och interfererar med varandra. Effekten av dämpningen och interferensen syns i 

Figur 4-7 som visar uppmätta rörelser i jord i spårmitt vid passage av ett lok. Ett rörelse-

mönster syns där de enskilda axelpassagernas bidrag smälts samman parvis under re-

spektive boggi redan på 0,5 m djup. På 4,0 m djup börjar boggiernas bidrag att överlagra 

varandra.  

Figur 4-7. Rörelser i jord vid passage av ett lok. Från Banverket (1996). 

Om den cykliska skjuvtöjningen, orsakad av de överlagrade cykliska skjuvspänningarna, 

överskrider γtd i en delvolym av jorden så kan styvheten i den volymen redan efter ett litet 

antal cykler minska väsentligt. Skjuvspänningarna förs då delvis över till intilliggande vo-

lymer, som får bära en större del. 

4.3.1 Rotation av huvudspänningarnas riktning 

Lera i undergrunden under en bank är utsatt för skjuvspänning från den naturliga jordens 

egentyngd och från bankens egentyngd vilken motsvaras av en töjning. Vid tågpassage 

uppkommer därutöver en cyklisk skjuvspänningsvariation med toppvärden relaterade till 

passager av hjulaxlar. Den cykliska skjuvspänningsvariationen modelleras ofta som sinus-

formad, med ett antal cykler, en frekvens, ett medelvärde och en amplitud. Skjuvspän-

ningshastigheten definieras som derivatan/lutningen av spänningskurvan plottad mot ti-

den. Enligt en sådan modellering är skjuvspänningshastigheten som störst när medelvär-

det passeras. Skjuvspänningshastigheten ökar med ökad frekvens och ökad amplitud. 

Den cykliska spänningsvariation som uppkommer i lera i undergrunden vid tågpassage 

avviker från den spänningsvariation som kan simuleras i normala triaxialförsök. En mo-

dellering som tyder på detta utfördes av Rankka et al. (2017b). I modelleringen utfördes 

en elasticitetsteoretisk och kvasi-statisk beräkning av spänningar i undergrunden rakt un-

der spårmitt på 2,0 m djup under slipers under passage av en enstaka boggi. Som indata 
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användes spänningar i slipers underkant enligt en typberäkning för vagnstyp Smmnps 

951 (960), se Figur 4-8. Definitioner enligt Figur 4-9 infördes. Spänningar beräknades i 

positioner på 2 m djup under sliper från 8 m bakom till 8 m framför en stillastående 

boggi, enligt punkterna i diagrammet i Figur 4-10. I en kvasi-statisk beräkning kan x-ko-

ordinaten ses som en tidskoordinat. Linjerna mellan punkterna i Figur 4-10 kan därför 

ses som de spänningsvägar som, enligt modelleringen, uppstår i en och samma punkt, på 

2,0 m djup under slipers, under en passage av en boggi. I normala triaxialförsök varierar 

spänningen i motsvarande diagram längs en rät linje. Avvikelsen blir troligen mindre än i 

exemplet om hänsyn tas till att flera boggier passerar tätt efter varandra och avvikelserna 

är troligen mindre på större djup (eller om banken är mäktigare) och vid sidan av spår. 

Figur 4-8. Beräknade spänningar på slipers underkant för slipers redovisade av Smekal et al. 

(2016). 
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Figur 4-9. Illustration av definitioner av beteckningar. 

Figur 4-10. De beräknade skjuvspänningarnas txz, tzx, tAB och tBA variation med tillhörande effek-

tiva normalspänningar (Rankka et al., 2017b). För A= 45°. 

4.4 Beräkning och mätning av cykliska skjuvtöjningar vid tågpas-

sage enligt tysk praxis 

I Tyskland utförs verifiering av den dynamiska stabiliteten för befintliga banor som ska 

trafikeras med tåg med ökad tåghastighet och axellast. Verifieringen utförs genom dyna-

miska FEM-beräkningar och vibrationsmätningar i fält. 
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Begreppet dynamisk stabilitet avser, enligt tysk järnvägspraxis, inte stabilitetsbrott i klas-

sisk geoteknisk bemärkelse, utan handlar om progressivt utbildande av sättningar som ett 

resultat av banunderbyggnadens beteende vid dynamisk belastning på grund av järnvägs-

trafik med höga hastigheter (Raithel och Leusink, 2012). Begreppet stabilitet ska i det här 

sammanhanget ses som ”dynamisk långsiktig stabilitet”, som leder till utbildandet av sätt-

ningar som påverkar spårläget och leder till behov av underhållsinsatser, således en form 

av dynamiskt bruksgränstillstånd. ”Dynamisk stabilitet” ska ses i motsats till de intensiva, 

kortvariga dynamiska belastningar och betydande skjuv- och volymförändringar som kan 

uppkomma efter bara några få lastcykler i kombination med en tydlig minskning av den 

dynamiska styvheten vid exempelvis jordbävningar, som kan definieras som förlust av 

"dynamisk kortvarig stabilitet". 

Skjuvtöjningen, γ, är en grundläggande parameter vid analys av dynamisk stabilitet. Ac-

ceptabel dynamisk stabilitet motsvaras av den maximala dynamiska skjuvtöjning som är 

orsakad av tågbelastning som inte leder till ackumulerade sättningar och spårlägesfel 

(Wegener och Herle, 2010), se Figur 4-11. 

Figur 4-11. Principer för analys dynamisk stabilitet (Wegener och Herle, 2010). 

Enligt Raithel och Leusink (2012) kan ackumulerade sättningar orsakade av cyklisk last 

accepteras för ballasterade spår om det finns möjligheter att i tid upptäcka om de acku-

mulerade sättningarna riskerar att orsaka oacceptabla spårlägesfel och om det då finns 

möjligheter att åtgärda problemen, se Figur 4-12. I Figur 4-12 betyder  

• γ amplituden hos den cykliska skjuvtöjningen,

• γtl tröskelvärde för amplituden över vilket olinjärt beteende uppkommer,

• γtv tröskelvärde för amplituden över vilket kvarstående volymändring uppkom-

mer,

• s sättning,

• still den sättning som kan tolereras enligt föregående mening.

Adequate dynamic stability     Not enough dynamic stability

Fig. 1: Concept of demon 

shear strain 

deformations 
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Figur 4-12. En illustration av den metodik för bruksgränsberäkning som beskrivs i Raithel och 

Leusink (2012). Parametrarna definieras i texten ovan.  

En ökande skjuvtöjning resulterar i en minskande skjuvmodul, ökad dämpning och högre 

ackumulering av den plastiska deformationen av jorden under spåret på grund av uppre-

pad belastning från tågtrafik.  

Skjuvtöjningen beräknas ofta utifrån ekvationen: 

γ = v / cs  

där 

γ = dynamisk skjuvtöjning 

v = svängningshastighet 

cs = skjuvvågshastighet 

I praktiken bestäms skjuvvåghastigheten cs genom geofysiska fältundersökningar och 

svängningshastigheten genom vibrationsmätningar i spår, varefter beräkning görs med 

ledning av ovanstående ekvation. Beräkning av den dynamiska skjuvtöjningen kan också 

göras genom geodynamiska numeriska beräkningar.  

I samband med projektering av nya höghastighetsbanor i Sverige utförs numera utvärde-

ring av lerors skjuvvågshastighet, som underlag för geodynamisk projektering. I Figur 

4-13, visas ett exempel på utvärderad skjuvvågshastighet för svensk lera (Lindström och

Oldgren, 2020). Undersökningen är utförd vid de provfyllningar som byggdes 1961 i Skå-

Edeby, väster om Stockholm. Utvärdering av skjuvvågshastighet är utförd med seismisk 

CPT (SCPT) och programvara för utvärdering av skjuvvågshastighet framtagen av Geo-

tech AB samt empirisk ekvation baserad på odränerad skjuvhållfasthet, konflytgräns och 

skrymdensitet. Resultaten kan jämföras med de undersökningar som utfördes för gyttja 

och lera vid Ledsgård efter Västkustbanan, se Figur 3-26. 
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Figur 4-13. Utvärderad skjuvvågshastighet vid Skå-Edeby, väster om Stockholm (Lindström och 

Oldgren, 2020).  

Cykliska laboratorieförsök visar att jordens skjuvmodul minskar med ökande skjuvtöj-

ning, med ett maximalt värde för skjuvmodulen G0 vid mycket små töjningar, se även av-

snitt 4.2. Vucetic (1994) samt Hsu och Vucetic (2004) visade genom laboratorieförsök på 

lera och sand skjuvtöjningens variation med plasticitetsindex och att man kan skilja på 

följande områden: 

• Mycket låg skjuvtöjning med linjärelastiskt jordbeteende.

• Låg skjuvtöjning med olinjärt jordbeteende.

• Medelhög till hög skjuvtöjning med starkt olinjärt jordbeteende.

De kallade gränsen mellan mycket låg skjuvtöjning och låg skjuvtöjning för den linjära 

cykliska skjuvtöjningsgränsen och gränsen mellan låg skjuvtöjning och medelhög till hög 

skjuvtöjning för den volymetriska cykliska skjuvtöjningsgränsen. Testresultaten från 

Vucetic (1994) samt Hsu och Vucetic (2004) visar, trots en betydande spridning, att för 

friktionsjord börjar det olinjära beteendet vid mycket lägre skjuvtöjningar än för jord med 

hög plasticitet. Vuetics (1994) diagram visas i Figur 4-14 och Hsu och Vuetics (2004) dia-

gram i Figur 4-15. 
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           a) 

          b) 

Figur 4-14. a) Kategorisering av cykliska skjuvtöjningar med avseende på respons på cyklisk be-

lastning b) Effekten av plasticitetsindex på de cykliska skjuvtöjningsgränserna γtl och γtv (Vuetic,

1994).  



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

94 (306) 

Figur 4-15. Effekten av plasticitetsindex på volymetrisk cyklisk skjuvtöjning γtv (Hsu och Vucetic,

2004). 

Raithel och Leusink (2012) visar beräknade och uppmätta skjuvtöjningar för olika tåg-

hastigheter i förhållande till plasticitetsindex, se Figur 4-16. 

Figur 4-16. Utvärdering av undergrundens dynamiska stabilitet (Raithel och Leusink, 2012). 

Wegener och Fischer (2016), Kipper et al. (2010) och Fischer et al. (2009) redovisar re-

sultat från projekt där numeriska dynamiska beräkningar och verifierande vibrationsmät-

ningar i spår utförts inför uppgradering av tyska banor för högre hastigheter. Som för-

stärkningsmetod har geoarmerat skyddslager (underballast) utförts under makadambal-

lasten. För vissa sträckor har detta kombinerats med stenpelare eller betongpelare.   

10-2
10-310-5

10-6 10-4

dynamic shear strain γ 
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Fischer et al. (2009), visar i ett exempel från uppgradering av banan mellan Saarbrucken 

– Ludwigshafen för hastigheter >200 km/h. I Figur 4-17 visas beräknad dynamisk

skjuvtöjning för en sektion innan förstärkning. Skjuvtöjningskravet i undergrunden är 

satt till 8 · 10-5. I Figur 4-18 visas beräknade och uppmätta skjuvtöjningar för en sektion 

förstärkt med geoarmerad underballast. 

Figur 4-17. Beräknade dynamiska skjuvtöjningar för befintlig bana med befintliga och framtida 

tåghastigheter (Fischer et al., 2009).  

Figur 4-18. Jämförelse mellan beräknade och uppmätta skjuvtöjningar för geoarmerad underball-

ast (Fischer et al., 2009).  

Vid analys av dynamisk stabilitet enligt ovanstående beskrivning handlar det om att veri-

fiera att deformationer på grund av tågbelastning och därmed att spårlägesfelen minime-

ras, det vill säga en bruksgränsdimensionering.  

Skjuvtöjning 

Makadamballast 

Fyllning, övre del 

Fyllning, undre del 

Torv 

Undergrund 

Skjuvtöjningsgräns 

Skjuvtöjning 

Makadamballast 

Geoarmerad 

underballast 

Fyllning 

Torv 

Undergrund 

Skjuvtöjningsgräns 
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5 Cykliska parametrar 

5.1 Inledning 

Kapitel 5 behandlar inverkan av skjuvningshastighet på skjuvhållfasthet och hur jordens 

beteende vid cyklisk last skiljer sig åt beroende på plasticitet, OCR och andra egenskaper 

samt spänningsförhållanden i jorden. Kapitlet behandlar vidare cyklisk last som i vissa 

fall innebär en förbelastning som kan leda till konsolidering. I avsnitt 5.5 behandlas 

cyklisk belastning av silt. 

5.2 Leras odränerade skjuvhållfasthet vid enstaka pålastning 

Resultat från vingförsök med olika rotationshastighet utförda av Torstensson (1973) på 

högplastisk lera från Bäckebol, tyder på att skjuvhållfasthet ökar med ökande rotations-

hastighet, se Figur 5-1. Vid försöken varierades tiden till brott mellan 1,2 sekunder till 10 

000 minuter. 

Figur 5-1. Skjuvspänningsvariation med vridningsvinkel under vingförsök med standardfältving-

sond för olika rotationshastigheter. Försöken utfördes i högplastisk lera från Bäckebol. Från Tor-

stensson (1973). 

Baserat på utvärdering av fältdata från vingförsök har Chandler (1988) härlett ett allmänt 

uttryck för vingkorrektionsfaktorn, μ, som tar hänsyn till rotationshastigheten. Rotations-

hastigheten uttrycks i form av tiden till brott. Ekvationen gäller för lera med plasticitets-

index >5 %.  

𝜇 = 1,05 − (0,015 + 0,0075 ∙ 𝑙𝑜𝑔 𝑡𝑓) ∙  𝐼𝑝
0,5
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där 

Ip är plasticitetsindex (%).  

tf är tiden till brott uttryckt i minuter. 

Chandler menar att skjuvhållfastheten kan ökas för en bank som beräknas med trafikbe-

lastning, där utvärdering görs för tf= 1 minut, jämfört med om Bjerrums (1973) vingkor-

rigeringsfaktor tillämpas, relevant för bankbrott, där tf = 10 000 min används, se Figur 

5-2.

Figur 5-2. Vingkorrektionsfaktorer som tar hänsyn till inverkan av rotationshastigheten på den 

odränerade skjuvhållfastheten för olika plasticitetsindex (Chandler, 1988). 

Plasticitetsgränsen bestäms normalt inte vid geotekniska undersökningar i Sverige, vilket 

innebär att plasticitetsindex inte kan bestämmas. Dehlbom och Lundström (2020) har 

dock gjort en sammanställning av en del bestämningar av plasticitetsindex som gjorts 

som underlag för olika forskningsprojekt, se Figur 5-3.  Proverna representerar lera från 

västkusten runt Göteborg, från östkusten runt Stockholm och sulfidlera från norra Sve-

rige. Lerornas plasticitetsindex varierar mellan 18 till 96 % dvs. undersökta leror varierar 

mellan mellanplastiska och mycket högplastiska. Vid tillämpning av kurvorna i Figur 5-2 

erhålls en ökning av den odränerade skjuvhållfastheten som varierar mellan 15 och 40 % 

vid utförande av vingförsök med tid till brott på tf =1 minut jämfört med tf = 10 000 mi-

nuter. 
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Figur 5-3. Plasticitetsdiagram för svenska leror undersökta av Åhnberg och Larsson (2012), SGI:s 

laboratorium, SGI:s provfält med sulfidjord (Vesterberg och Andersson, 2017) och Larsson et al. 

(2007). Nedre och övre gräns för svenska oorganiska jordar enligt Karlsson och Hansbo (1984). 

Efter Dehlbom och Lundström (2020).  

I jordmodellen Creep-Clay1S kan beräkningar utföras med hållfasthet som  är tids- och 

töjningshastighetsberoende. I Figur 5-4 visas ett exempel på simulerade odränerade 

triaxialförsök där en skjuvhållfasthet för varaktigheten 1000 dagar (1 440 000 minuter) 

erhålls som är cirka 15 % lägre än för varaktigheten 1,0 dagar (1440 minuter), inom in-

tervallet 1 - 2 % för axiell töjning (ε). För simulerade dränerade triaxialförsök inom 

samma töjningsintervall erhålls en skjuvhållfasthet för varaktigheten 1000 dagar som är 

cirka 20 % lägre än för varaktigheten 1,0 dagar. 

Figur 5-4. Resultat från simulerade CAUC (odränerade) för olika varaktigheter, Creep-SClay1S 

(Rudebeck et al.). 

Åhnberg och Larsson (2012) redovisar maximal uppmätt spänning från de första cyklerna 

i utförda cykliska töjningsstyrda triaxialförsök med känd töjningshastighet, vilka jämförs 
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med resultat från statiska triaxialförsök som utförts av Lunne and Andersen (2007), med 

konstanta töjningshastigheter, se Figur 5-5. Hastighetseffekterna under den första belast-

ningscykeln i de cykliska försöken ligger inom samma intervall som det intervall som pre-

senteras för statiska försök av Lunne och Andersen. Spridningen i tmax (normerad) är stor 

vid höga töjningshastigheter. Hastighetseffekterna avseende maximal skjuvspänning i 

cykliska och statiska försök kan således förväntas vara ungefär desamma. 

Figur 5-5. Jämförelse mellan hastighetseffekter i de första belastningscyklerna vid töjningskon-

trollerade cykliska tester enligt Åhnberg och Larsson (2012) och de resultat som rapporterats av 

Lunne och Andersen (2007) för statiska triaxalförsök med olika belastningshastighet. 

Vid direkta skjuvförsök med en speciell skjuvapparat utförda på några svenska normal-

konsoliderade leror med odränerad skjuvhållfasthet varierande mellan 16 och 50 kPa, no-

terade Bengtsson och Johansson (1995) en markant ökning av max-värdet på skjuvspän-

ningen vid det direkta skjuvförsöket när skjuvhastigheten ökades från 0,3 mm/s till 30 

mm/s. För motsvarande leror med OCR 2 och 4 var resultaten inte lika tydliga men en 

tendens till motsvarande ökning kunde noteras. 

Enligt Bengtsson och Johansson (1995) är skjuvhållfasthetens beroende av töjningshas-

tigheten mer uttalad i högplastisk lera jämfört med lågplastisk lera och mer uttalad i nor-

malkonsoliderad lera jämfört med överkonsoliderad lera. 

Bengtsson och Johansson (1995) gjorde även en litteraturstudie avseende deformations-

hastighetens inverkan på den odränerade skjuvhållfastheten i lera. Baserat på denna litte-

raturstudie föreslogs i rapporten Tåglastens inverkan vid stabilitetsanalyser (Zackrisson 

et al., 1998) att den odränerade skjuvhållfastheten för en enstaka lastpuls kunde beräknas 

som: 

𝜏 = 𝜏𝑓𝑢  ∙ 1,2 ∙ (
𝑡

𝑡0
)
−0,05
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där 

𝜏 är den odränerade skjuvhållfastheten för en enstaka lastpuls. 

𝜏𝑓𝑢 är den statiska odränerade skjuvhållfastheten.

𝑡 är tiden i minuter för en tågpassage. 

𝑡0 är 1 minut.

Ovanstående ekvation betyder att ökningen av odränerad skjuvhållfasthet för en enstaka 

lastpuls varierar mellan 25 % (godståg 100 km/h) och 35 % (snabbtåg 200 km/h) jämfört 

med den statiska odränerade skjuvhållfastheten för långtidslast. 

5.3 Egenskaper hos lera som har betydelse för lerans motstånds-

kraft mot nedbrytning på grund av cyklisk last 

Med nedbrytning avses i föreliggande rapport den reduktion i hållfasthet som kan upp-

komma då leror utsätts för upprepad belastning.  

Enligt Åhnberg och Larsson (2012) så är leror, även lösa leror med öppen struktur med 

hög porositet, normalt mer motståndskraftiga mot nedbrytning orsakad av vibrationer 

och andra störningar, än silt och lös sand. 

Grundläggande egenskaper med hänsyn till motståndskraft mot nedbrytning hos lera är 

lerhalt, lermineral, matris (porositet, struktur), organisk halt, och porvattnets kemi. De 

grundläggande egenskaperna och deras inverkan på motståndskraft mot nedbrytning 

mäts vanligen med hjälp av indirekta parametrar såsom Atterbergs konsistensgränser. I 

Atterbergs konsistensgränser finns ingen information om spänningshistoria. För att få 

med information om spänningshistoria behöver exempelvis förkonsolideringstryck och 

odränerad skjuvhållfasthet bestämmas.  

Åhnberg och Larsson (2012) gick igenom några grundläggande egenskaper, indirekta pa-

rametrar och OCR och studerade deras inverkan på leras motståndskraft mot nedbryt-

ning på grund av cyklisk påkänning. Rankka et al. (2007a) gick igenom studier av inver-

kan av olika parametrar på leras motståndskraft mot nedbrytning av cyklisk påkänning 

utförda av Andersen (2009) och Wichtmann et al. (2013). Ovanstående genomgångar 

sammanfattas i Tabell 5-1. 
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Tabell 5-1. Sammanfattning av grundläggande egenskaper, indirekta parametrar och OCR avse-

ende leras motståndskraft på grund av cyklisk påkänning. 

Parameter Definition Inverkan på 

motståndskraf-

ten 1) 

Kommentar 

Lerhalt Positiv 

Porositet, n Vp/ V Negativ 

Sensitivitet, St Negativ 

Organisk halt Positiv 

Flytgräns, wL Positiv 

Plasticitetsindex, IP wL- wP Positiv Starka samband mellan IP och 

wL har utvärderats för svenska 

oorganiska leror, svenska orga-

niska leror och norska marina 

leror. I Sverige används wL där-

för som alternativ till IP. 

Kvasiflytindex wN/wL Negativ 

Flytindex, IL (wN- wP)/IP Negativ Ett starkt samband mellan IL 

och kvasiflytindex, wN/wL, kon-

staterades för de leror som un-

dersöktes av Åhnberg och Lars-

son (2012). I Sverige används 

normalt wN/wL i stället för IL. 

OCR σ´vc/ σ´v0 Positiv 

1) Inverkan på motståndskraften av ett ökat värde på parametern (”Positiv”/”Negativ” = mot-

ståndskraften ökar/minskar). 

5.4 Förändring av leras odränerade skjuvhållfasthet på grund av 

cyklisk last 

Försök har gjorts att bedöma om det finns en gräns i cyklisk skjuvspänningsvariation (fre-

kvens, medelvärde och amplitud) under vilken endast elastiska töjningar uppkommer och 

inget portryck byggs upp. Denna gräns finns, men verkar vara låg. 

Banverket (2000) anger att även om finkorniga jordar har en högre odränerad skjuvhåll-

fasthet och en högre styvhet vid skjuvning med högre belastningshastighet än vid lägre 

hastighet så orsakar en upprepning av snabba belastningar med skjuvtöjning större än 

1∙10-5 en nedbrytning (hållfasthetsreduktion) i leran på grund av att den genererade port-

rycksökningen medför att effektivspänningen minskar. 
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Åhnberg och Larsson (2012) visar, enligt Figur 5-6, att för en cyklisk skjuvspänning τmax-

cycl (summan av statisk och cyklisk skjuvspänning) som är ca 50 % högre än jordens odrä-

nerade statiska skjuvhållfasthet erfordras mindre än 10 lastcykler för att brottöjning ska 

uppnås. Vid en cyklisk skjuvspänning τmax-cycl som motsvarar jordens statiska odränerade 

skjuvhållfasthet erfordras mellan 5000 till 50 000 lastcykler för att brottöjning ska upp-

nås. Dessa lastcykler motsvarar som mest ca 1 månads trafikbelastning. Detta innebär att 

den cykliska odränerade skjuvhållfasthet som kan tillämpas för att verifiera en järnvägs-

banks stabilitet normalt bör vara lägre än den statiska.  

Figur 5-6. Variation i antal cykler som krävdes för att uppnå brottöjning (Nf, y-axel), med tmax-cycl 

för f= 1,0 Hz, ta= cu/1,3 och OCR = 1,3. Från Åhnberg och Larsson (2012). 

I Tabell 5-2 och Figur 5-7 beskrivs ett försök från Rankka et al. (2017c), där rekonsolide-

ring bedömdes ha inträffat på grund av en sekvens med cykliska laster i odränerade för-

hållanden med mellanliggande pauser i dränerade förhållanden. Försöket betecknades 

Munk8-6,8-II. Den vertikala förkonsolideringsspänningen mättes med CRS-försök till 91 

kPa före Serie 1 och uppskattades från triaxialförsök efter Serie 3 till 119 kPa. I Serie 1 

var ökningen i portryck cirka 3 kPa per cyklisk last, i Serie 2 var ökningen 2 kPa och i Se-

rie 3 var den 0,5 kPa per cyklisk last. Den odränerade skjuvhållfastheten, cu, före Serie 1 

uppskattades från empiri (bekräftad inom provtagningsområdet) och CRS-försök till 30 

kPa. Initialt motsvarade således amplituden tcy ungefär en tredjedel av tfu. Den aktiva 

odränerade skjuvhållfastheten efter Serie 3 mättes med triaxialförsök till 38 kPa. 
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Tabell 5-2. Sekvens med cykliska laster (cykliska skjuvspänningsvariationer) i försöket Munk8-

6,8-II, utförda av Rankka et al. (2017c). 

Serie Antal cykliska 

laster 

Amplitud, 

tcy (kPa) 

Antal cykler 

per cyklisk 

last 

Dränerad 

paus efter re-

spektive 

Cyklisk last 

(tim) 

Dränerad 

paus efter re-

spektive Se-

rie (tim) 

1 5 10,9 100 1,5 15 

2 6 10,9 100 1,5 15 

3 4 10,9 100 1,5 15 

Figur 5-7.  Spänningsväg (delar av), kritisk linje och flytyta i försöket Munk8-6,8-II utförda av 

Rankka et al. (2017c). 

Enligt Rankka et al. (2017a) gäller följande: 

• Värdet av den odränerade skjuvhållfastheten, cu, beror på den hastighet med vil-

ken leran skjuvas. Lerans odränerade skjuvhållfasthet förändras om den utsätts

för en cyklisk skjuvspänningsvariation och värdet av cu ökar med ökande skjuv-

spänningshastighet.

• Försök har gjorts för att bedöma om det finns en gräns i cyklisk skjuvspännings-

variation (frekvens, medelvärde och amplitud) under vilken endast elastiska töj-

ningar uppkommer och inget portryck byggs upp. Denna gräns verkar vara låg.

Enligt Vucetic (1994) samt Hsu och Vucetic (2004) varierar den övre gränsen för

elastisk cyklisk skjuvtöjning runt 1∙10-5.

• Om normalkonsoliderad eller svagt överkonsoliderad lera efter en cyklisk skjuv-

spänningsvariation får tillfälle att dränera uppkommer sannolikt i många fall en
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rekonsolidering med portalsminskning och ökning av förkonsolideringsspänning 

och skjuvhållfasthet som följd. 

Wichtmann (2013) har visat att det antal cykliska lastcykler som erfordras för att brott i 

jorden ska inträffa beror på relationen mellan medelvärdet, ta, och amplituden, tcy, hos 

den cykliska skjuvspänningen i jorden, se Figur 5-8. I Figur 5-8 innebär positiva värden 

på x-axeln att skjuvspänningen varierar kring en skjuvspänning som är riktad åt samma 

håll som den riktning som skjuvspänningen har in-situ i en homogen jord med horisontell 

markyta (en jord där den största huvudspänningen bildas av jordens egentyngd). För fal-

len i figuren med brott efter 1000 cykler ökade skjuvspänningens max-värde, tf,cy, med 

ökande medelvärde, ta,f, och minskande amplitud, tcy, se figuren b). 

Figur 5-8. Nomogram för antal cykler till brott, Nf, samt skjuvtöjningarna γp (kvarstående efter 

respektive Nf) och γcy (amplitud), baserat på mätningar på Onsöy-lera. På x-axeln anges kvoten 

mellan skjuvspänningens medelvärde under cykling och den odränerade skjuvhållfastheten. På y-

axeln anges kvoten mellan skjuvspänningens amplitud (a) respektive skjuvspänningens max-

värde (b) och den odränerade skjuvhållfastheten. Från (Wichtmann, 2013). 

5.5 Cyklisk påverkan på silt 

I silt är permeabiliteten låg (men högre än i lera). Om löst lagrad silt med hög vattenmätt-

nadsgrad utsätts för belastning uppkommer stora deformationer vilket kan leda till att 

höga porövertryck bildas som sätter ned hållfastheten, enligt Larsson (1995). Vid hastig 

cyklisk belastning av löst lagrad silt kan flytjord bildas. Siltskikt inbäddade i eller under 

lera kan vara mycket löst lagrade och risken för flytjordsbeteende ökar där på grund av 

instängningen av impermeabelt material.  

Eftersom vattenmättad lera med siltlager befarades vara en situation där stor inverkan 

kan erhållas vid cyklisk tågbelastning, utfördes cykliska triaxialförsök i projektet Tåglas-

tens inverkan vid stabilitetsanalyser (Zackrisson et al., 1998). Försöken utfördes för att 

studera silts beteende vid kombinerade statiska och cykliska spänningar motsvarande en 

tågpassage. Provningar utfördes både på laboratoriepackade prover och på ostörda prover 

vid NGI (Norwegian Geotechnical Institute). Nedan beskrivs enbart provningarna på 
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ostörda prover. Silt provtagen utanför Vägverkets huvudkontor i Borlänge, användes med 

följande kornfördelning: 

• 8 – 11 % lera

• 11 – 12 % finsilt

• 30 – 40 % mellansilt

• 30 – 45 % grovsilt

Statiska, dränerade triaxialförsök utfördes på proverna, som uppvisade dilatant beteende 

och en utvärderad friktionsvinkel på 37 grader. Resultaten kan jämföras med de prov-

ningar som gjordes på silt ovan grundvattenytan efter Ångermanälven (Lundström et al., 

2019) där friktionsvinkel på 35,5 - 40 grader uppmättes för ”fast” silt och friktionsvinkel 

på 35 - 38 grader med kohesionsintercept 3 - 10 kPa uppmättes för ”lös” silt.   

Provning utfördes för en cyklisk belastning motsvarande tåglasten för aktuellt djup (3,5 

kPa) samt med belastning motsvarande 2 gånger den cykliska tåglasten (7 kPa) och tre 

gånger den cykliska tåglasten (10,5 kPa). Proverna belastades med 5000 cykler. Tre olika 

frekvenser (sinusformad belastning) användes i försöken, motsvarande 0,1, 1,4 och 5 Hz. 

De permanenta axiella töjningarna efter 5000 lastcykler uppmättes till 0,14 % för cykliska 

spänningar motsvarande normal tågbelastning, se Figur 5-9. För dubbla tågbelastningen 

ökade de permanenta, axiella töjningarna till cirka 1,2 %. Vid tredubbla tågbelastningen 

ökade de permanenta, axiella töjningarna till 2,8 till 3,6 %.  

Figur 5-9. Resultat från cykliska odränerade triaxialförsök utförda vid NGI (Zackrisson et al., 

1998). 

Vid en av provningarna testades effekten av dränering mellan tågpassager, se Figur 5-10. 

Mellan belastningscyklerna gick portrycket ned till noll och vid ytterligare belastningsse-

rier efter detta minskade portrycksuppbyggnaden i provet jämfört med första serien. 
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 Figur 5-10. Effekten av dränering mellan tågpassage och portrycksuppbyggnad efter tåguppehåll 

(Zackrisson et al., 1998).  

Efter 5000 cykliska belastningar utfördes statiska, dränerade triaxialförsök på proverna. 

Samtliga prover uppvisade dilatant beteende och effektivspänningarna följde en brottlinje 

med friktionsvinkel på 37 grader. Någon förändring av siltens friktionsvinkel hade såle-

des inte skett på grund av den cykliska belastningen. 
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6 Tänkbara metoder och underlag för beräkning av 

stabilitet med hänsyn till statisk och cyklisk last 

I kapitel 6 diskuteras olika tänkbara metoder hur man skulle kunna beräkna stabilitet för 

en befintlig järnvägsbank med förenklade kvasistatiska metoder, med hänsyn till statisk 

och cyklisk last. En kvasistatisk last är dynamisk last som representeras av en ekvivalent 

statisk last i en statisk modell (SS-EN 1990). 

I avsnitt 6.1 beskrivs principerna för en stabilitetsbetraktelse vid en tågpassage. 

I avsnitt 6.2 beskrivs NGI:s beräkningsmodell för geoteknisk dimensionering av en kon-

struktion utsatt för en kombination av statisk och cyklisk last, som ursprungligen togs 

fram för dimensionering av gravitationsplattformar. 

I avsnitt 6.3 beskrivs en tänkbar beräkningsmetodik för analys av stabilitetsrisk och sä-

kerhetsnivå med avseende på cyklisk nedbrytning. 

I avsnitt 6.4 beskrivs en tänkbar metodik för stabilitetsberäkning med hänsyn till en en-

staka kortvarig maxtåglast. 

Möjliga indata till beräkningarna vad gäller tåglaster diskuteras i avsnitt 3.8.4 och 3.8.5. 

6.1 Principer 

Om vi stannar tiden när ett tåg passerar och betraktar en potentiell cirkulärcylindrisk gli-

dyta i jorden i undergrunden under en bank så kommer den av tåget genererade påkän-

ningen (skjuvtöjningar, skjuvspänningar och portryck) att variera utmed glidytan. De 

max-värden, på exempelvis skjuvspänning, som genereras av tågpassagen i den del av gli-

dytan som ligger nära spåret är stora i sig och stora i förhållande till den föregående 

skjuvspänningen (den skjuvspänning som rådde innan tågpassagen). De max-värden som 

genereras av tågpassagen i den djupaste delen av glidytan är mindre och inte så stora i 

förhållande till de föregående påkänningarna. 

Om vi vid den betraktade tidpunkten antar att en glidning (skjuvning) initieras i glidytan 

och att skjuvtöjningshastigheten då är densamma utmed hela glidytan (att den glidande 

volymen rör sig som en monolit) så kommer de mothållande skjuvspänningarna att mobi-

liseras olika fort utmed olika delar av glidytan. Detta på grund av att styvheten varierar 

utmed glidytan. Kort efter tidpunkten skulle det således kunna vara så, om styvheten i 

jorden närmast spåret minskat på grund av många tidigare upprepade belastningar (av 

tidigare tågpassager), att i delar nära spårets är styvheten så låg att de mothållande skjuv-

spänningarna där inte mobiliseras fullt ut samtidigt som den odränerade skjuvhållfast-

heten enligt statiska triaxialförsök mobiliseras, eller har passerats, i djupare belägna de-

lar. 

6.2 NGI:s beräkningsmodell 

Andersen och Lauritzsen (1988) presenterade en modell för dimensionering av en gravit-

ationsplattform utsatt för en kombination av statisk och cyklisk last. I modellen har 

skjuvtöjningarna vid brott utmed en glidyta samma storlek, vilket är i enlighet med de 

principer som redovisas ovan. Enligt Banverket (2000) kan modellens grundidéer 
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användas för andra konstruktioner påverkade av cyklisk last. I ett kapitel i Banverket 

(2000) om analysmetoder för stabilitet i järnvägsbankar påverkade av tågpassager redovi-

sas modellens principer. I Banverket (2000) redogörs för beräkningar med modellen ut-

förda för en tågpassage i km 316+540 på sträckan Frövi- Arboga. Beräkningarna utfördes 

med hjälp av ett beräkningsprogram utarbetat vid NGI. 

I modellen förutsätts att skjuvtöjningarna vid brott längs en glidyta är lika stora utmed 

glidytan och det presenteras en metodik för hur skjuvtöjningarna ska omfördelas med 

hänsyn till denna förutsättning. Brottgräns definierades som 15 % ackumulerad skjuvtöj-

ning γp och/eller 15 % skjuvtöjning under en cykel γcy. 

Underlag till modellen är nomogram över antal cykler till brottgräns i förhållande till 

cyklisk last och skjuvhållfasthet utvärderad från monotona försök. Nomogrammen, mo-

dellen och hur modellen kan tillämpas för beräkning av stabilitet i undergrund vid tågpas-

sage beskrivs nedan utifrån Andersen och Lauritzsen (1988), Andersen (1991), Wicht-

mann et al. (2013), Andersen (2009) och Banverket (2000).  

6.2.1 Beskrivning av beräkningsmodellen 

Nomogram som underlag till projektering av installationer offshore med hänsyn till 

cykliska laster från havsvågor har tagits fram, se Figur 6-1 och Figur 6-4. Nomogram 

finns även avseende skjuvning motsvarande den skjuvning som uppkommer i direkta 

skjuvförsök. Cyklisk belastning i undergrund vid tågpassage skiljer sig från cyklisk belast-

ning under ett fundament påverkat av havsvågor men samma typ av nomogram var 

tänkta att användas i beräkningsprogrammet NGI-tåg. I följande tolkning används därför 

nomogram framtagna för projektering av installationer offshore som hjälp för att illu-

strera metoden. 

Figur 6-1. Nomogram framtagna för projektering av installationer offshore inklusive några tillhö-

rande försöksdata (cirklar). Antal cykler till brott, Nf, samt skjuvtöjningarna γp (kvarstående efter

respektive Nf) och γcy (amplitud), baserat på mätningar på Onsöy-lera. På x-axeln anges kvoten

mellan skjuvspänningens medelvärde under cykling och den odränerade skjuvhållfastheten. På y-

axeln anges kvoten mellan skjuvspänningens amplitud (a) respektive skjuvspänningens max-

värde (b) och den odränerade skjuvhållfastheten.  Index c för su betecknar su från aktivt triaxial-

försök. Nf definierades som antal cykler till brottgräns. Nomogrammen omfattar skjuvning som i 

aktiva respektive passiva triaxialförsök. Övriga definitioner se avsnitt 1.3.2. Från Wichtmann et 

al. (2013). 
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Några väsentliga delar av modellen beskrivs i följande lista tillsammans med redovisning 

av definitioner och val av beteckningar. 

• Jordens hållfasthet är anisotrop.

• Skjuvning (skjuvspännings- och skjuvtöjningsförlopp) i potentiella glidytor mots-

varas för riktningarna 45 grader nedåt, 45 grader uppåt och horisontellt av den

skjuvning som kan provas med aktiva triaxialförsök, passiva triaxialförsök re-

spektive direkta skjuvförsök. I Figur 6-2 är detta illustrerat för en gravitations-

plattform utsatt för en kombination av statisk och cyklisk last. Exempelvis har

skjuvspänningsvariationen olika medelvärde och för olika delar i jorden, vilket

illustreras med de fyra olika jordelementen i figuren. För mellanliggande rikt-

ningar kan skjuvningen bestämmas genom interpolering.

Figur 6-2. Illustration av spänningsförlopp under en gravitationsplattform belastad av cyklisk last, 

och hur de motsvaras av de spänningsförlopp som kan åstadkommas med olika laboratorieförsök. 

Från Andersen (2009). 

• Med skjuvspänning t avses skjuvspänning i plan 45 grader mot huvudspännings-

planen.

• Bankens egentyngd leder till en skjuvspänning t0.

• Undergrunden är konsoliderad för t0.

• En tågpassage ger upphov till en cyklisk skjuvspänning med amplitud tcy och med

N stycken cykler kring ett medelvärde ta som ligger ta över t0. Utmed en glidyta,

som i denna två-dimensionella analys är lika med en linje, är ta, ta och tcy lika

med ta(l), ta(l) respektive tcy(l) där l (gement L) är lägeskoordinat utmed linjen.

Se Figur 6-3.
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Figur 6-3. Ett fiktivt exempel på variation av skjuvspänning i en punkt enligt modellen före, under 

och efter en tågpassage. I exemplet är antalet cykler, N, lika med sex. 

• Om laboratorieförsök utförs med ta, tcy och N och man låter tcy nå brottstorlek,

tcy,f, så uppkommer brottvärden på skjuvtöjningarna p och cy (se definitioner i

Kapitel 1.3.2) enligt nomogram för aktuell ta. Detta motsvaras i Figur 6-4 av

punkterna 1A, 2 A, 3 A och 4 A. För det aktuella fallet med en gravitationsplattform

uppkommer således följande:

o En stor ackumulerad skjuvtöjning, p, och liten cyklisk skjuvtöjning, cy, i

aktiv zon (punkt 2A).

o Ingen eller liten ackumulerad skjuvtöjning p, och en stor cyklisk

skjuvtöjning,  cy, i zoner med direkt skjuvning (punkt 1A respektive

punkt 3A).

o En stor ackumulerad skjuvtöjning, p, och en liten cyklisk skjuvtöjning i

passiv zon (punkt 4A).

• I en undergrund kommer dock en omfördelning av töjningarna att ske. I Ander-

sen och Lauritzsen (1988) beskrivs en del av mekanismen bakom denna omför-

delning på följande sätt.

• Studera fallet med gravitationsplattformen i Figur 6-4 och speciellt element 2.

Elementet kommer att vilja utveckla en stor ackumulerad skjuvtöjning, p, mot-

svarande en kompression i vertikal led och en expansion i horisontal led. Expans-

ionen i horisontal led kommer dock att motverkas av intilliggande element, vilka

kan exemplifieras med element 3, som kommer att vilja utveckla endast en liten

ackumulerad töjning. De intilliggande elementen kommer på grund av detta
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förhållande att hålla emot element 2:s expansion i horisontal led genom en ök-

ning av den horisontala spänningen. Mekanismen leder till att medelvärdet av 

skjuvspänningen, ta, i element 2 kommer att reduceras och att ta i element 3 

kommer att förhöjas. Enligt ett liknande resonemang för element 4 konstateras 

att ta i element 4 kommer att reduceras. 

Figur 6-4. Exempel på nomogram.  anges i Andersen (1991) beteckna skjuvspänningen i 45 gra-

ders planet för fallet ”TRIAXIAL” och i horisontalplanet för fallet ”DSS”.  motsvarar således t en-

ligt vår definition. I denna figur används beteckningen a för kvarstående skjuvtöjning (jämför 

definitioner i Kapitel 1.3.2). Från Andersen (1991). 
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• Enligt den mekanism som uppkommer enligt Andersen och Lauritzsen (1988)

finns det skäl att för gravitationsplattformen i Figur 6-4 prova omfördelning av

skjuvtöjningarna (p och cy vid brott) genom att minska ta för element 2, att öka

ta för element 3 och att minska ta för element 4 (exempelvis enligt punkterna 2B,

3B och 4B). Vi har dock i Andersen och Lauritzsen (1988), Andersen (1991) och

Banverket (2000) inte funnit några anvisningar för hur stora minskningarna re-

spektive ökningen bör vara. Det framgår inte heller hur man i val av antagande av

a och cy ska ta hänsyn till motsvarande mekanism orsakad av den cykliska

skjuvtöjningen, cy.

• I beskrivningen av metoden i Banverket (2000) används begreppet ”statisk del av

lasten”, vilken vi här betecknar St.a. Vi tolkar Banverket (2000) som att St.a är en

fiktiv last som angriper från underkant av sliprar och som leder till en spännings-

ökning i undergrunden som är lika stor som ta.

Illustration med hjälp av ett förenklat fall: 

• ta(l) och tcy(l) varierar inte med l (där l (gement L) är lägeskoordinat utmed lin-

jen).

• Vi antar att nomogrammen i Figur 6-1 baserade på Drammenlera beskriver jor-

dens beteende korrekt för aktuell lokal.

• Följande parametrar gäller för aktuell lokal: odränerad skjuvhållfasthet från ak-

tivt triaxialförsök scu= 30 kPa, ta(l)= 12 kPa, tcy(l)=15 kPa och N= 100.

• Vi undersöker om brottgräns nås för fallet: läs av diagram a i Figur 6-5 med vär-

det tcy,f /scu =15/30= 0,50 på x-axeln och värdet ta,f /scu =12/30= 0,40 på y-ax-

eln (röda linjer i figuren) och jämför läget för erhållen punkt med kurvan för Nf=

100 . Vi kan konstatera att fallet leder till att brottgräns precis uppnås och att det

beror på att den ackumulerade skjuvtöjningen p precis når upp till brottvärdet

på kvarstående skjuvtöjningen, 15 % (samtidigt når den cykliska skjuvtöjningen

cy precis 3 %).

• För lera med samma värde på odränerad skjuvhållfasthet, 30 kPa, utsatt för en

cyklisk skjuvpåkänning till brott med något lägre amplitud, tcy,f = 12 kPa och nå-

got högre medelvärde ta,f = 15 kPa erhålls resultat enligt gröna linjer. Brottgräns-

tillstånd erhålls då för Nf ungefär lika med 300 cykler samtidigt som den kvarstå-

ende skjuvtöjningen p nått brottvärdet 15 % och den cykliska skjuvtöjningen cy

nått 0,75 %.
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Figur 6-5. Nomogram enligt Wichtmann et al. (2013) med illustration av förenklat fall enligt löp-

text ovan figuren. 

Beräkningsgången är uppdelad i ett antal steg som utförs i ett flertal iterationer. På grund 

av att man inte kommer att få kompatibilitet i deformationerna utefter glidytan i den 

första iterationen gör man i efterföljande iterationer en omfördelning av påkänningarna 

så att skjuvdeformationen (a och cy) får samma storlek utmed glidytan. Omfördelningen 

bygger på följande princip. 

• Skjuvdeformationen, a och cy, är av samma storlek utefter hela den potentiella

glidytan

• Skjuvspänningen ta utefter den potentiella glidytan är i jämvikt med den yttre ek-

vivalenta statiska lasten (St.a).

Vi tolkar beräkningsgången vid tillämpning av NGI:s modell enligt Tabell 6-1. 
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Tabell 6-1. Beräkningsgång vid användning av NGI:s beräkningsmodell. 

Beräkningssteg Kommentar 

1 Första iteration: Steg 1 dvs. antagande av 

γa och γcy utförs inte i den första iterat-

ionen. Vid efterföljande iterationer: Anta γa 

och γcy vid brott. 

Anta γa och γcy vid brott. 

2 Första iteration: Beräkna σ´vc, ta, tcy och N

i undergrunden utan hänsyn till den omför-

delning av töjningar som kan uppkomma i 

potentiella glidytor. Utvärdera därefter, från 

ta (och σ´vc), de skjuvtöjningar γa och γcy

som skulle uppstå om tcy var så stor att 

brott uppstod, det vill säga att tcy var lika 

stor som tcy,f. Denna utvärdering görs enligt 

den princip som visas i Figur 6-4 för framta-

gande av punkterna 1 A, 2 A, 3 A och 4A. 

Efterföljande iterationer: Utvärdera ta i un-

dergrunden från antaget γa och γcy vid 

brott. 

I den första iterationen utförs beräkningen av σ´vc, ta, 

tcy och N exempelvis med hjälp av FEM med den spän-

ning i underkant sliper som uppkommer under en tåg-

passage (enligt lämplig modellering) som indata. 

I efterföljande iterationer utvärderas ta från antaget γa 

och γcy vid brott. Denna utvärdering görs enligt föl-

jande exempel i Figur 6-4: läs av värdet på x-axeln för 

punkterna 1 B, 2 B, 3 B och 4B. 

3 Beräkna St.a 

4 Sätt skjuvhållfastheten i undergrunden lika 

med ta, belasta undergrunden med St.a och 

bestäm de glidytor  längs vilka  säkerhets-

faktorn är 1,0. 

5 Utvärdera hållfasthet för dynamisk last ut-

med den glidyta som bestämts i föregående 

steg, tf,cy(l), från ta(l) 

I varje punkt l, bestäm de två av följande tre utgångs-

värden som har närliggande riktning till riktningen som 

skjuvningen (glidytan) har i punkten l: 

• Det värde tf,cy(l) skulle ha om skjuvning inträffade i

riktning 45 grader nedåt (utifrån ta(l) i riktning 45

grader nedåt och nomogram baserade på aktiva

triaxialförsök, exempelvis ”Triaxial”/”Compression” i

Figur 6-4)

• Det värde tf,cy(l) skulle ha om skjuvning inträffade i

horisontal riktning (utifrån ta(l) i horisontal riktning

och nomogram baserade på direkta skjuvförsök, ex-

empelvis ”DSS” i Figur 6-4)

• Det värde tf,cy(l) skulle ha om skjuvning inträffade i

riktning 45 grader uppåt (utifrån ta(l) i riktning 45

grader uppåt och nomogram baserade på passiva

triaxialförsök, exempelvis ”Triaxial”/”Extension” i Fi-

gur 6-4).

Interpolera därefter utifrån dessa två värden värdet på

tf,cy(l) som ansätts gälla i punkten l med hjälp av rikt-

ningen som skjuvningen (glidytan) har i punkten l.

6 Utvärdera kvoten mellan hållfasthet och på-

känning utmed l: tf,cy(l)/(ta+tcy). Kvoten 

varierar med l. I Banverket (2000) används 

begreppet partialsäkerhetsfaktor på hållfast-

heten, γm vilken utvärderas från kvoten. 

Oklart hur γm utvärderas från kvoten. 

7 Återvänd till Steg 1 och gör ett (nytt) anta-

gande av γa och γcy vid brott, tills de värden 

på γa och γcy vid brott funnits som ger lägst 

γm 
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Metoden antar att alla jordelement har varit utsatta för samma skjuvspänningshistoria 

(egentligen skjuvtöjningshistoria). Den omfördelning som sker under den cykliska belast-

ningen kan orsaka att belastningshistorien för det mest belastade elementet avviker från 

den belastningshistoria som antagits i samband med framtagandet av diagrammen över 

den cykliska hållfastheten. Detta kan sannolikt leda till progressivt brott med större 

cyklisk nedbrytning i de mest belastade zonerna. NGI har genomfört modellförsök i labo-

ratoriet och i fält för att studera dessa effekter. Slutsatsen från försöken är att dessa effek-

ter inte är av avgörande betydelse för lera.  

6.2.2 Förenklad beräkningsmodell baserat på NGI-modellen 

Kvoten mellan säkerhetsfaktor för cyklisk last och säkerhetsfaktor för statisk last be-

nämns . Kvoten  avtar med ökande överkonsolideringsgrad och med ökat antal odräne-

rade lastcykler. Den cykliska säkerhetsfaktorn Fc,cyklisk beräknas som * Fc,statisk (Banver-

ket, 2000).  

Ett närmevärde på faktorn  erhålls genom en handberäkning enligt Banverket (2000) 

och en sådan beräkning beskrivs här nedan. Beräkningen avser medelskjuvhållfastheten 

för glidytan, vilket ungefär motsvarar den odränerade skjuvhållfastheten i direkt 

skjuvriktning. 

Först bestäms relationen mellan statisk banklast och tåglast. Hälften av tåglasten betrak-

tas som cyklisk och hälften som statisk, se  Figur 6-6 : 

𝑝𝑐𝑦 =
𝑝𝑡å𝑔

2

𝑝𝑎 = 𝑝𝑏𝑎𝑛𝑘 + 
𝑝𝑡å𝑔

2

där 

𝑝𝑐𝑦    är den cykliska delen av tåglasten 

𝑝𝑡å𝑔   är statisk tåglast 

𝑝𝑏𝑎𝑛𝑘  är banklasten 

𝑝𝑎  är den totala statiska lasten dvs. banklasten + halva tåglasten 
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Figur 6-6. Antagen ytbelastning för den statiska och cykliska belastningssituationen som jämförs i 

beräkningarna (Banverket, 2000).

Nedan används följande beteckningar: 

τcy är cyklisk skjuvspänning (halva amplituden) som påförs odränerat.

τa är genomsnittlig statisk skjuvspänning som påförs odränerat. 

τf,cy är odränerad cyklisk skjuvhållfasthet.

suDSS är den statiska odränerade skjuvhållfastheten i direkt skjuvriktning. 

Nedan visas ett exempel vid beräkning med ett medelvärde efter glidytan, vilket motsva-
rar hållfastheten i direkt skjuvriktning.  

Relationen mellan cyklisk och statisk last beräknas som 
𝑝𝑐𝑦

𝑝𝑎

Genom att gå in i Figur 6-7, delen I, för ett element i direkt skjuvriktning för relationen 

mellan cyklisk och statisk skjuvspänning, 
𝜏𝑐𝑦

𝜏𝑎
, som antas motsvara relationen mellan 

cyklisk last och banklast  
𝑝𝑐𝑦

𝑝𝑎
och valt antal belastningscykler Nf  (i figuren visas 10 000 

cykler), erhålls ur diagrammet: 

𝜏𝑐𝑦

𝜎´𝑣𝑐
och 

𝜏𝑎

𝜎´𝑣𝑐
  (röda linjer)  

𝜏𝑓,𝑐𝑦

𝜎´𝑣𝑐
beräknas som 

𝜏𝑐𝑦

𝜎´𝑣𝑐
+

𝜏𝑎

𝜎´𝑣𝑐
=K    således är  𝜏𝑓,𝑐𝑦 = 𝐾 𝜎´𝑣𝑐

Ur Figur 6-7 erhålls 
𝑠𝑢𝐷𝑆𝑆

𝜎´𝑣𝑐
 =0,215 (blå punkt) 

vilket ger 

β = 
𝜏𝑓,𝑐𝑦

𝑠𝑢𝐷𝑆𝑆
 =  

𝐾  𝜎´𝑣𝑐

0,215 𝜎´𝑣𝑐

där 

𝑠𝑢𝐷𝑆𝑆 = statisk odränerad skjuvhållfasthet 

𝜎´𝑣𝑐 = effektivspänning efter konsolidering
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Det är även möjligt att använda del II i Figur 6-7 för att beräkna . Se Banverket (2000). 

I) 

II) 

Figur 6-7. I) Antal belastningscykler (Nf) för att uppnå brott (stora töjningar) i normalkonsolide-

rad Drammen-lera: (a) triaxialförsök (b) direkta skjuvförsök samt II) Cyklisk odränerad skjuvhåll-

fasthet för normalkonsoliderad Drammen-lera (a) triaxialförsök (b) direkta skjuvförsök (Banver-

ket, 2000). 

𝜏𝑐𝑦

𝜏𝑎
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Säkerhetsfaktorn Fc,cyklisk beräknas som * Fc,statisk 

Fc,statisk beräknas genom en konventionell stabilitetsberäkning. 

Liknande beräkning kan även göras för de övriga skjuvriktningarna (aktiv och passiv 

skjuvriktning). 

Beskrivning av underlag för val av trafiklast, se avsnitt 3.8.5. 

Överslagsberäkningar, som redovisas i avsnitt 8.10, har utförts med följande förutsätt-

ningar: 

• Brottgränsberäkning utförs enligt NGI:s förenklade beräkningsmodell, beskriven

ovan. Beräkningarna görs för en cyklisk belastning från rullande tåg med linjelast

55 kN/m, motsvarande en antagen medeltåglast på en sträcka med godståg med

25 tons axellast, enligt SS-EN 1991-2. Odränerad skjuvhållfasthet baserat på kon-

soliderade direkta skjuvförsök används. För att ta hänsyn till den cykliska ned-

brytningen används metodik enligt beskrivning ovan inklusive diagram fram-

tagna för Drammen-lera enligt Figur 6-7.

6.3 Metodik baserat på cyklisk laboratorieprovning och cyklisk

medeltåglast

Cyklisk tågbelastning är en intermittent cyklisk belastning med olika lastintensiteter och 

med en återhämtningsfas mellan varje tågpassage. För sträckan Örebro – Hallsberg er-

hölls under 1993, om man antar att varje tågpassage varar ca 20 sekunder, tågbelastning 

under ca 14 timmar per månad och återhämtning utan tågbelastning under ca 700 tim-

mar, dvs. i medeltal återhämtning under cirka 15 minuter. Det betyder att vid ett cykliskt 

laboratorieförsök med ca 20 – 50 lastcykler för varje tågpassage, som tar cirka 0,5 till 1 

minut att genomföra, bör återhämtningstiden vara cirka 15 - 30 minuter. Rankka et al. 

(2017a), se kapitel5.4, har utfört försök för att bedöma om det finns en gräns i cyklisk 

skjuvspänningsvariation (frekvens, medelvärde och amplitud) under vilken endast elas-

tiska töjningar uppkommer och inget portryck byggs upp. Enligt Rankka et al. (2017a) 

verkar denna gräns vara låg. Enligt Vucetic (1994) samt Hsu och Vucetic (2004) varierar 

den övre gränsen för elastisk cyklisk skjuvtöjning runt 1∙10-5. 

Man kan även fråga sig om risken för cykliska skjuvtöjningar på grund av tågbelastning 

ska betraktas som ett brottgränsproblem. I den tyska metodik som presenteras i avsnitt 

4.4, analyseras de skjuvtöjningar i jorden, som uppkommer vid tågbelastning, som en 

problemställning kopplat till sättningar och spårlägesfel. I föreliggande rapport har än-

dock några överslagsmässiga testberäkningar gjorts med avseende på cyklisk tågbelast-

ning.  

Vid analys av stabilitetsrisk och säkerhetsnivå med avseende på cyklisk nedbrytning er-

fordras cykliska triaxial- och/eller skjuvförsök som underlag för analyserna. För att kunna 

utvärdera de cykliska parametrarna bör cykliska försök genomföras, vilket exempelvis 

skulle kunna utföras enligt nedan: 
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• Försöken utförs med olika cykliska skjuvspänningsnivåer τmax-cycl (summan av

statisk och cyklisk skjuvspänning för aktuell banklast + cyklisk medeltåglast) där

tmax-cycl /cu varieras mellan 0,5 till 1, se Figur 5-6.

• Relationen mellan statisk och cyklisk last är beroende av järnvägsbankens höjd.

• Försöken bör utföras för att bestämma lägsta cykliska skjuvspänningsnivå för att

provet ska gå till brott för ett visst antal cykler. Försöken utförs med kontinuerlig

belastning utan uppehåll. Som jämförelse kan nämnas att det vid de cykliska för-

sök som utfördes för att analysera nedbrytning av underballast och den praxis

som gäller idag för underballast för järnväg, utfördes cykliska försök med 12 mil-

joner cykler, vilket antogs motsvara 30 års trafikbelastning (Dehlbom, 2004).

• Uppmätt lägsta τmax-cycl för att uppnå brottöjning för, förslagsvis, 12 miljoner

cykler bestäms.

• Cykliska försök bör även utföras med 50 lastpulser med uppehåll 30 minuter, 50

lastpulser med uppehåll osv., som jämförelse med försök med kontinuerlig be-

lastning. Förslagsvis inte med det stora antal cykler som utförs för kontinuerlig

belastning. Rankka et al. (2017a) skriver att om normalkonsoliderad eller svagt

överkonsoliderad lera efter en cyklisk skjuvspänningsvariation får tillfälle att drä-

nera uppkommer sannolikt i många fall en rekonsolidering med portalsminsk-

ning och ökning av förkonsolideringsspänning och skjuvhållfasthet som följd.

Ovanstående metodik är, av praktiska och ekonomiska skäl, ej möjlig att tillämpa vid 

praktisk dimensionering. Däremot skulle det vara värdefullt att utföra provning ur kun-

skapsuppbyggnadssynpunkt, förslagsvis för de tidigare utredda sektionerna i Fellingsbro 

och Fänninge (av Lundström och Dehlbom, 2019a), för att få en bättre förståelse av hur 

cykliska deformationer kan uppkomma i lera under befintliga järnvägsbankar. 

I föreliggande uppdrag har det inte varit möjligt att utföra cykliska laboratorieförsök. I de 

försök som redovisas i Figur 5-6 har försök gjorts med som lägst τmax-cycl /cu = 1. Hur 

förhållandet ser ut för τmax-cycl /cu <1 finns det ingen kunskap om. I Figur 6-8 visas anta-

ganden med en linjär och en konkav förlängning för τmax-cycl /cu <1. I denna rapport har 

det antagits att cykliskt brott för 12 miljoner cykler erhålls för en cyklisk belastning mot-

svarande τmax-cycl /cu = 0,75 dvs. den cykliska odränerade skjuvhållfastheten är 25 % 

lägre än den statiska odränerade skjuvhållfastheten, dock utan något som helst underlag 

som stödjer detta antagande. 
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Figur 6-8  Variation i antal cykler som krävdes för att uppnå brottöjning (Nf, y-axel), med tmax-cycl 

för f= 1,0 Hz, ta= cu/1,3 och OCR = 1,3. Baserat på Åhnberg och Larsson (2012). Streckade linjer 

är extrapolering för att kunna anta brottöjning för τmax-cycl /cu <1.  

Beskrivning av underlag för val av tåglast, se avsnitt 3.8.5. 

Överslagsmässiga testberäkningar, som redovisas i avsnitt 8.10, har utförts med följande 

förutsättningar: 

• 2-dimensionell förenklad överslagsberäkning med Slope med cyklisk belastning

från rullande tåg med linjelast 55 kN/m, motsvarande en antagen medellast på en

sträcka med godståg med 25 tons axellast, enligt SS-EN 1991-2. Odränerad

skjuvhållfasthet baserat på konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök, ned-

räknade med 25 % för att ta hänsyn till den cykliska nedbrytningen används.

6.4 Beräkning för enstaka kortvarig maxlast

Av avsnitt 5.2 framgår att den odränerade skjuvhållfastheten hos en lera är beroende av 

den hastighet med vilken den skjuvas.  

En enstaka tågöverfart kan också betraktas som en cyklisk belastning med ett visst antal 

boggipassager. Det längsta godståg som trafikerar det svenska järnvägsnätet kan ge cirka 

80 pulser/boggipassager. En jämförelse kan då göras med de provningar som redovisas i 

Figur 5-6, där en cyklisk skjuvspänning som är cirka 25 % högre än den statiska odräne-

rade skjuvhållfastheten leder till brottöjning efter 80 till 500 cykler. 

Vilken storlek på den odränerade skjuvhållfastheten som är relevant indata för en enstaka 

variabel maxlinjelast måste bestämmas genom laboratorieprovning på upptagna prover i 

aktuella sektioner. Detta har dock inte varit möjligt att genomföra i denna förstudie. 
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Därför har ett val gjorts, genom en bedömd procentuell ökning av den statiska odräne-

rade skjuvhållfastheten för en enstaka kortvarig last, baserat på det underlag som besk-

rivs i avsnitt 5.2. Den procentuella ökningen har antagits till 25 %. Det bör påpekas att 

denna bedömning, med tanke på bristande provningsunderlag, är mycket osäker.  

För att denna högre skjuvhållfasthet för enstaka belastning ska kunna tillämpas erfordras 

att den portryckshöjning som erhålls vid denna enstaka kortvariga tågpassage återgår till 

”normalvärdet” under återhämtningstiden till nästa tågöverfart. I annat fall bör den be-

traktas som en cykliskt återkommande last. Det är då också intressant att jämföra med 

fallet stillastående tåg, exempelvis på grund av ett tågmöte vid ett mötesspår eller att ett 

tåg blir stående under en längre period på grund av tågfel eller banfel. I beräkningarna i 

avsnitt 8.9 har förutsatts långtidsförhållanden, dvs. att ej förhöjda skjuvhållfasthetsvär-

den för korttidslast används. 

I beräkningarna har antagits en linjelast motsvarande den standardiserade metervikten 

för linjekategori E4, dvs. 80 kN/m. Överlast har inte beaktats enligt resonemang i avsnitt  

3.8.4. Baserat på SS-EN 1991-2 tillämpas inte heller dynamiska tillskott för undergrun-

den.   

Även tunga specialtransportlaster kan betraktas som enstaka kortvariga laster. Den tunga 

transportlast som anges i SS-EN 1991-2 och som tillämpas för järnvägsbroar, men ej för 

spårkonstruktioner, är en teoretisk last som inte existerar i verkligheten. Det är därför in-

tressant att jämföra med en verklig specialtransportlast, exempelvis från mobil omfor-

mare Q48 (Qee). 

Beskrivning av underlag för val av trafiklast, se avsnitt 3.8.4. 

I avsnitt 8.9 redovisas följande hypotetiska beräknings- och belastningsfall: 

• 2-dimensionell beräkning för rullande tåg med linjelast 80 kN/m, motsvarande

maxlasten för godståg, enligt SS-EN 1991-2, utan hänsyn till dynamiska tillskott.

Odränerad skjuvhållfasthet baserad på konsoliderade odränerade direkta skjuv-

försök, ökade med 25 % för att ta hänsyn till enstaka kortvarig belastning, an-

vänds.

• 2-dimensionell beräkning för stillastående tåg med linjelast 80 kN/m, motsva-

rande maxlasten för godståg, enligt SS-EN 1991-2. Odränerad skjuvhållfasthet

motsvarande långtidsförhållanden baserat på konsoliderade odränerade direkta

skjuvförsök, används.

• 3-dimensionell beräkning för rullande specialtransporttåg med linjelast 132

kN/m fördelad på tåglängden 57 m, enligt SS-EN 1991-2, motsvarande en speci-

altransport med kort längd och hög metervikt, se avsnitt 3.7.4.1 och Figur 3-35.

Odränerad skjuvhållfasthet baserat på konsoliderade odränerade direkta skjuv-

försök, ökade med 25 % för att ta hänsyn till enstaka kortvarig belastning, an-

vänds.

• 3-dimensionell beräkning för rullande mobil omformare Q48 (Qee) med linjelast

131 kN/m med 11 meters tåglängd. Lastfallet motsvarar en specialtransport med

en mobil omformare, se avsnitt 3.3. Odränerad skjuvhållfasthet baserat på
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konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök, ökade med 25 % för att ta hänsyn 

till enstaka kortvarig belastning, används. 

Jämförelser görs även med 2-dimensionell beräkning för rullande tåg med linjelast 110 

kN/m enligt nuvarande krav i TK Geo 13, dvs. linjelasten stvm 80 kN/m som ökats med 

dynamiskt tillskott och säkerhet för överlast + lite avrundning.  
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7 Statiska hållfasthetsegenskaper under befintliga 

järnvägsbankar 

7.1 Egenskapsförändringar under befintliga bankar 

Odränerad skjuvhållfasthet hos en normalkonsoliderad lera ökar normalt med ökat djup 

under markytan. Detta presenterades redan av Fellenius (1936) och Skempton (1948).  

I rapporten Egenskapsförändringar med tid under befintliga bankar, Huvudrapport 

(Lundström och Dehlbom, 2019a) redovisas principerna för hållfasthetsökning efter 

belastning. 

Sedimentering vid avsättning av lera innebär en ökad belastning av den underliggande 

leran och därmed med tiden en succesiv konsolidering. Konsolideringen leder till en 

minskning av portalet. Eftersom den odränerade skjuvhållfastheten ökar vid ökad vertikal 

belastning kommer den även att öka vid en minskning av portalet. Förhållandet mellan 

effektiv vertikalspänning respektive odränerad skjuvhållfasthet och portal vid 

sedimentering kan antas följa parallella kurvor, se Figur 7-1. Detta är liktydigt med att 

kvoten cu/´v är konstant under konsolidering. 

Figur 7-1. Förändring av förkonsolideringstryck och odränerad skjuvhållfasthet vid konstant verti-

kal last under lång tid (Lundström och Dehlbom, 2019a efter Bjerrum, 1967). 

När ingen ytterligare sedimentering sker ökar inte längre den vertikala belastningen. 

Dock sker en krypning i jorden som innebär att jorden komprimeras under konstant 

spänning. Komprimeringen leder till ett minskat portal med en ökad odränerad 

skjuvhållfasthet och ökande förkonsolideringstryck, som följd. Detta illustreras i Figur 

7-1 som en förändring från punkt a till b. Som framgår av figuren leder krypningen till en

förkonsolidering i jorden, det vill säga att om jorden utsätts för ytterligare belastning efter 

krypningen (vidare längs den feta, blå linjen efter punkt b) kommer ingen betydande 

kompression av jorden ske förrän belastningen når upp till jungfrukurvan (motsvarande 
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sedimentation). Ytterligare belastning därefter leder till kompression och ett minskat 

portal. Även i den horisontella riktningen sker troligen en viss ökning av den horisontella 

spänningen och därmed en konsolidering även i denna riktning, 

Lundström och Dehlbom (2019a) föreslår en metodik för att beräkna odränerad skjuv-

hållfasthet under bankar där hänsyn tas till, och baseras, på följande parametrar  

• Odränerad skjuvhållfasthet utanför banken.

• Förkonsolideringstryck i jorden utanför banken och tillskott till dessa orsakade av

tillskottspänningar under banken.

• Tillskott i förkonsolideringstryck orsakade av krypsättningar under banken.

• Effektivspänningarnas variation i djup- och sidled utanför och under banken.

• Hållfasthetens beroende av belastningsriktning.

Den odränerade skjuvhållfastheten under banken i aktiv och direkt skjuvriktning orsakad 

av både primär och sekundär konsolidering beräknas enligt följande: 

𝑐𝑢
𝑎(𝑢𝑛𝑑𝑒𝑟) = 𝑐𝑢

𝑎(𝑢𝑡𝑎𝑛𝑓ö𝑟) + 0,33  ∆𝜎𝑐𝑣
′ (𝑘𝑟𝑦𝑝𝑛𝑖𝑛𝑔)

𝑐𝑢
𝐷𝑆(𝑢𝑛𝑑𝑒𝑟) = 𝑐𝑢

𝐷𝑆(𝑢𝑡𝑎𝑛𝑓ö𝑟 ) +  𝑘 ∙ ∆𝜎𝑐𝑣
′ (𝑘𝑟𝑦𝑝𝑛𝑖𝑛𝑔)

där  

k= 0,33  (0,25+0,75𝐾0
𝑛𝑐)

∆𝜎𝑐𝑣
′ (𝑘𝑟𝑦𝑝𝑛𝑖𝑛𝑔) = tillskott i förkonsolideringstryck som motsvarar den spänning som

erfordras för att uppnå kompressionen,  i respektive skikt baserat på resultat från 

sättningsberäkning inkluderat krypsättningar.  

Med olika värden på 𝐾0
𝑛𝑐 antar k -värden enligt Tabell 7-1.

Tabell 7-1. Värden på faktorn k för beräkning av odränerad skjuvhållfasthet i direkt skjuvriktning 

(Lundström och Dehlbom, 2019a). 

𝑲𝟎
𝒏𝒄 0,5 0,55 0,6 0,65 0,7 0,75 0,8 

k 0,21 0,22 0,23 0,24 0,26 0,27 0,28 

Hållfasthetsökningen på grund av krypning kan vara betydande, vilket kan illustreras 

med följande exempel. För en befintlig järnvägssektion i Fellingsbro visas i Figur 7-2 upp-

mätta skjuvhållfastheter i direkt skjuvriktning och aktiv skjuvriktning under befintlig 

bank som jämförs med beräknade skjuvhållfastheter med spänningar utan hänsyn till 

krypning.  I Figur 7-3 visas uppmätta skjuvhållfastheter i direkt skjuvriktning och aktiv 

skjuvriktning under befintlig bank som jämförs med beräknade skjuvhållfastheter med 

spänningar med hänsyn till krypning.   
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Figur 7-2. Fellingsbro; uppmätta och beräknade skjuvhållfastheter i direkt skjuvriktning och aktiv 

skjuvriktning med spänningar utan hänsyn till krypning (Lundström och Dehlbom, 2019a) 

Figur 7-3. Fellingsbro; uppmätta och beräknade skjuvhållfastheter i direkt skjuvriktning och aktiv 

skjuvriktning med hänsyn på krypspänningar (k=0,23) respektive uppmätt förkonsolideringstryck 

(under bank) (Lundström och Dehlbom, 2019a). 
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Metodiken, där hänsyn tas till krypsättningar, föreslagen av Lundström och Dehlbom 

(2019a), baseras på en metod beskriven av Larsson et al. (1997). Principen är att den ex-

tra kompression som krypning leder till orsakar en ökning av förkonsolideringstrycket 

där det nya förkonsolideringstrycket kan antas motsvara den effektivspänning som aktu-

ell kompression ger (oberoende om kompressionen sker på grund av konsolidering eller 

krypning). Vidare antas att beräknad vertikal kompression följer det ursprungligen givna 

samspelet mellan kompression mot effektivspänning, se Figur 7-4. Från detta beräknade 

nya förkonsolideringstryck kan en trolig förändring av odränerad skjuvhållfasthet på en 

given nivå uppskattas.  

Figur 7-4. Ökning av förkonsolideringstrycket dels på grund av tillskottsbelastning och dels på 

grund av krypning, bestämt baserat på sättningsberäkningar och CRS-kurva (Lundström och 

Dehlbom, 2019a). 

I Figur 7-5 visas beräknade krypspänningar under bank samt beräknade effektivspän-

ningar under bank med beräkningsprogrammen Embankco, Geosuite, Plaxis och med 

2:1-metoden, för sektionen i Fellingsbro. Beräknade effektivspänningar avviker ytligt un-

der fyllningen mellan olika metoder, men är relativt lika på sättningsgivande djup, någon 

meter under torrskorpan. Krypspänningen överskrider effektivspänningen med cirka 10 - 

20 kPa. Uppmätt förkonsolideringstryck är något lägre än beräknad krypspänning. 
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Figur 7-5. Spänningssituation samt förkonsolideringstryck utanför och under banken i Fellingsbro. 

Heldragna kurvor är trendlinje. Djup för värden utanför bank har korrigerats med hänsyn till sätt-

ningar. Effektivspänning beräknad med Embankco, Novapoint Geosuite, Plaxis och med 2:1-me-

toden. Beräknad krypspänning baseras på beräkning med Novapoint Geosuite. Baserat på Lund-

ström och Dehlbom (2019a).  

I rapporten Egenskapsförändringar med tid under befintliga bankar, Huvudrapport 

(Lundström och Dehlbom, 2019a) redovisas uppmätta förändringar av odränerad skjuv-

hållfasthet under befintliga järnvägsbankar. Nedan redovisas resultat från: 

• Mätningar vid två sektioner på sträckan Frövi och Jädersbruk (Fellingsbro och

Fänninge), där provningar utfördes med CRS-försök, konsoliderade odränerade

direkta skjuvförsök och konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök. Sträckan

invigdes 1857 dvs. hållfasthetsförändringen efter cirka 160 år studerades.

• Sammanställning av uppmätta hållfastheter utanför och under befintliga järn-

vägsbankar byggda på 1800-talet, undersökta av Banverket under början på

2000-talet. Sammanställningen bygger på resultat från konförsök och vingförsök.

Förändring av förkonsolideringstryck och kompressionsmodul under bank jämfört med 

utanför bank visas för Fellingsbro och Fänninge i Figur 7-6. Banken vid Fellingsbro har 

en tjocklek över befintlig markyta på cirka 1,5 m och sättningar på cirka 0,8 m har erhål-

lits under 160 år. Banken vid Fänninge har en tjocklek över befintlig markyta varierande 

mellan cirka 2,5 – 3,5 m och sättningar på cirka 1,9 m har erhållits under 160 år. 
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Figur 7-6. Uppmätt förändring (kvot) av förkonsolideringstryck (grön linje) och kompressionsmo-

dul (svart linje) under bankarna i Fellingsbro (heldragen linje) och Fänninge (streckad linje), jäm-

fört med utanför bankarna bestämd med CRS-försök. Efter Lundström och Dehlbom (2019a). 

Det framgår att förkonsolideringstrycket under banken i Fellingsbro har ökat med cirka 

1,5 gånger förkonsolideringstrycket utanför banken. I Fänninge har en något högre ök-

ning uppmätts, cirka 2 gånger förkonsolideringstrycket utanför banken, från cirka 3 me-

ters djup för att sedan minska ned till 1,5 gånger förkonsolideringstrycket utanför banken 

på 7 meters djup.  Under banken i Fellingsbro har kompressionsmodulen ökat med 1,3 

till ca 2 gånger kompressionsmodulen utanför banken och under banken i Fänninge är 

ökningen 1,5 till 4,7 gånger.  

Förändring av den odränerade skjuvhållfastheten i direkt skjuvriktning och aktiv 

skjuvriktning under banken jämfört med utanför visas för Fellingsbro och Fänninge i Fi-

gur 7-7. Det framgår att skjuvhållfastheten under banken i Fellingsbro har ökat med cirka 

1,4 - 1,7 gånger hållfastheten utanför banken. I Fänninge har något högre ökning upp-

mätts, cirka 2 gånger hållfastheten utanför banken, ned till 4 meters djup för att sedan 

minska ned mot 1,5 gånger hållfastheten utanför banken på 8 meters djup.   
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Figur 7-7. Uppmätt förändring (kvot) av odränerad skjuvhållfasthet (i aktiv och direkt skjuvrikt-

ning) i jorden under bankarna i Fellingsbro (heldragen linje) och Fänninge (streckad linje), jäm-

fört med utanför bankarna bestämd med odränerade direkta skjuvförsök (blå linje) och aktiva 

odränerade triaxialförsök (röd linje). Efter Lundström och Dehlbom (2019a). 

Diagram med skjuvhållfastheter beräknade enligt ekvationer redovisade ovan med hän-

syn till krypspänningar och med k=0,23, plottade mot uppmätta direkta skjuvförsök och 

triaxialförsök i Fellingsbro och Fänninge framgår av Figur 7-8. Det framgår att överens-

stämmelsen är god och att det är fler punkter som visar för låga än för höga värden. I Fän-

ninge är skillnaden mellan de uppmätta och beräknade skjuvhållfastheterna i aktiv rikt-

ning lite större, men även för dessa är de uppmätta högre än de beräknade. 

Figur 7-8. Jämförelse mellan uppmätt odränerad skjuvhållfasthet (direkta odränerade skjuvför-

sök och aktiva odränerade triaxialförsök) och beräknad odränerad skjuvhållfasthet (med kryp-

spänningar) under bank i Fellingsbro och Fänninge (Lundström och Dehlbom, 2019a). 
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Sammanställning av uppmätta hållfastheter utanför och under bankar undersökta av 

Banverket presenteras i Figur 7-9. Sammanställningen bygger på resultat från  konförsök 

och vingförsök. Det finns även sektioner där inte samma metod använts utanför som un-

der banken. Vingförsöken har i många fall korrigerats för konflytgräns bestämd på skruv-

prover. Från figuren kan ses att några mycket höga ökningar av skjuvhållfastheten under 

bankar uppmätts och i de flesta av dessa sektioner är bankarna höga och en stor ökning 

bör därför ha skett. Dock är det tveksamt om de allra högsta värdena (över 3 gånger håll-

fastheten utanför banken) är rimliga. Troligen är spridning i resultat från speciellt ving-

försöken stor (beroende även på hållfasthetsbestämningen i torrskorpelera, se avsnitt 

7.5.2)  och därför kan jämförelserna ge orimligt höga hållfasthetsökningar. Jämförelse 

gjorda med direkta skjuvförsök visar ökningar upp till cirka 2 för den omkring 3 meter 

höga banken i Fänninge ned till några meter under banken, där vingförsök och konförsök 

visar en ökning på strax över 3, se Lundström och Dehlbom (2019d). Som ses i Figur 7-9 

har även negativa förändringar uppmätts vilket alltså innebär att hållfastheten är lägre 

under jämfört med utanför banken. Detta kan antas beror på osäkerheter i bestämning av 

skjuvhållfasthet, felaktiga korrigeringar av hållfastheten för konflytgräns (skruvprover), 

att djupen inte korrigerats för sättning och osäkerhet rörande överkonsolideringsgrad. 

Med hänsyn till att en förenklad metodik tillämpats samt den spridning som erhålls vid 

bestämning av odränerad skjuvhållfasthet med vingförsök och konförsök (se Figur 7-48) 

och konflytgräns bestämd på upptagna skruvprover bör inte en analys utföras av enstaka 

värden för Banverkssammanställningarna, utan på helheten. Den generella helhetsbilden 

är att under en befintlig järnvägsbank kan hållfasthetsförändringen variera mellan ingen 

ökning alls till en avsevärd ökning av hållfastheten. Storleken på de skjuvhållfasthetsök-

ningar som erhållits under de befintliga bankar som studerats kan relateras till bankens 

höjd, bankens bredd och OCR-profil. Det bör även påpekas att studerade bankar har en 

ålder på ca 100 - 160 år. Om ”unga” bankar studeras skulle resultatet bli annorlunda.  

Figur 7-9. Förändring av odränerad skjuvhållfasthet uppmätt under bankar jämfört med värden 

utanför (avser både kon- och vingförsök) i sektioner tidigare undersökta av Banverket längs 5 

olika bansträckor. Efter Lundström och Dehlbom (2019d). 
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Överkonsolideringsgraden (OCR), det vill säga kvoten mellan förkonsolideringstryck och 

effektivspänningar, i jorden före banken byggdes är av stor betydelse för förändring av 

egenskaper under banken. I syfte att illustrera betydelsen av OCR ges i Figur 7-10 ett fik-

tivt exempel över hur kvoten mellan nya spänningar under banken och förkonsoliderings-

tryck utanför bank varierar beroende på antagen OCR-profil. Som förväntat så minskar 

kvoten vid djupare utbredning av överkonsoliderad lera och med minskad bankhöjd.  

Figur 7-10. Kvot mellan spänningar under bank och förkonsolideringstryck utanför bank för olika 

OCR-profiler. Bankbredd 5 m och bankhöjd 1,5, 3 och 5 m. Efter Lundström och Dehlbom 

(2019a). 

I Figur 7-11 visas överkonsolideringsgraden utanför bank för fem undersökta sektioner 

(Lundström och Dehlbom, 2019d) baserad på förkonsolideringstryck bestämt med CRS-

försök tillsammans med resultat från 73 sektioner undersökta av Banverket, från Trafik-

verkets arkivsystem ProjectWise (Trafikverket, 2019a) samt undersökningar av sulfidlera 

utförda av Vesterberg och Andersson (2017). Banverksundersökningarna är i huvudsak 

utförda i samband med projektering för nybyggnation av järnväg. För dessa bestämningar 

är andelen sektioner där portrycksmätningar eller grundvattenmätningar utförts under 

en längre tidsperiod än 6 månader cirka 15–20 procent. Övriga har bestämts baserade på 

enstaka mättillfällen eller korta mätperioder, varför en analys inte bör utföras baserad på 

enstaka värden utan på helheten.  Leran är generellt överkonsoliderad (OCR>1,5) ned till 

djup varierande mellan 2 och 10 m. Därefter varierar överkonsolideringsgraden mellan 

1,1 och 1,5. Högre överkonsolideringsgrad har observerats runt sand- eller siltskikt i le-

ran eller vid övergång till underliggande friktionsjord. För befintliga järnvägsbankar går 

de farligaste glidytorna normalt inom den zon där OCR kan variera stort innan de uppnår 

värden motsvarande svagt överkonsoliderad lera. OCR för naturlig jord utanför bankarna 

är således en mycket väsentlig parameter att bestämma vid undersökning av befintliga 

järnvägsbankar.  
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Figur 7-11. Överkonsolideringsgrad mot djup för testsektionerna i Fellingsbro, Fänninge, Torp, 

Norsholm och Stenungsund samt 73 stycken sektioner undersökta av Banverket och 8 sektioner 

enligt Vesterberg och Andersson (2017) (Lundström och Dehlbom, 2019d). 

Larsson och Mattsson (2003) presenterar en uppföljning av förändring av den odränerade 

skjuvhållfastheten vid Skå-Edeby, väster om Stockholm avseende en långsträckt provfyll-

ning som utgjordes av en 1,5 m hög grusfyllning med släntlutning 1:1.5, krönbredden 4 

meter och längden 40 meter, som byggdes 1961. Larsson och Mattson (2003) uppmätte 

kvarstående porövertryck under banken. Uppföljningen motsvarar således förhållanden 

för en ”ung” bank, där leran under banken ej har erhållit full konsolidering och där kryp-

ning fortfarande pågår. Resultat från bestämning av skjuvhållfasthet visas i Figur 7-12. 

Resultaten från direkta skjuvförsök visar att det har skett en mindre ökning av skjuvhåll-

fastheten ungefär ner till 8 meters djup under banken. Odränerad skjuvhållfasthet be-

stämd med vingförsök visar stor variation.  

Figur 7-12. Odränerad skjuvhållfasthet bestämd med vingförsök och direkta skjuvförsök vid lång-

sträckt bank i Skå-Edeby (efter Larsson och Mattsson, 2003). Observera att inga bestämningar 

utfördes i jorden före banken byggdes utan jämförelse görs här med värden bestämda utanför 

banken. 
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7.2 Hållfasthetens beroende av spänningar och belastningsfall (ani-

sotropi) 

Den odränerade skjuvhållfastheten beror bland annat av belastningsfallet. Vanligtvis in-

delas skjuvhållfastheten i tre belastningsfall: aktiv skjuvning, direkt skjuvning och passiv 

skjuvning enligt Figur 7-13.  

Figur 7-13. Indelning i skjuvhållfasthet i huvudtyper och motsvarande laboratorieförsök för be-

stämning av de olika hållfastheterna (efter Larsson et al., 2007).  

De vanligen förekommande fältundersökningarna av jordens hållfasthet; vingförsök och 

CPT samt laboratorieundersökning med konförsök anses samtliga motsvara ungefär ett 

medelvärde av hållfastheten för de olika belastningsfallen. Konsoliderade odränerade ak-

tiva triaxialförsök ger hållfastheten i aktiv skjuvriktning och konsoliderade odränerade 

direkta skjuvförsök i direkt skjuvriktning. Då det allmänt anses vara liten skillnad på me-

delvärdet av hållfastheterna för de olika belastningsriktningarna och den i direkt 

skjuvriktning, ges här endast en beskrivning av hållfastheter i direkt skjuvriktning och i 

aktiv skjuvriktning.  

För odränerad skjuvhållfasthet i direkt skjuvriktning, 𝑐𝑢
𝐷𝑆, kan följande antas gälla (Lars-

son et al., 2007): 

𝑐𝑢
𝐷𝑆 = 0,25𝑐𝑢

𝑎+0,75𝑐𝑢
𝑝

där 

𝑐𝑢
𝑎 = hållfasthet i aktiv skjuvriktning och

𝑐𝑢
𝑝

 = hållfasthet i passiv skjuvriktning 
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Med teorin om hållfasthetens beroende av spänningshistorien, en friktionsvinkel av 30° 

och sambandet mellan horisontalspänning och vertikalspänning erhålls för oorganisk 

lera: 

𝑐𝑢
𝑎 = 0,33  𝜎𝑐𝑣

′

𝑐𝑢
𝑝
= 0,33  𝐾0

𝑛𝑐
 𝜎𝑐𝑣

′

𝑐𝑢
𝐷𝑆 = 0,33  𝜎𝑐𝑣

′   (0,25 + 0,75𝐾0
𝑛𝑐)

Om friktionsvinkeln markant avviker från antagandet om 30°, kan sambandet mellan 

skjuvhållfasthet och förkonsolideringstryck behöva justeras. Detta kan enbart göras med 

stöd av resultat från triaxialförsök och direkta skjuvförsök.  

Det visade sambandet för skjuvhållfasthetens beroende av förkonsolideringstrycket har 

presenterats av Ladd et al. (1977), Ladd och Foot (1974) och Larsson et al. (2007) med 

hänsyn även till överkonsolideringsgrad och för olika skjuvriktningar enligt:  

𝑐𝑢 = 𝑎  𝜎𝑐𝑣
′   𝑂𝐶𝑅−(1−𝑏)

a = faktor som beror på jord och belastningsriktning (anisotropi) 

b = exponent, materialkonstant, antas ofta till 0,8 

Om följande förhållande används för 𝐾0
𝑛𝑐 (se Larsson et al., 2007)

𝐾0
𝑛𝑐 = 0,31 + 0,71(𝑤𝐿 − 0,2)

erhålls 

𝑐𝑢
𝑎 = 0,33   𝜎𝑐𝑣

′
 𝑂𝐶𝑅−0,2 aktiv skjuvriktning 

𝑐𝑢
𝑝
= 𝜎𝑐𝑣

′    (0,055 + 0,235 𝑤𝐿) 𝑂𝐶𝑅
−0,2    passiv skjuvriktning 

𝑐𝑢
𝐷𝑆 = 𝜎𝑐𝑣

′   (0,125 + 0,175 𝑤𝐿) 𝑂𝐶𝑅
−0,2 direkt skjuvriktning 

Förhållandet för den aktiva belastningsriktningen är enligt ekvationen ovan oberoende av 

flytgränsen. För fallen passiv belastningsriktning och direkt skjuvning är däremot förhål-

landet beroende av flytgränsen alternativt jordtryckskoefficienten. I Figur 7-14 visas hur 

hållfasthet i olika riktningar antas förhålla sig till varandra. 
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Figur 7-14. Odränerad skjuvhållfasthet i normalkonsoliderade och svagt överkonsoliderade skan-

dinaviska icke organiska leror som funktion av förkonsolideringstryck och flytgräns. τCR motsvarar 

den skjuvspänning som mobiliserats vid en deformation som motsvarar deformationen vid brott i 

aktiva försök varför brotthållfastheten cuPASSIV är något högre än τCR (efter Larsson et al., 2007). 

Linjen för medelskjuvhållfasthet är beräknad enligt 𝑐𝑢
𝑚𝑒𝑑𝑒𝑙 =

𝑐𝑢
𝑎+𝑐𝑢

𝑝
+𝑐𝑢

𝐷𝑆

3
 . 

Linjen för direkt skjuvning är beräknad enligt 𝑐𝑢
𝐷𝑆 = 0,75𝑐𝑢

𝑝
+ 0,25𝑐𝑢

𝑎.

Lundström och Dehlbom (2019a) visade kvoter mellan odränerad skjuvhållfasthet (i di-

rekt och aktiv skjuvriktning) och förkonsolideringstryck bestämda under och utanför be-

fintlig järnvägsbank för fem sektioner efter det svenska järnvägsnätet (Fellingsbro, Fän-

ninge, Torp, Norsholm och Stenungsund) tillsammans med resultat presenterade av Säll-

fors och Larsson (2016), Larsson et al. (2007) och Larsson (1990) avseende oorganisk 

lera, organisk lera och gyttja, se Figur 7-15.  

Odränerad skjuvhållfasthet har bestämts med konsoliderade odränerade direkta skjuvför-

sök och konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök. Det kan ses att maxvärden på 

kvoten erhålls för en konflytgräns högre än 120 - 150 procent, vilket ungefär motsvarar 

då jorden övergår från organisk lera till organisk jord (gyttja). Det kan även ses att kvoter 

för såväl aktiv som direkt skjuvriktning, ökar med ökad konflytgräns upp till cirka 100 – 

120 %. Det innebär att den empiriska relationen avseende 
𝑐𝑢
𝑎

𝜎𝑐𝑣
′  ger något lägre värden än 

uppmätta värden för lera med konflytgräns högre än cirka 60 – 70 %. 
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Figur 7-15. Kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet (bestämd med aktiva odränerade triaxial-

försök och konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök) och förkonsolideringstryck mot konflyt-

gräns. Röda trekanter i aktiv skjuvriktning och blå fyrkanter i direkt skjuvriktning. Värden enligt 

Lundström och Dehlbom (2019a), Sällfors och Larsson (2016), Larsson et al. (2007) och Larsson 

(1990). Efter Lundström och Dehlbom (2019). 

Sällfors et al. (2017) föreslår att en uppskattning av den odränerade skjuvhållfastheten 

görs med ett intervall för de empiriska relationerna, så kallade á-priorivärden. Ett a´-pri-

oriintervall kan användas för att erhålla ytterligare stöd vid utvärdering av odränerad 

skjuvhållfasthet i direkt skjuvriktning och aktiv skjuvriktning om konsoliderade odräne-

rade direkta skjuvförsök och konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök inte utförts i 

hela lerprofilen. Följande intervall har valts i olika skjuvriktningar baserat på empiriska 

formler (se Sällfors och Larsson, 2016): 

𝑐𝑢
𝐷𝑆 = (0,9 𝑡𝑖𝑙𝑙 1,1) ∙ 𝜎𝑐𝑣

′ [0,125 + 0,176 𝑤𝐿]  𝑂𝐶𝑅
−0,2

𝑐𝑢
𝑎 = (0,9 𝑡𝑖𝑙𝑙 1,1) ∙ 0,33 · 𝜎𝑐𝑣

′ · 𝑂𝐶𝑅−0,2

I Figur 7-16 visas relationen 
𝑐𝑢
𝐷𝑆

𝜎𝑐𝑣
′  mot konflytgränsen för sektionerna i Fellingsbro och 

Fänninge tillsammans med de resultat som presenterats av Sällfors och Larsson (2016), 

Larsson et al. (2007), resultat från SGI laboratorium, SGI:s skredriskkarteringsprojekt 

samt olika järnvägsbyggnadsprojekt (Trafikverket, 2020).  I Figur 7-17 visas relationen 

𝑐𝑢
𝑎

𝜎𝑐𝑣
′  mot konflytgränsen för sektionerna i Fellingsbro och Fänninge tillsammans med de 

resultat som presenterats av Sällfors och Larsson (2016) och Larsson et al. (2007). Redo-

visat a´-priorispann har beräknats för en överkonsolideringsgrad varierande mellan 1 och 

2, med hänsyn till resultat visade i Figur 7-11, och uppmätta konflytgränser. För att täcka 
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in uppmätta värden har spannet utökats till mellan 0,85 och 1,15 gånger den empiriska 

relationen. Således nedanstående samband: 

𝑐𝑢
𝐷𝑆 = (0,85 𝑡𝑖𝑙𝑙 1,15) ∙ 𝜎𝑐𝑣

′   [0,125 + 0,176 𝑤𝐿]  (1
−0,2 𝑡𝑖𝑙𝑙 2−0,2)

𝑐𝑢
𝑎 = (0,85 𝑡𝑖𝑙𝑙 1,15) ∙ 0,33 · 𝜎𝑐𝑣

′ · (1−0,2 𝑡𝑖𝑙𝑙 2−0,2)

Figur 7-16. Kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet i direkt skjuvriktning (bestämd med direkta 

skjuvförsök) och förkonsolideringstryck mot konflytgräns för sektionerna i Fellingsbro och Fän-

ninge tillsammans med resultat presenterade av Sällfors och Larsson (2016), Larsson et al. 

(2007), resultat från SGI laboratorium SGI:s skredriskkarteringsprojektet samt olika järnvägs-

byggnadsprojekt (Trafikverket, 2020). Mörkblå cirklar från Fellingsbro och Fänninge under bank. 

Ljusgröna cirklar från Fellingsbro och Fänninge utanför bank. A´-priorispann motsvarande 0,85 

till 1,15 gånger empirisk relation för OCR mellan 1 och 2. Diagrammet baseras på Lundström och 

Dehlbom (2019) och har kompletterats med ytterligare punkter.  
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Figur 7-17. Kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning bestämd med aktiva 

odränerade triaxialförsök och förkonsolideringstryck mot konflytgräns för sektionerna i Fellingsbro 

och Fänninge tillsammans med resultat presenterade av Sällfors och Larsson (2016) och Larsson 

et al. (2007). Svarta trekanter från Fellingsbro och Fänninge under bank. Röda trekanter från Fel-

lingsbro och Fänninge utanför bank. A´-priorispann motsvarande 0,85 till 1,15 gånger empirisk 

relationen för OCR mellan 1 till 2. Diagrammet baserat på Lundström och Dehlbom (2019) och 

har kompletterats med ytterligare punkter.  

För nybyggda järnvägsbankar på plan mark med undergrund av lera erhålls normalt 

ingen eller liten skillnad i säkerhetsfaktor om beräkningen görs baserad på medelskjuv-

hållfastheten eller om beräkning görs med beaktande av hållfasthetens variation bero-

ende av skjuvriktning efter glidytan. För bankar som ligger i en slänt där glidytan i huvud-

sak går i aktivzon och direkt skjuvzon (och endast en liten del i passivzon), fås en större 

inverkan på säkerhetsfaktorn om hållfasthetsanisotropi beaktas. Järnvägsbankar i slänt 

har inte analyserats i föreliggande rapport.  

Vid beräkning av befintliga bankar på plan mark kan man dock förvänta sig en viss ök-

ning av säkerhetsfaktorns storlek om hållfasthetsanisotropi beaktas på grund av den håll-

fasthetsökning som skett under den befintliga banken. För en befintlig järnvägsbank gör 

hållfasthetsökningen under banken att den aktiva skjuvhållfastheten under banken får 

större inverkan på medelhållfastheten efter glidytan än den passiva hållfastheten i den 

opåverkade leran utanför banken, jämfört med en nybyggd bank på opåverkad lera, se Fi-

gur 7-18. 
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Figur 7-18. Indelning i skjuvhållfasthet i olika skjuvriktningar efter en glidyta kontra förändring av 

hållfasthet under bank (Baserat på Larsson et al., 2007).  

Som beskrivs tidigare i avsnittet, kan följande antas gälla för odränerad skjuvhållfasthet i 

direkt skjuvriktning, 𝑐𝑢
𝐷𝑆, (Larsson et al. 2007):

𝑐𝑢
𝐷𝑆 = 0,25𝑐𝑢

𝑎+0,75𝑐𝑢
𝑝

Med teorin om hållfasthetens beroende av spänningshistorien och en friktionsvinkel av 

30° samt sambandet mellan horisontalspänning och vertikalspänning erhålls: 

𝑐𝑢
𝑎 =

𝑐𝑢
𝐷𝑆

0,25 + 0,75  𝐾0
𝑛𝑐

𝑐𝑢
𝑝
=

𝑐𝑢
𝐷𝑆

0,25
𝐾0
𝑛𝑐 + 0,75

Om friktionsvinkeln markant avviker från antagandet om 30°, kan sambanden behöva ju-

steras. Detta kan enbart göras med stöd av resultat från triaxialförsök och direkta skjuv-

försök.  

I Skredkommissionens rapport 3:95 (Skredkommissionen, 1995) beskrivs ett liknande 

tillvägagångssätt för att räkna om hållfastheten för ett horisontellt skjuvplan (direkt 

skjuvriktning) till skjuvplan med olika lutning α mot horisontalplanet, se Figur 7-19. Lut-

ningen α räknas som positivt i aktivzonen och negativt i passivzonen. 

Figur 7-19. Skjuvytans lutning (Skredkommissionen, 1995). 
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Den odränerade skjuvhållfastheten för lera, då brott sker i andra skjuvplan med lutningen 

α mot horisontalplanet, kan uppskattas som: 

𝑐𝑢
𝛼

𝑐𝑢
𝐷𝑆 =

𝐾0,𝑁𝐶 + (1 − 𝐾0,𝑁𝐶 ) 𝑠𝑖𝑛
2
 (𝛼 + 30°)

0,25 + 0,75  𝐾0
𝑛𝑐

Omräkningen bygger på empiriska observationer och en teoretisk betraktelse som förut-

sätter att leran har en inre friktionsvinkel av 30° grader och att brott utbildas i plan som 

har lutning mot största huvudspänningsriktningen av 45° − Ф´/2.

I svenska normalkonsoliderade leror med horisontell markyta har 𝐾0,𝑛𝑐 funnits variera 

enligt relationen (Larsson et al., 2007): 

𝐾0 𝑁𝐶 ≈ 0,31 + 0,71(𝑤𝐿 − 0,2)

Förhållandet mellan hållfastheten i olika skjuvriktningar är beroende av lerans jord-

tryckskoefficient.  I Figur 7-20 visas hållfasthetens variation i olika skjuvriktningar. Ex-

empelvis erhålls för K0, NC =0,7 en ökning på aktivsidan som mest cirka 1,25  hållfast-

heten i direkt skjuvriktning och minskning på passivsidan som minst cirka 0,9  hållfast-

heten i direkt skjuvriktning. Motsvarande värden för K0, NC = 0,5 är cirka 1,6 på aktivsidan 

och cirka 0,8 på passivsidan. 

I avsnitt 8.8 redovisas stabilitetsberäkningar med odränerad skjuvhållfasthet i olika be-

lastningsriktningar. Resultaten jämförs med beräkningar baserade på skjuvhållfastheten i 

direkt skjuvriktning efter hela glidytan. 

Figur 7-20. Uppskattning av odränerad skjuvhållfasthet i olika skjuvriktningar med ledning av 

K0,NC. Lutningsvinkeln α på x-axeln och 
𝑐𝑢
𝛼

𝑐𝑢
𝐷𝑆 (visas som

𝜏𝛼

𝜏ℎ𝑜𝑟
i figuren) på y-axeln (Skredkom-

missionen, 1995). 
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7.3 Vilojordtryckskoefficienten 

In-situspänningarna i vertikalled och horisontalled i naturlig jord, förhåller sig till 

varandra genom jordtryckskoefficienten för vilojordtryck: 

𝐾0 =
𝜎ℎ0
′

𝜎𝑣0
′

där 

𝜎ℎ0
′  = effektiv horisontalspänning

𝜎𝑣0
′  = effektiv vertikalspänning

För jord som är överkonsoliderad på grund av avlastning har jordtryckskoefficienten 𝐾0 

funnits vara beroende av överkonsolideringsgraden och friktionsvinkeln enligt (Sch-

midt,1967): 

𝐾0 = 𝐾0,𝑁𝐶 𝑂𝐶𝑅𝑣
𝑠𝑖𝑛1,2Ф´

där  

𝑂𝐶𝑅𝑣 = vertikal överkonsolideringsgrad

Ф′ = friktionsvinkel

Om svensk praxis tillämpas, där lera antas ha en inre friktionsvinkel av 30° grader, er-

hålls (Löfroth, 2008):  

𝐾0 = 𝐾0,𝑁𝐶 𝑂𝐶𝑅𝑣
0,6

Larsson et al. (1997) skriver att följande ekvation kan tillämpas (vilket ungefär motsvarar 

Ф′= 25 – 30 grader):

𝐾0 = 𝐾0,𝑁𝐶 𝑂𝐶𝑅𝑣
0,5 𝑎´0,6

I TR Geo 13 (Trafikverket, 2014b) anges följande ekvation: 

𝐾0 = 𝐾0,𝑁𝐶 𝑂𝐶𝑅𝑣
0,55

Jaky presenterade redan på 1940-talet en ekvation för beräkning av 𝐾0,𝑁𝐶 baserat på ef-

fektiv friktionsvinkel vid kritisk lagring (Larsson, 1977), benämnd Jakys formel: 

𝐾0,𝑁𝐶 = 1 −  𝑠𝑖𝑛 Ф´

Med hänsyn till OCR blir det: 

𝐾0 = (1 −  𝑠𝑖𝑛 Ф´) 𝑂𝐶𝑅𝑣
0,6

Om man antar att svensk lera i verkligheten har en friktionsvinkel i ett spann ± 5° runt 

30° och en variation på överkonsolideringsgraden mellan 1 och 2 erhålls vid tillämpning 

av Jakys formel: 

𝐾0,𝑁𝐶 = 0,4 − 0,55 
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𝐾0 = 0,4 − 0,8

I TR Geo 13 (Trafikverket, 2014b) anges att Jakys formel kan användas för beräkning av 

𝐾0,𝑁𝐶 i friktionsjord och silt.

Larsson et al. (1997) skriver att som ett approximativt medelvärde för leror, speciellt i 

varvig och skiktad jord med omväxlande ler- och siltskikt, används ofta 𝐾0 𝑁𝐶 ≈ 0,5 och i

organisk jord har 𝐾0,𝑛𝑐 befunnits ligga runt 0,6.

I TR Geo 13 (Trafikverket, 2014b) anges att 𝐾0 𝑁𝐶 kan sättas till 0,5 i varvig och skiktad

ler- och siltjord och till 0,6 i gyttja. 

I Vägverkets handledning för geotekniska beräkningar (Vägverket, 1986) skrivs att 𝐾0 

kan antas till 0,5 för normalkonsoliderade leror och att den för överkonsoliderade leror 

närmar sig den passiva jordtryckskoefficienten 𝐾𝑃.

Jordtryckskoefficienten när effektivspänningarna är ungefär lika med förkonsoliderings-

trycken (normalkonsoliderade fallet) kan skrivas som (Rankka, 1994): 

𝐾0,𝑁𝐶 =
𝜎𝑐ℎ
′

𝜎𝑐𝑣
′

där 

𝜎𝑐ℎ
′  = horisontellt förkonsolideringstryck

𝜎𝑐𝑣
′  = vertikalt förkonsolideringstryck

Inom svensk geoteknik anses det allmänt att konflytgränsen representerar ett slags ”ställ-

företrädare” för jordtryckskoefficienten då det för svenska normalkonsoliderade leror 

med horisontell markyta har funnits att 𝐾0,𝑛𝑐 varierar med konflytgränsen enligt relat-

ionen (Larsson et al., 2007): 

𝐾0 𝑁𝐶 ≈ 0,31 + 0,71  (𝑤𝐿 − 0,2) 

För att skatta de horisontella spänningarna i den naturliga jorden enligt ekvation ovan 

krävs, förutom uppgifter om effektivspänningen i vertikalled och konflytgräns, även 

uppgifter om överkonsolideringsgrad, se Larsson et al. (2007). Med hänsyn till OCR blir 

ekvationen: 

𝐾0 ≈ (0,31 + 0,71  (𝑤𝐿 − 0,2)) 𝑂𝐶𝑅𝑣
0,6

Om man antar en konflytgränsvariation för svensk oorganisk lera mellan 35 och 80 % och 

en variation på överkonsolideringsgraden mellan 1 och 2 erhålls vid tillämpning av 

ekvation ovan: 

𝐾0,𝑁𝐶 = 0,4 − 0,75

𝐾0 = 0,4 − 1,1

I Figur 7-21 (Larsson, 1977) visas underlaget till ovanstående ekvation, som baseras på 

mätningar och laboratorieundersökningar utförda under 1960- och 70-talen. Larsson 

skriver att det framgår av figuren att sambandet inte gäller för organiska leror. 
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Figur 7-21. 𝐾0,𝑁𝐶 mot flytgräns för lera. Ofyllda punkter representerar organisk lera (Larsson,

1977).  

I TR Geo 13 (Trafikverket, 2014b) anges att ekvationer baserade på konflytgränsen enligt 

ovan kan användas för beräkning av vilojordtryckskoefficient i lera. 

Larsson (1977) visar också en ekvation baserad på plasticitetstalet, 𝐼𝑃:

𝐾0 𝑁𝐶 ≈ 0,315 + 0,77   𝐼𝑃 

där 

𝐼𝑃 = 𝑤𝐿 − 𝑤𝑃 

Med hänsyn till OCR blir det: 

𝐾0, ≈ (0,315 + 0,77  𝐼𝑃) 𝑂𝐶𝑅𝑣
0,6

I Figur 7-22 (Larsson, 1977) visas underlaget till ovanstående ekvation. 
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Figur 7-22. 𝐾0,𝑁𝐶 mot plasticitetstalet för lera. Ofyllda punkter representerar organisk lera (Lars-

son, 1977).  

Enligt Dehlbom och Lundström (2020) kan plasticitetsgränsen antas variera mellan 20 – 

40 % för svensk lera (för sulfidjord i norra Sverige kan betydlig högre värden på 

plasticitetsgräns erhållas). Detta ger ett plasticitetstal som varierar mellan cirka 20 – 60 

% för svensk oorganisk lera och vid en variation på överkonsolideringsgraden mellan 1 

och 2 erhålls vid tillämpning av ekvation enligt ovan: 

𝐾0,𝑁𝐶 = 0,47 − 0,78

𝐾0 = 0,47 − 1,0

I SGI Information 10 (Larsson, 1989) föreslås att jordtryckskoefficienten 𝐾0 utvärderas

empiriskt baserat på uppmätt horisontellt spänningsindex 𝐾𝐷 från dilatometerförsök en-

ligt:  

𝐾0 = 0,24    𝐾𝐷
0,84

Relationen ger enligt Larsson en noggrannhet motsvarande ±25 jämfört med referensvär-

den. Om 𝐾𝐷 är större än 5 a´6 på stora djup föreslås nedanstående ekvation:

𝐾0 = 0,34    𝐾𝐷
0,55 för 𝐾𝐷> 5

I Figur 7-23 visas underlaget till ovanstående ekvationer. 

K0,nc 

IP (%) 

Omrörd lera som konsoliderats i    

laboratoriet (Brooker and Ireland, 

1965)

Oorganisk lera

Organisk lera



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

145 (306) 

Figur 7-23. Jordtryckskoefficient som funktion av horisontellt spänningsindex i engelska och skan-

dinaviska leror och organiska jordar (Larsson, 1989). 

I Norge tillämpas nedanstående ekvation för utvärdering av vilojordtryckskoefficienten i 

lera baserad på horisontellt spänningsindex 𝐾𝐷 från dilatometerförsök (Lindgård och

Ofstad, 2017): 

𝐾0 = 0,34    𝐾𝐷
𝑚

där m= 0,44 för högplastisk lera och 0,64 för lågplastisk lera. 

Lindgård och Ofstad (2017) beskriver också ett antal andra möjliga laboratorie- och fält-

metoder för uppskattning av 𝐾0, som finns beskrivna i internationell forskningslitteratur,

som exempelvis hydraulisk uppspräckning, pressiometer, CPT, skjuvvågsmätning, ödo-

meterförsök i vertikal och horisontell riktning samt ödotriaxialförsök. 

Hur påverkas då 𝐾0 vid belastning, exempelvis under en befintlig järnvägsbank?

Vid belastning av jorden upp till förkonsolideringstrycket kommer 𝐾0 sannolikt att

minska. Vid efterföljande krypning ökar troligen K0 för att slutligen anta ett värde som är 

lika eller möjligen något högre än före belastningen (Lundström och Dehlbom, 2019a). 

Att 𝐾0 slutligen kommer att bli lika eller högre än innan belastning är dock inte helt själv-

klart och ej heller hur 𝐾0 förändras mot djupet under en långsträckt bank, av den enkla

anledningen att det inte finns några mätningar utförda under gamla befintliga järnvägs-

bankar.   

Nedan redovisas resultat från några sammanställningar och undersökningar som utförts 

avseende leras vilojordtryckskoefficient genom fält- och laboratorieförsök samt beräkning 

med empiriska ekvationer. Undersökningarna omfattar i naturligt lagrad lera och förhål-

landena i en lerslänt efter erosion. Mätningar i lera under en befintlig järnvägsbank har ej 

hittats. Det bör även påpekas att det i föreliggande förstudie inte utförts någon djuplo-

dande litteraturstudie.  Det redovisas ej heller resultat från mätningar av aktivt och 
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passivt jordtryck i samband med utförande av olika typer av stödkonstruktioner, brostöd 

och schakter.  

Beräkning av 𝐾0,𝑁𝐶 med hjälp av en ekvation baserad på konflygränsen har utförts

utanför fem undersökta bankar av Lundström och Dehlbom (2019a), se Figur 7-24. Enligt 

undersökningen varierar 𝐾0,𝑁𝐶 mellan cirka 0,45 och 0,9.

Figur 7-24. 𝐾0,𝑁𝐶-värden bestämda enligt relation baserad på konflytgränsen för fem undersökta

järnvägsbankar. Efter Lundström och Dehlbom (2019a). 

𝐾0,𝑁𝐶 kan även överslagsmässigt bestämmas baserad på förhållandet mellan

skjuvhållfastheten bestämd i olika skjuvriktningar om man antar att följande samband 

råder: 

𝑐𝑢
𝐷𝑆 = 0,25𝑐𝑢

𝑎+0,75𝑐𝑢
𝑝

𝑐𝑢
𝑝
= 𝑐𝑢

𝑎   𝐾0,𝑁𝐶

𝑐𝑢
𝐷𝑆

𝑐𝑢
𝑎 = 0,25 + 0,75  𝐾0,𝑁𝐶

𝐾0,𝑁𝐶 = [
𝑐𝑢
𝐷𝑆

𝑐𝑢
𝑎
− 0,25] ∙

1

0,75

Resultat från bestämning av 𝐾0,𝑁𝐶  baserad på dessa samband och resultat från

konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och konsoliderade aktiva triaxialförsök 

utförda under och utanför en befintlig järnvägsbank, visas för Fellingsbro i Figur 7-25 och 

för Fänninge i Figur 7-26. De beräknade värdena ligger mellan 0,4 och 0,8 för bankarna. 

Skillnaderna mellan beräknade 𝐾0,𝑁𝐶 under och utanför bank är liten. Beräknade värden

baserade på hållfasthet visar stora avvikelser jämfört med beräkning baserad på 

konflytgräns. 

Lundström och Dehlbom (2019a) hänvisar till tidigare erfarenheter från mätning av 

𝐾0,𝑁𝐶 som visar att för leror med horisontell markyta varierar 𝐾0,𝑁𝐶 mellan 0,5 och 0,7

(se exempelvis Rankka, 1994) och att högre värden därför kan ifrågasättas. 
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Figur 7-25. Beräknade 𝐾0
𝑛𝑐

-värden baserade på konflytgräns och förhållande mellan uppmätta

hållfastheter under och utanför bank i Fellingsbro. Efter Lundström och Dehlbom (2019a). 

Figur 7-26. Beräknade 𝐾0
𝑛𝑐

-värden baserade på konflytgräns och förhållande mellan uppmätta

hållfastheter under och utanför bank i Fänninge. Efter Lundström och Dehlbom (2019a). 

Rankka (1994) undersökte in situ-spänningar i lerslänter och hur de varierar vid föränd-

ringar, såsom säsongsvariationer i portryck, och efter urgrävning och fyllning med jord-

material. Sju provplatser studerades på västkusten. Analyser gjordes av naturliga slänter, 

slänter där stabiliteten ökats genom avschaktning i aktivzon och uppfyllning i passivzon 

samt slänter som bildats genom urgrävning av en horisontell markyta. 

Sammanställningar av uppmätta 𝐾0-värden med jordtrycksceller innan förstärkningsåt-

gärder utfördes, visas för testplatserna Alafors, Hede, Partille och Ugglum i Figur 7-27, 

Figur 7-28, Figur 7-29 och Figur 7-30. Uppmätta 𝐾0-värden varierade mellan 0,43 till

0,85. De högsta värden uppmättes i punkter närmast vattendrag, där markytan eroderat 

och OCRv ökat. Även beräknade värden baserade på konflytgräns samt horisontellt och 

vertikalt förkonsolideringstryck enligt 𝐾0 ≈ (0,31 + 0,71  (𝑤𝐿 − 0,2))   𝑂𝐶𝑅𝑣
0,6

 och

𝐾0 ≈
𝜎𝑐ℎ
′

𝜎𝑐𝑣
′    𝑂𝐶𝑅𝑣

0,6
 redovisas i figurerna. Empiriska relationer ger ofta något högre
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värden jämfört med uppmätta värden. För sektionen i Ugglum redovisas även resultat 

från dilatometerförsök, som överensstämmer relativt väl med resultat från jordtrycksmät-

ning. 

(a) 

(b) 

(c) 

Figur 7-27. Testplats Alafors. Uppmätta 𝐾0-värden med jordtryckscell, beräknade K0,NC-värden

baserade på horisontellt/vertikalt förkonsolideringstryck och OCRv (b) Uppmätta 𝐾0-värden med

jordtryckscell, beräknade K0,NC-värden baserade på konflytgräns och OCRv  (c). I översta figuren 

(a) visas lägen på provpunkterna. Figuren baseras på Rankka (1994).
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(a) 

(b) 

Figur 7-28. Uppmätta 𝐾0-värden med jordtryckscell, beräknade K0,NC-värden baserade på konflyt-

gräns och OCRv för testplatsen Hede (b). I översta figuren (a) visas lägen på provpunkterna. 

Punkt D som ligger 27 m bakom punkt C, visas inte i figuren. Figuren baseras på Rankka (1994). 
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(a) 

(b) 

Figur 7-29. Uppmätta 𝐾0-värden med jordtryckscell, beräknade K0,NC-värden baserade på konflyt-

gräns och OCRv för testplatsen Partille (b). I översta figuren (a) visas lägen på provpunkterna. 

Figuren baseras på Rankka (1994).  
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(a) 

(b) 

Figur 7-30. Uppmätta 𝐾0-värden med jordtryckscell och empirisk utvärdering baserade på dilato-

meterförsök samt beräknade K0,NC-värden baserat på konflytgräns för testplatsen Ugglum (b). I 

översta figuren (a) visas lägen på provpunkterna. Figuren baseras på Rankka (1994).  

Rankka drog följande slutsatser från undersökningarna: 

• Högre totala horisontella spänningar mättes i den passiva zonen jämfört med den

aktiva zonen på samma nivåer. Skillnaderna varierade mellan 2 och 30 kPa.

• De horisontella effektivspänningarna vid en given höjd över havet var likartade

oavsett var i slänterna som mätningarna gjordes, vilket innebär att de horison-

tella effektivspänningarna hade förändrats mindre än vertikalspänningarna på

grund av erosionen som bildade slänten och tillhörande vertikal avlastning. Detta

innebär att 𝐾0 förändras (ökar) vid avlastning genom erosion eller avschaktning.

• Horisontell effektivspänning i en slänt kan prognosticeras genom analys baserat

på markytans ursprungliga nivå och motsvarande portrycksförhållanden. De
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initiala effektiva horisontalspänningarna kan sedan beräknas med hjälp av nog-

grann uppskattning av 𝐾0,𝑁𝐶. Effektiva spänningsförändringar från ursprungslä-

get på grund av erosion eller utgrävning innebär förändring av de vertikala effek-

tivspänningarna, medan de effektiva horisontella spänningarna ändras betydligt 

mindre än de vertikala effektivspänningarna. 

• Studier av säsongsvariationer i portryck visade att de horisontella totalspänning-

arna och portrycken i allmänhet följer varandra väl. Det betyder att 𝐾0,𝑁𝐶 föränd-

ras på liknande sätt som portryckets säsongsvariation. Ett exempel på mätresul-

tat visas i Figur 7-31.

• Horisontalspänningar utvärderades både med stöd av resultat från med jord-

trycksceller och dilatometer. Utvärderad horisontalspänning med dilatometer gav

från 25 % lägre till 36 % högre värden jämfört med mätning med jordtrycksceller.

Figur 7-31. Förändring av horisontella totalspänningar på grund av säsongsvariationer i portryck 

vid testplatsen Partille (Rankka, 1994).  

Lindgård och Ofstad (2017) utförde jordtrycksmätningar med olika metoder i kvicklera 

vid ett av de norska geotekniska testområdena i Flotten samt gjorde jämförelser med em-

piriska ekvationer, se Figur 7-32. Leran vid Flotten är överkonsoliderad ned till cirka 8 – 

9 m djup och därefter svagt överkonsoliderad. Nedanstående metoder användes för utvär-

dering av 𝐾0:

• DMT (dilatometer) enligt Marchetti (β=1,5 för lågsensitiv lera)

𝐾0 =  [
𝐾𝐷
1,5
]
0,47

− 0,6

• DMT (dilatometer) enligt Marchetti (β=2,0 för högsensitiv lera)

𝐾0 =  [
𝐾𝐷
2,0
]
0,47

− 0,6

• DMT (dilatometer) enligt Lacasse & Lunne (högplastisk lera).

𝐾0 = 0,34    𝐾𝐷
0,44

• DMT (dilatometer) enligt Lacasse & Lunne (lågplastisk lera).



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

153 (306) 

𝐾0 = 0,34    𝐾𝐷
0,64

• Jordtrycksmätning med Glötzl-celler.

• Ekvation baserad på vingförsök och triaxialförsök (för beskrivning se Lindgård

och Ofstad, 2017).

• Ekvation baserad på ödotriaxialförsök (för beskrivning se Lindgård och Ofstad,

2017).

• Jakys formel, ej korrigerad för OCR.

𝐾0 = 1 −  𝑠𝑖𝑛 Ф´

• Larssons formel baserad på konflytgräns, ej korrigerad för OCR.

𝐾0 = 0,31 + 0,71  (𝑤𝐿 − 0,2)

• Jakys modifierade formel med korrigering för OCR.

𝐾0 = (1 −  𝑠𝑖𝑛 Ф´) 𝑂𝐶𝑅𝑣
1,2𝑠𝑖𝑛Ф´

Det kan konstateras att spridningen i resultat var stor dels mellan de använda mätmeto-

derna och dels mellan mätmetoderna och de empiriska ekvationerna. 

Figur 7-32. Mätresultat och beräkningsresultat av vilojordtryckskoefficienten vid Flotten, Norge 

(Lindgård och Ofstad, 2017). 

Olsson (2013) utförde laboratorieundersökningar för att undersöka förhållandet mellan 

effektiva horisontalspänningar och vertikalspänningar för normalkonsoliderade 
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förhållanden 𝐾0,𝑁𝐶 i en specialbyggd jordtryckstriaxialcell, där provning utförs som ett

dränerat triaxialförsök med förhindrad sidodeformation. Provningarna utfördes på lera 

med en konflytgräns på cirka 70 %. Jämförelser gjordes med tidigare utförda laboratorie-

försök på lera med konflytgräns 70 respektive 99 %. I Figur 7-33 visas jordtryckskoeffici-

enten mot normaliserad effektivspänning (inverterat OCR). Olsson drog slutsatsen från 

försöken att jordtryckskoefficienten varierar mellan 0,50 – 0,55. Beräkningar med ekvat-

ion baserad på konflytgränsen gav värden mellan 0,65 och 0,85 varför författaren drog 

slutsatsen att det är låg korrelation mellan 𝐾0,𝑁𝐶 och konflytgränsen. Författaren be-

dömde att Jakys formel för 𝐾0,𝑁𝐶 (se beskrivning tidigare i avsnittet) överensstämmer

bättre med uppmätta resultat, om det vanligen använda empiriska värdet för friktionsvin-

keln för lös lera (30 grader) tillämpas och att hänsyn tas till ny forskning som visat att 

friktionsvinkeln ofta kan vara större än 30 grader för lös lera i Göteborgsområdet.  

Ur figuren kan ses att för OCRv i spannet mellan 1 och 2 (normaliserad effektivspänning 

ungefär 0,5 – 1 i figuren) erhålls 𝐾0 varierande mellan cirka 0,4 – 0,8. Detta kan jämföras

med Rankka (1994) som uppmätte 𝐾0 med jordtrycksceller varierade mellan cirka 0,43 –

0,85. 

Figur 7-33. Resultat för uppmätt jordtryckskoefficient med ny jordtryckstriaxialcell mot normali-

serad effektivspänning (inverterat OCR) jämfört med tidigare utförda undersökningar av Göte-

borgslera utförda av Sällfors och Kullingsjö (Olsson, 2013). 

Löfroth (2008) undersökte inverkan av spänningsförhållanden på odränerad skjuvhåll-

fasthet i lerslänter. Vingmodellförsök i laboratorium visade att det horisontella förkonso-

lideringstrycket och OCR i horisontell riktning har stor inverkan på utvärderad skjuvhåll-

fasthet. CPT-modelltesterna indikerade tillsammans med empiriska data från tidigare 

studier att spetsmotståndet i första hand är beroende av det horisontella förkonsolide-

ringstrycket. Fältförsök gjordes också vid två lerslänter där det bland annat noterades att 

vid vingförsök påverkar det horisontella förkonsolideringstrycket, och därmed OCR i ho-

risontell riktning, utvärderad skjuvhållfasthet.  
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Law et al. (1977), utförde vingförsök i lera under fyra fyllningar med olika geometri i Ka-

nada. Försöken visade att det inte skett någon hållfasthetsökning under bankarna efter 16 

år, även för nivåer där lerans förkonsolideringstryck överskridits. Utförda triaxialförsök 

visade dock motsatsen, det vill säga att det skett en hållfasthetsökning i leran under ban-

karna, vilket också verifierades genom andra analyser. För att simulera förhållandena un-

der en bank studerade Law de vertikala och horisontella spänningarnas inverkan på 

skjuvhållfastheten genom en apparat som utformades som en kombination av en triaxial-

cell och en laboratorievinge. Law utförde testserier med vingförsök i lera med olika för-

ändring av vertikalt och horisontellt förkonsolideringstryck, se Figur 7-34. Law drog slut-

satsen att den utvärderade skjuvhållfastheten från vingförsök påverkas marginellt av för-

ändring i det vertikala konsolideringstrycket, men ökar vid en ökning av det horisontella 

konsolideringstrycket. Undersökningar utförda av Löfroth och Law indikerar att utvärde-

ringen av odränerad skjuvhållfasthet från vingförsök påverkas av förhållandet mellan ef-

fektiva horisontal- och vertikalspänningar i jorden, dvs. jordtryckskoefficienten. 

Figur 7-34. Uppmätt vridmoment kontra horisontellt konsolideringstryck vid konstant vertikalt 

konsolideringstryck och uppmätt vridmoment kontra vertikalt konsolideringstryck vid konstant 

horisontellt tryck. (Law, 1979). 
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I avsnitt 7.5.2 visas även exempel på undersökningar som visar att odränerad skjuvhåll-

fasthet i torrskorpelera utvärderad från CPT-sondering och vingförsök överskattar håll-

fastheten vid jämförelse med odränerade aktiva triaxialförsök, vilket bland annat bedöms 

bero på att 𝐾0 är betydligt högre än 1 i torrskorpan.

Baserad på ovanstående genomgång sammanfattas nedan olika metoder som föreslagits 

för att uppskatta vilojordtryckskoefficienten i lera.  

1. 𝐾0 kan uppskattas med ekvation baserad på konflytgränsen och korrigeras med

hänsyn till OCR (gäller för oorganisk lera):

𝐾0 ≈ (0,31 + 0,71  (𝑤𝐿 − 0,2))   𝑂𝐶𝑅𝑣
0,5 á0,6

2. 𝐾0 kan uppskattas med ekvation baserad på plasticitetstalet och korrigeras med

hänsyn till OCR (gäller för oorganisk lera):

𝐾0 𝑁𝐶 ≈ (0,315 + 0,77   𝐼𝑃)   𝑂𝐶𝑅𝑣
0,5 á0,6

3. 𝐾0 kan uppskattas med Jakys formel och korrigeras med hänsyn till OCR:

𝐾0 ≈ (1 −  𝑠𝑖𝑛 Ф´)  𝑂𝐶𝑅𝑣
0,5 á0,6

4. 𝐾0 kan uppskattas med empirisk relation mellan odränerad skjuvhållfasthet be-

stämd i direkt skjuvriktning och aktiv skjuvriktning (se vidare resonemang längre

ned i avsnittet):

𝐾0 ≈ [
𝑐𝑢
𝐷𝑆

𝑐𝑢
𝑎 − 0,25] ∙

1

0,75
 𝑂𝐶𝑅𝑣

0,5 á0,6

5. 𝐾0 kan uppskattas genom jämförelse mellan horisontella och vertikala förkonsoli-

deringstryck:

𝐾0 ≈
𝜎𝑐ℎ
′

𝜎𝑐𝑣
′    𝑂𝐶𝑅𝑣

0,5 á0,6

6. 𝐾0 kan uppskattas genom jämförelse mellan uppmätt horisontalspänning med

jordtryckscell, portryck och beräknad effektiv vertikalspänning:

𝐾0 ≈
𝜎ℎ0
′

𝜎𝑣0
′

7. 𝐾0 kan uppskattas genom triaxialförsök med en triaxialcell utformad för att fast-

ställa förhållandet mellan horisontell och vertikal effektiv spänning vid normal-

konsoliderade förhållanden, se Olsson (2013).
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8. 𝐾0 kan uppskattas genom empirisk utvärdering baserad på dilatometerförsök.

Larsson (1989) föreslår nedanstående ekvationer baserade på horisontellt spän-

ningsindex 𝐾𝐷:

𝐾0 ≈ 0,24    𝐾𝐷
0,84 alternativt  𝐾0 ≈ 0,34    𝐾𝐷

0,55 för 𝐾𝐷> 5

9. 𝐾0 för varvig och skiktad ler- och siltjord kan enligt TR Geo 13 (Trafikverket,

2014b) uppskattas till:

𝐾0 ≈ 0,5  𝑂𝐶𝑅𝑣
0,55

10. 𝐾0 för gyttja kan enligt TR Geo 13 (Trafikverket, 2014b) uppskattas till:

𝐾0 ≈ 0,6  𝑂𝐶𝑅𝑣
0,55

Ovanstående möjliga uppskattningar av jordtryckskoefficienten inverkar på valda indata 

till olika geotekniska beräkningar enligt nedan. 

1. Empirisk relation mellan skjuvhållfasthet i olika belastningsriktningar, vilket på-

verkar vald skjuvhållfasthet i olika belastningsriktningar och därmed beräknad

säkerhetsfaktor vid stabilitetsanalys (normalt krävs triaxialförsök som underlag

då hållfasthet i olika belastningsriktningar beaktas, men då det normalt inte är

möjligt att utföra omfattande triaxialprovning är den empiriska relationen ett bra

stöd vid val av hållfasthetsprofil):

𝑐𝑢
𝛼

𝑐𝑢
𝐷𝑆 =

𝐾0,𝑁𝐶 + (1 − 𝐾0,𝑁𝐶 ) 𝑠𝑖𝑛
2
 (𝛼 + 30°)

0,25 + 0,75  𝐾0
𝑛𝑐

2. Empiriska relationer för utvärdering av vingförsök och CPT förutsätter att empi-

risk korrigering görs med avseende på konflytgräns och OCR i vertikal riktning,

se avsnitt 7.4. Law (1979) visar att felaktigt utvärderad skjuvhållfasthet (för låga)

kan erhållas under befintliga bankar på grund av förändring av relationen mellan

effektiva vertikal- och horisontalspänningar under banken. Löfroth (2008) visar

liknande resultat. Flera författare, se avsnitt 7.5.2,visar att hållfastheten övers-

kattas vid utförande av vingförsök och CPT i torrskorpelera. I torrskorpelera kan

problematiken sannolikt hanteras genom korrigering med avseende på OCR i ver-

tikal led, vilket är komplicerat då det normalt inte är möjligt att fastställa förkon-

solideringstryck för torrskorpelera genom CRS-försök eller tillämpning av svensk

korrigeringspraxis för torrskorpelera, se vidare avsnitt 7.5.2. Under en lång-

sträckt befintlig bank är det inte helt självklart att jordtryckskoefficienten har

ändrats likartat mot djupet under banken på grund av osymmetrisk belastning

och lastspridning, vilket gör att de empiriska utvärderingsekvationerna kan bli

osäkra. Några undersökningar av förändring av jordtryckskoefficienten under en

befintlig järnvägsbank inom det svenska järnvägsnätet har troligtvis aldrig ut-

förts.
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3. Beräkning av hållfasthetsökning under bank med metodik beskriven i avsnitt 7.1,

som beror av jordtryckskoefficienten.

4. Beräkning av hållfasthetsspann baserat på förkonsolideringstryck enligt avsnitt

7.2, som beror av jordtryckskoefficienten.

5. Utförande av triaxialförsök förutsätter att ett val görs av jordtryckskoefficient.

Det är dock möjligt att studera erhållen spänningsväg vid utvärdering av försöket,

för att bedöma om vald jordtryckskoefficient är rimlig och vid behov göra om för-

söket med annan jordtryckskoefficient.

Beroende på tillämpning kan val av både för höga och för låga värden på jordtryckskoeffi-

cienten ge resultat på osäkra sidan. Det kan konstateras att det finns ett forskningsbehov 

när det gäller att reda ut vilka metoder som är lämpligast för att uppskatta jordtryckskoef-

ficienten i naturlig lera och lera som konsoliderats under en befintlig järnvägsbank samt 

vilka spann som är rimliga. I naturlig obelastad lera verkar det dock vara så att 𝐾0 är be-

tydligt högre än 1 i torrskorpan och minskar sedan i övergångszonen ned till den svagt 

överkonsoliderade eller överkonsoliderade leran där 𝐾0 varierar mellan 0,4 till 0,8.

I avsnitt 8.4 visas överslagsberäkningar, där effekten på säkerhetsfaktorn jämförs vid an-

vändning av resultat från direkta skjuvförsök jämfört med resultat från vingförsök, kon-

försök och CPT. 

I avsnitt 8.8 görs överslagsberäkningar med avseende på skjuvhållfasthet i olika belast-

ningsriktningar för olika jordtryckskoefficienter, där spannet 0,5 – 0,7 tillämpas, vilket 

representerar ett slags rimlig bedömning av möjlig variation vid aktuella undersöknings-

sektioner.    

7.4 Hållfasthetsbestämningsmetoder 

7.4.1 Triaxialförsök 

Triaxialförsöket är generellt den mest lämpliga metoden för att undersöka jords hållfast-

hets- och deformationsegenskaper. Detta för att man kan återskapa spänningar och port-

ryck liknande fältförhållandena samt att försöket ger mer omfattande och oftast tillförlit-

ligare resultat än andra vanliga metoder (Westerberg et al., 2012). En stor del av stör-

ningseffekterna från provtagningen förväntas elimineras under konsolideringsfasen. Med 

konsoliderade odränerade triaxialförsök kan den odränerade skjuvhållfastheten bestäm-

mas i aktiv skjuvriktning och i passiv skjuvriktning. Med konsoliderade dränerade triaxi-

alförsök kan de effektiva hållfasthetsparametrarna bestämmas, dvs. friktionsvinkeln ϕ´ 

och kohesionsinterceptet c´. 

En primitiv triaxialapparat för lös lera konstruerades i Sverige av Westerberg redan 1921 

(Flodin och Broms, 1981). Ett jordprov belastades samtidigt för ett vertikaltryck och ett 

sidotryck oberoende av varandra. Det anses att Westerberg var den förste som kunde be-

visa experimentellt att vattenmättad lera beter sig kohesivt utan inre friktion vid snabb 

belastning. Metodiken utvecklades vidare så att portryck kunde mätas i provet redan på 

1930-talet. 
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Vid triaxialförsök belastas en cylindrisk provkropp med tryck i axialriktningen (vertikal-

riktningen) och radialriktningen (horisontalriktningen). Det är tre spänningar (eller 

tryck), två töjningar (deformationer) och volymtöjning (volymändring) som utgör basdata 

vid triaxialförsök, se Figur 7-35. 

Figur 7-35. Spänningar och töjningar i ett prov vid triaxialförsök (Westerberg et al., 2012). 

Vidare läsning om utförande och utvärdering av triaxialförsök görs i SGF Rapport 2:2012, 

Triaxialförsök - En vägledning (Westerberg et al., 2012) och SS-EN ISO 17892-9:2018, 

Geoteknisk undersökning och provning – Laboratorieundersökning av jord – Del 9: kon-

soliderad aktiv triaxialprovning på vattenmättad jord.  

7.4.2 Direkta skjuvförsök 

Med konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök kan den odränerade skjuvhållfast-

heten bestämmas i direkt skjuvriktning. 

Direkta skjuvapparater började utvecklas redan i början på 1900-talet (Flodin och Broms, 

1981). Det direkta skjuvförsöket introducerades i Sverige av Walter Kjellman som kon-

struerade den första direkta skjuvapparaten i Sverige på 1930-talet, se Figur 7-36. 

Figur 7-36. Kjellmans direkta skjuvapparat från 1936 (Flodin och Broms, 1981). 
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En förenklad modell av denna apparat används fortfarande i Sverige. Metoden fick sitt in-

ternationella genombrott när NGI utvecklade en betydligt mer avancerad utrustning. Ut-

rustningen har sedan utvecklats vidare.  

Svensk praxis avseende användning av det direkta skjuvförsöket beskrivs i SGF Notat 

2:2004, Direkta skjuvförsök – en vägledning (Larsson et al., 2004). 

Den största fördelen med det konsoliderade odränerade direkta skjuvförsöket är att det 

simulerar belastning i direkt skjuvriktning (horisontalriktning). Den uppmätta skjuvhåll-

fastheten i odränerade direkta skjuvförsök utgör ofta ett relevant medelvärde för den 

odränerade skjuvhållfastheten i de olika belastningsfall som uppträder längs en glidyta 

vars medellutning inte starkt avviker från en horisontell riktning.  

I försöket kan jordens naturliga spänningstillstånd i vertikal led återskapas innan skjuv-

provningen utförs. En stor del av störningseffekterna från provtagningen förväntas där-

med elimineras. Resultaten kan användas direkt, utan korrektion för jordens konsistens-

gränser eller andra faktorer, och relevansen för den odränerade skjuvhållfastheten vid be-

räkning av stabiliteten för bankar på lös lera är väl dokumenterad. 

Det konsoliderade odränerade direkta skjuvförsöket kan användas för kontroll och ka-

librering av den odränerade skjuvhållfasthet som utvärderas ur olika vanligen använda 

försök som vingförsök och CPT-sondering i fält och fallkonförsök i laboratorium. I utvär-

deringen av de senare använder man sig av empiriska korrektionsfaktorer för bestämning 

av odränerad skjuvhållfasthet. Enligt Larsson kan dessa faktorer variera avsevärt mellan 

olika jordar och är inte alltid relevanta i jordar med en annan sammansättning än hos 

dem för vilka faktorerna framtagits, se vidare jämförelser mellan olika metoder i avsnitt 

7.4.5. 

Vidare läsning om utförande och utvärdering av direkt skjuvförsök görs i SGF Notat 

2:2004, Direkta skjuvförsök – en vägledning (Larsson et al., 2004) och SS-EN ISO 17892-

10:2018, Geoteknisk undersökning och provning – Laboratorieundersökning av jord – 

Del 10: Provning med skjuvbox och ringskjuvapparat.  

7.4.3 Konförsök och vingförsök 

7.4.3.1 Konförsök 

Konförsöket togs fram på 1910-talet av Statens järnvägars geotekniska kommission (Wie-

sel et al., 1985). I början presenterades odränerad skjuvhållfasthet endast som ett relativt 

värde, benämnd H3 (utan enhet), men med ledning av resultat från otaliga försök och 

jämförelser med inträffade skred tog man fram ett samband mellan den relativa skjuv-

hållfastheten och skärhållfastheten (t/m2) för olika jordar (Kungliga järnvägsstyrelsen, 

1951), se Figur 7-37.  



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

161 (306) 

Figur 7-37. Sambandet mellan de relativa hållfasthetstalen (H3) och skärhållfastheten,  för 

några jordar. Efter Caldenius (1938). 

I Sverige kom så småningom följande ekvation att användas vid översättning (Eriksson, 

2004, se även Svensson, 2017): 

𝑐𝑢 =
𝐻3

(36 + 0,064 ∙ 𝐻3)

I mitten av 1950-talet utfördes studier av fallkonförsöket i syfte att undkomma omvägen 

via hållfasthetstalen. Arbetet resulterade i en utvärdering av försöket som ännu idag an-

vänds (Hov och Holmén, 2018). En approximativ teoretisk lösning på utvärdering av 

skjuvhållfastheten från konintrycket kunde tas fram som syftade till att ersätta den dittills 

använda utvärderingen via hållfasthetstalet. 

Hansbo (1957) härledde följande ekvation där en empirisk konfaktor ingår: 

𝑐𝑢 = 𝐾  
𝑚  𝑔 

𝑖2

där  

cu = okorrigerad skjuvhållfasthet (kPa) 

K = konstant (konfaktor)  

m = konens vikt (g)  

g = tyngdacceleration (9,81 m/s2)  

i = konintryck (mm) 
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Vidare läsning om historik, utförande och utvärdering av konförsök kan göras i SGF Notat 

2:2018, Fallkonförsöket (Hov och Holmén, 2018) och SS-EN ISO 17892-10:2018, Geo-

teknisk undersökning och provning – Laboratorieundersökning av jord – Del 6: Provning 

med fallkon. 

7.4.3.2 Vingförsök 

Utvecklingen av vingförsök startade omkring 1930, men det var inte förrän i slutet av 

1940-talet som SGI konstruerade den första vingborren som liknar den vi använder idag 

(Cadling och Odenstad, 1950). Fram till början på 1950-talet bestämdes odränerad skjuv-

hållfasthet i Sverige med konförsök och tryckförsök på upptagna kolvprover. Motivet till 

utveckling av en in-situmetod för bestämning av odränerad skjuvhållfasthet var att håll-

fasthet utvärderad från tryckförsök och konförsök ansågs ge för låga värden vid jämfö-

relse med beräkningar som gjorts för utbildade skred. Detta var speciellt påtagligt för 

skred med djupa glidytor. Detta ansågs bero på den störning som erhölls vid provtag-

ningen och den förändring av spänningsförhållandena som erhölls efter upptagning av 

proverna. Det bör här påpekas att kvaliteten på kolvprover vid den tiden var betydligt 

sämre än den är med dagens utrustningar. Cadlings vingborr accepterades nästan ome-

delbart internationellt och har sedan dess använts över hela världen. 

För utvärdering av den odränerade skjuvhållfastheten från vingförsök utvecklade Cadling 

och Odenstad den ekvation som tillämpas än idag. Utvärderingen av ekvationen bygger 

på elasticitetsteorin och att lera antas vara en isotrop, elastisk kropp som följer Hooke´s 

lag (σ= εE). 

𝜏𝑣 =
6  𝑀𝑚𝑎𝑥  

7 𝜋  𝐷3

där  

τv = okorrigerad skjuvhållfasthet (kPa) 

Mmax= maximalt vridmoment (kNm) 

D = vingens diameter (m) 

Vingförsök i fält innebär att ett vingdon installeras i jorden med så liten störning som 

möjligt och sedan roteras tills brott uppstår i jordens utmed vingdonets omskrivna 

mantelyta, se Figur 7-38. Samtidigt mäts vridmomentet, M, och ett okorrigerat skjuvhåll-

fasthetsvärde, τv, enligt ekvationen ovan, beräknas ur vingdonets geometri. Normalt an-

vänds tre vingstorlekar: normalvingen med diameter 65 mm och höjd 130 mm, lilla 

vingen med diameter 55 mm och höjd 110 mm samt stora vingen med diameter 80 mm 

och höjd 160 mm. 
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Figur 7-38. Princip för vingförsök (Åhnberg et al., 2001). 

Det utfördes tester i stor omfattning med olika utformning av utrustningen och rotations-

hastighet vid framtagning av vingförsöket. Den intresserade kan ta del av dessa tester i 

The Vane borer, an apparatus for determining the shear strength of clay soils directly in 

the ground (Cadling och Odenstad, 1950). Jämförelser gjordes i huvudsak med konförsök 

och tryckförsök, men även genom bakåtberäkning av stabiliteten för ett antal uppkomna 

skred. I Figur 7-39 ses jämförelser mellan vingförsök och konförsök och i Figur 7-40 jäm-

förelser mellan vingförsök och tryckförsök. Spridningen i resultat är stor.   

Figur 7-39. Relationen mellan odränerad skjuvhållfasthet bestämd med vingförsök och konförsök 

mot djupet (Cadling och Odenstad, 1950).   
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Figur 7-40. Relationen mellan odränerad skjuvhållfasthet bestämd med vingförsök och tryckför-

sök mot djupet (Cadling och Odenstad, 1950).   

I en lokal vid Agnesberg i Göteborg gjordes även jämförelser mellan odränerad skjuvhåll-

fasthet bestämd med vingförsök, konförsök, direkta skjuvförsök och aktiva triaxialförsök, 

se Figur 7-41.  

Figur 7-41. Resultat från vingförsök, konförsök, tryckförsök, konsoliderat direkt skjuvförsök, ak-

tivt konsoliderat triaxialförsök och direkt skjuvförsök utan konsolidering och vertikalbelastning vid 

skjuvning mot djupet (Cadling och Odenstad, 1950).  
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Direkta skjuvförsök enligt dagens metodik benämns ”Consolidated – undrained shear 

test” i figuren. ”Direct shear test” i figuren avser direkt skjuvförsök där skjuvning utförts 

utan vertikalbelastning. Intressant att notera är relationen mellan odränerad skjuvhåll-

fasthet bestämd med direkt skjuvförsök och vingförsök. cu
vb /cu

DSS varierar mellan 0,4 – 

1,2 under torrskorpan, se vidare jämförelser mellan olika metoder i avsnitt 7.4.5.    

Vidare läsning om utförande och utvärdering av vingförsök kan göras i SGF Rapport 2:93, 

Rekommenderad standard för vingförsök i fält (SGF, 1993) och SS-EN ISO 22476-

9:2020, Geoteknisk undersökning och provning - Fältprovning - Del 9: Fältvingprovning. 

7.4.3.3 Svenska korrektionsfaktorer 

De ekvationer som används vid utvärdering av odränerad skjuvhållfasthet från konförsök 

och vingförsök gäller för de geotekniska förutsättningar som de en gång i tiden utvärdera-

des för. Det krävs därför olika korrektionsfaktorer för att hamna någotsånär rätt i håll-

fasthetsbedömningen. Nedan beskrivs kortfattat den svenska utvecklingen av korrekt-

ionsfaktorer för konförsök och vingförsök. 

John Olsson och Bror Fellenius vid Statens Järnvägar insåg redan på 1930-talet att den 

odränerade skjuvhållfastheten överskattades vid konförsök på gyttja och föreslog en re-

duktion av hållfastheten bestämd med konförsök på cirka 0,6 – 0,7 för gyttja (Flodin och 

Broms, 1981). Det anses vara första gången som en reduktion av skjuvhållfastheten för 

sediment med hög konflytgräns och plasticitetsindex föreslagits. Statens geotekniska in-

stitut tillämpade från 1940-talet en reduktion av den odränerade skjuvhållfastheten vid 

utvärdering av fallkonförsök på 20 % för organisk lera och 40 % för gyttja. 

Beskrivningen nedan baseras på SGI Information 3 (Larsson et al., 2007). 

1969 infördes SGI:s korrektionsfaktorer, vilket var en branschgemensam rekommendat-

ion, se Figur 7-42. Rekommendationen förutsatte att korrektionsfaktorerna skulle appli-

ceras på försiktigt valda värden eller "lågt valda medelvärden" av de uppmätta hållfast-

hetsvärdena.  

Figur 7-42. SGI:s rekommenderade korrektionsfaktorer från 1969 (Larsson et al., 2007). 

Omfattande undersökningar utfördes sedan av korrektionsfaktorer för både konförsök 

och vingförsök runtom i världen under 1970- och 1980-talen. Alla sammanställningar av 

försöksresultat medför en spridning och föreslagna korrektionsfaktorer är således en 
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anpassning till medelvärdeskurvor. Under 1980-talet gjordes en genomgång av utvärde-

ringen av konförsök och vingförsök på SGI, se Figur 7-43. I figuren redovisas de värden 

som togs fram av Andreasson (1974) kompletterade med jämförelser mellan vingförsök 

och kvalificerade laboratorieundersökningar, som omfattade medelvärden av direkta 

skjuvförsök och aktiva och passiva triaxialförsök, data från Slunga (1983) och forskning 

på organisk jord på SGI. I figuren är de kurvor som motsvarar de korrektioner som före-

slagits av Andreasson (1974) och Helenelund (1977) inlagda tillsammans med den kor-

rektion som rekommenderades av SGI 1984. 

Genomgången resulterade i modifierade korrektionsfaktorer som är avsedda att applice-

ras på medelvärden av de uppmätta hållfasthetsvärdena från konförsök och vingförsök. 

Den rekommenderade korrektionsfaktorn erhålls ur 

𝜇 = (
0,43

𝑤𝐿
)
0,45

  ≥0,5 

μ maximeras till 1,2. 

Ekvationen avser normalkonsoliderad och svagt överkonsoliderad lera (OCR <1,5) och är 

den korrektionsfaktor som tillämpas än idag. Korrektionsfaktor mot konflytgräns visas i 

Figur 7-44. Ekvationen gäller idag för OCR ≤1,3, se korrektion för OCR för vingförsök ne-

dan.  

Figur 7-43. Beräknade säkerhetsfaktorer vid brott FB = 1/μ som funktion av flytgränsen jämförda 

med föreslagna korrektionsfaktorer (Larsson et al., 2007).  
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Figur 7-44. Rekommenderad korrektionsfaktor för resultat från vingförsök och fallkonförsök i nor-

malkonsoliderad och svagt överkonsoliderad jord (Larsson et al., 2007). 

Utvecklingen av korrektionsfaktorn med avseende på konflytgräns sammanfattas i Figur 

7-45.

Figur 7-45. SGI korrektionsfaktor 1969 och 1984 samt korrektionsfaktor enligt Helenelund (Jons-

son och Sellin, 2012).  

Under 1960-talet och början av 1970 talet bedrevs en omfattande forskning om vilka fak-

torer som påverkar resultaten från vingförsök. De faktorer som undersöktes var vingens 

form och konstruktion, väntetid mellan sondens installation och hållfasthetsprovningen 

samt rotationshastigheten vid provningen. Störning vid installation visade sig ha störst 

påverkan, medan hastighetseffekten hade minst påverkan för lågplastiska leror. I en sum-

mering av resultaten av forskningen om vingförsök visade Torstensson (1977) att om så-

väl störning som hastighetseffekter beaktas fås för en tid till brott av ca en vecka en utvär-

derad skjuvhållfasthet som ungefär motsvarar den som skulle erhållits med standardutfö-

rande och korrektion med μ enligt ovan. 
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Jordmodeller som beskriver hur jords odränerade skjuvhållfasthet varierar med förkon-

solideringstryck och överkonsolideringsgrad, baserade på avancerade laboratorieförsök 

som direkta skjuvförsök, triaxialförsök och planestrainförsök kan generellt skrivas enligt 

ekvation som visas på sida 134 i avsnitt 7.2.  

𝑐𝑢 = 𝑎   𝜎´𝑣𝑐  ∙  𝑂𝐶𝑅
−(1−𝑏)

Materialkonstanten b är normalt i storleksordningen 0,75 - 0,85 för såväl triaxialförsök 

som direkta skjuvförsök och antas ofta schablonmässigt vara 0,8. 

Det innebär att korrektionsfaktorn med avseende på OCR, vid ett b-värde på 0,8 är 

𝜇𝑂𝐶𝑅 = 𝑂𝐶𝑅
−0,2 

Även resultat från vingförsök i överkonsoliderade leror måste korrigeras med hänsyn till 

överkonsolideringsgraden. Empiriska jämförelser har lett till nedanstående korrektions-

faktor med avseende på OCR för vingförsök. 

𝜇𝑂𝐶𝑅 = 𝑂𝐶𝑅
−0,15

Då den vanliga korrektionen med hänsyn till flytgränsen är framtagen för jordar med en 

överkonsolideringsgrad av cirka 1,3 och effekter av överkonsolidering upp till detta värde 

kan antas vara inräknade i denna, kan den karakteristiska korrigerade odränerade skjuv-

hållfastheten utvärderad från vingförsök beräknas enligt nedan. 

𝑐𝑢,𝑘𝑜𝑟𝑟,𝑉𝑏 = 𝜏𝑣    (
0,43

𝑤𝐿
)
0,45

∙ (
𝑂𝐶𝑅

1,3
)
−0,15

där  

τv = okorrigerad skjuvhållfasthet bestämd med vingförsök 

𝑤𝐿 = konflytgränsen

𝑂𝐶𝑅= överkonsolideringsgrad 

Den karakteristiska korrigerade odränerade skjuvhållfastheten utvärderat från konförsök 

kan beräknas enligt: 

𝑐𝑢,𝑘𝑜𝑟𝑟,𝑘𝑜𝑛 = 𝑐𝑢   (
0,43

𝑤𝐿
)
0,45

Odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från vingförsök och konförsök, enligt ekvationer 

ovan, anses motsvara de resultat som utvärderas ur direkta skjuvförsök. Utvärderade re-

sultat från dessa försök antas motsvara hållfastheten i en horisontell glidyta, vilken också 

approximativt är densamma som medelskjuvhållfastheten i en cirkulärcylindrisk glidyta 

med lika stora aktiva och passiva zoner (Larsson et al., 2007).  

7.4.4 CPT 

De första utrustningarna för mekanisk spetsryckssondering introducerades på 1930-talet. 

Från 1950-talet övergick man till elektrisk mätning, med mätning av spetstryck och 

mantelfriktion. Komplettering med portrycksmätning infördes på 1970-talet (Robertson 
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och Cabal, 2014). I Sverige standardiserades metoden på 1980-talet och började använ-

das i större omfattning på 1990-talet. 

En undersökning genomfördes i Sverige i slutet av 1980-talet, där CPT-sonderingen ka-

librerades mot vingförsök och direkta skjuvförsök i ett stort urval av lokaler med normal-

konsoliderad och svagt överkonsoliderad kohesionsjord. Resultaten kombinerades med 

resultat från internationella undersökningar, främst från Norge (Larsson och Mulabdic, 

1991). 

Odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från CPT-sondering i överkonsoliderade leror kor-

rigeras med hänsyn till överkonsolideringsgraden enligt: 

𝜇𝑂𝐶𝑅 = 𝑂𝐶𝑅
−0,2 

Exponenten -0,2 i ekvationen motsvarar b = 0,8 i den generella jordmodellen enligt av-

snitt 7.4.3.3 och används vid en schablonmässig utvärdering. I likhet med vingförsöken 

erhålls ingen större effekt av korrektionen i normalkonsoliderad och endast svagt över-

konsoliderad jord. I överkonsoliderad jord blir korrektionen större än för vingförsöken, 

men i övrigt blir effekten i princip densamma som för dessa. 

Den odränerade skjuvhållfastheten i lera utvärderas ur nettospetstrycket, jordens flyt-

gräns och dess överkonsolideringsgrad (Larsson, 2015). Ekvationen för odränerad skjuv-

hållfasthet för lera är: 

𝑐𝑢
𝑙𝑒𝑟𝑎 =

𝑞𝑡 − 𝜎𝑣0
13,4 + 6,65𝑤𝐿

[
𝑂𝐶𝑅

1,3
]
−0,2

där 

𝑞𝑡= korrigerat totalt spetsmotstånd vid sondering

𝜎𝑣0= vertikal totalspänning i jorden

𝑤𝐿= jordens konflytgräns

𝑂𝐶𝑅= överkonsolideringsgrad 

Det totala spetsmotståndet inkluderar portrycket i spetsen, varför detta värde måste kor-

rigeras enligt: 

𝑞𝑡 = 𝑞𝑐 + 𝑢2 ∙ (1 − 𝑎𝑐)

där 

𝑞𝑐= korrigerat totalt spetsmotstånd vid sondering (korrigering för portryckseffekter)

𝑞𝑡= okorrigerat totalt spetsmotstånd vid sondering

𝑢2= portryck

𝑎𝑐= areafaktor
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Odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från CPT anses motsvara de resultat som utvärde-

ras ur direkta skjuvförsök. Utvärderade resultat från CPT antas motsvara hållfastheten i 

en horisontell glidyta, vilken också approximativt är densamma som medelskjuvhållfast-

heten i en cirkulärcylindrisk glidyta med lika stora aktiva och passiva zoner (Larsson et 

al., 2007). 

Vidare läsning om utförande och utvärdering av CPT-sondering kan göras i SGI Informat-

ion 15, CPT-sondering utrustning – utförande – utvärdering, En in-situ metod för be-

stämning av jordlagerföljd och egenskaper i jord (Larsson, 2015) och SS-EN ISO 22476-1 

:2012, Geoteknisk undersökning och provning - Fältprovning - Del 1: Spetstrycksonde-

ring – elektrisk spets, CPT och CPTU. Idag utförs i Sverige nästan uteslutande spets-

trycksondering med portrycksmätning som benämns CPTU i Europastandarden. Motsva-

rande metod men utan portrycksmätning benämns CPT i standarden. 

7.4.5 Jämförelser mellan olika hållfasthetsbestämningsmetoder i direkt skjuvrikt-

ning 

I Figur 7-46 visas jämförelser mellan odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från konsoli-

derade odränerade direkta skjuvförsök och från vingförsök, konförsök och CPT för opå-

verkad lera vid fem lokaler i Sverige (Fellingsbro, Fänninge, Torp, Norsholm och 

Stenungsund), se Lundström och Dehlbom (2019a). Den odränerade skjuvhållfastheten 

bestämda med konförsök, vingförsök och CPT kan ge ned till 40 % lägre värden än skjuv-

hållfasthet utvärderade från direkta skjuvförsök. 

För lera under befintliga bankar i Fellingsbro och Fänninge visade Lundström och Dehl-

bom (2019a) att den odränerade skjuvhållfastheten utvärderad från vingförsök och kon-

försök kan ge ned till 50 % lägre värden än skjuvhållfasthet utvärderade från direkta 

skjuvförsök. Resultaten framgår av Figur 7-47.   

Figur 7-46. Kvot mellan odränerad skjuvhållfasthet bestämd med vingförsök (röda punkter), kon-

försök (svarta punkter), CPT (blå punkter) och hållfasthet bestämd med konsoliderade odräne-

rade direkta skjuvförsök utanför fem undersökta bankar. Baserat på Lundström och Dehlbom 

(2019a). 
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Figur 7-47. Kvot mellan odränerad skjuvhållfasthet bestämd vingförsök-konförsök och konsolide-

rade odränerade direkta skjuvförsök under bankarna i Fellingsbro och Fänninge. Baserat på Lund-

ström och Dehlbom, (2019a).   

I Figur 7-48 har ovanstående värden från Lundström och Dehlbom (2019a) lagts ihop 

med värden från olika järnvägsbyggnadsprojekt (Trafikverket, 2020), från SGI:s 

skredriskkarteringsprojekt och från SGI:s provbank i Skå-Edeby. Den odränerade skjuv-

hållfastheten bestämd med konförsök, vingförsök och CPT kan ge ned till 50 % lägre vär-

den jämfört med skjuvhållfasthet utvärderade från direkta skjuvförsök. Av sammanställ-

ningen framgår att skjuvhållfastheten även kan överskattas upp till ca 20 %.  

Figur 7-48. Kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet bestämd med vingförsök (röda punkter), 

konförsök (svarta punkter), CPT (blå punkter) och hållfasthet bestämd med konsoliderade odrä-

nerade direkta skjuvförsök. Baserat på Lundström och Dehlbom (2019a), Trafikverket (2020) och 

resultat från SGI-projekt. 
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Den spridning som erhålls vid hållfasthetsbestämning med vingförsök, konförsök och 

CPT framgår också av Figur 7-49, Figur 7-50 och Figur 7-51, där diagram redovisas med 

odränerad skjuvhållfasthet/förkonsolideringstryck mot konflytgränsen. Resultaten kan 

jämföras med Figur 7-16 där hållfasthetsbestämning utförts med direkta skjuvförsök.  

I Figur 7-49 redovisas kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet (bestämd med konför-

sök, vingförsök och CPT) och förkonsolideringstryck mot konflytgränsen för undersök-

ningar utförda vid fem sektioner efter det svenska järnvägsnätet (Lundström och Dehl-

bom, 2019a). I Figur 7-50 redovisas kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet (bestämd 

med konförsök) och förkonsolideringstryck mot konflytgränsen för undersökningar tidi-

gare utförda av Banverket (Lundström och Dehlbom, 2019a). I Figur 7-51 redovisas kvo-

ten mellan odränerad skjuvhållfasthet (bestämd med konförsök) och förkonsoliderings-

tryck mot konflytgränsen redovisade av Persson (2017). Persson undersökte korrelat-

ionen mellan odränerad skjuvhållfasthet och förkonsolideringstryck genom jämförelser 

mellan data från direkta skjuvförsök, ödometerförsök och fallkonförsök, omfattande 596 

jordprover från 146 provtagningspunkter från Stockholm, Göteborg och Uppsala. 

 

Figur 7-49. Kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet (bestämd med vingförsök, konförsök och 

CPT) och förkonsolideringstryck mot konflytgräns. Resultat för sektionerna i Fellingsbro, Fän-

ninge, Torp, Norsholm och Stenungsund. Svarta linjer visas empirisk relation med OCR=1 re-

spektive OCR=3. Efter Lundström och Dehlbom (2019a). 
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Figur 7-50. Kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet (bestämd med konförsök) och förkonsoli-

deringstryck mot konflytgräns. Resultat för sektioner utredda av Banverket. Svarta linjer visas 

empirisk relation med OCR=1 respektive OCR=3. Efter Lundström och Dehlbom (2019a). 

Figur 7-51. Kvoten mellan odränerad skjuvhållfasthet (bestämd med konförsök) och förkonsoli-

deringstryck mot konflytgräns. Efter Persson (2017). 

Av ovanstående jämförelser kan slutsatsen dras att vid användning av resultat från håll-

fasthetsindexmetoder som indata till stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägsbankar 

kan den odränerade skjuvhållfastheten, i jämförelse med resultat från direkta skjuvför-

sök, variera från att vara likvärdiga/något högre till att underskattas med 50 %.  

Den rekommendation som ges i SGF Notat 2:2004, Direkta skjuvförsök – en vägledning 

(Larsson et al., 2004), dvs. att odränerad skjuvhållfasthet som utvärderas ur olika vanli-

gen använda försök som vingförsök och CPT-sondering i fält och fallkonförsök i 
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laboratorium, bör kontrolleras och kalibreras mot resultat från konsoliderade odränerade 

direkta skjuvförsök, framstår därför som högst relevant.  

I avsnitt 8.4 visas överslagsberäkningar, där effekten på säkerhetsfaktorn jämförs vid an-

vändning av resultat från direkta skjuvförsök och från vingförsök, konförsök och CPT. 

7.5 Egenskaper och samverkan mellan bankfyllning, torrskorpelera, 

konsoliderad lera under bank och opåverkad lera utanför bank 

7.5.1 Befintlig bankfyllning 

Järnvägsbankar byggdes under 1800-talet med spade, hacka och skottkärra utan någon 

egentlig packning av materialet eller genom packning med handkraft. I bästa fall byggdes 

bankarna upp av sand, grus eller morän, men det finns även befintliga järnvägsbankar 

bankar uppbyggda av silt och delvis av fast lera. Den packning som erhållits i bankmateri-

alet efter 160 år har uppkommit genom tågbelastning de översta metrarna under sliper 

(packningseffekten av tågbelastning har ett begränsat djupgående) och genom 

egentyngdsbelastning från bankmaterialet. De flesta sektioner på sträckan Frövi-Jäders-

bruk, där viktsondering och provtagning utförts genom banken, visar att bankfyllningen 

består av grusig sand som har mycket hög relativ fasthet i spårmitt. Det innebär att en 

friktionsvinkel för bankfyllningen kan antas till maxvärdet 42 grader enligt handboken 

Plattgrundläggning, tabell 1:3 (Bergdahl et al., 1993) och TR Geo 13, avsnitt 5.2.3.8.1.1 

(Trafikverket, 2014b).  

I handboken Plattgrundläggning (Bergdahl et al., 1993) presenteras den tabell som till-

lämpas i Sverige vid utvärdering av friktionsvinklar i friktionsjord baserad på sonderings-

motstånd, se Tabell 7-2. 

Tabell 7-2. Karakteristiska värden på friktionsvinkel och E-modul för naturligt lagrad friktionsjord 

bedömda med ledning av sonderingsresultat från handboken Plattgrundläggning (Bergdahl et al., 

1993). 
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Tabellen baseras på den litteraturstudie som presenteras av Bergdahl och Eriksson (1983) 

och undersökningar utförda i Kolbyttemon (Bergdahl et al., 1984) och i Fittja (Bergdahl 

et al., 1986).  

De tabellerade värdena beskrevs först i SGI Rapport 22, Bestämning av jordegenskaper 

med sondering - en litteraturstudie (Bergdahl och Eriksson, 1983). I rapporten lämnas ett 

förslag till indelning av friktionsvinklar i sand efter relativ fasthet samt ett förslag på in-

delning av relativ fasthet i sand efter sonderingsmotstånd, se Tabell 7-3. Förslaget base-

ras på en sammanställning av internationella sonderingsresultat från SPT-sondering och 

spetstrycksondering i sand. I rapporten nämns att Meyerhof (1956) anger att friktions-

vinkeln kan ökas med 5° i sandigt grus och minskas med 5° i siltig sand. I Meyerhof 

(1956) framgår inte vad detta påstående baseras på och det kan antas vara en schablon-

mässig siffra baserad på författarens egna undersökningar i ett begränsat antal jordar 

(Lundström et al., 2018).  

Tabell 7-3. a) Förslag till indelning av friktionsvinklar i sand efter relativ fasthet samt b) förslag 

på indelning av relativ fasthet i sand efter sonderingsmotstånd. Tabell 20 och Tabell 19 från SGI 

Rapport 22, Bestämning av jordegenskaper med sondering - en litteraturstudie (Bergdahl och Er-

iksson, 1983). 

a) 

b)
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Vid Kolbyttemon (Bergdahl et al., 1984) utfördes bland annat triaxialförsök på naturligt 

lagrad sand/siltig sand och laboratoriepackad sand/siltig sand. I Tabell 7-4 visas densi-

tetsbestämningar på naturlig jord och laboratoriepackad jord. I Tabell 7-5 visas resultat 

från dränerade triaxialförsök på ”ostörda” prover. Friktionsvinkel för toppvärdet varie-

rade mellan 37 till 40,5 grader och mellan 34,5 till 36 grader vid konstant volym. 

Tabell 7-4. Densitetsbestämningar direkt på upptagna prover samt inpackningsförsök vid Kol-

byttemon (SGF Notat 1:2009 och Bergdahl et al., 1984).  

Tabell 7-5. Dränerade triaxialförsök på ”ostörda” prover från Kolbyttemon (SGF Notat 1:2009 och 

Bergdahl et al., 1984).  

I Figur 7-52 visas typiska resultat från dränerade aktiva triaxialförsök på laboratorie-

packad fast och lös sand enligt Andersen och Schjetne (2013). Den fasta sanden visar ett 

toppvärde på spänning-töjningskurvan, motsvarande en friktionsvinkel Ф´p, följt av en 

kontinuerlig minskning av skjuvspänningen med ökande spänningar där friktionsvinkeln 

kan minska till ett slutvärde, Ф´cv, där cv betecknar konstant volym. Som framgår av Fi-

gur 7-52 är den fasta sanden initialt kontraktant dvs. en initial volymminskning och där-

efter sker en volymökning (provet dilaterar) till slutet på försöket. Dränerade triaxialför-

sök på lös sand visade ingen skjuvspänningstopp utan snarare en spänning-töjningskurva 

som planar ut vid stora spänningar och stor kompression. Lös sand nådde också ett brott-

gränstillstånd med konstant skjuvspänning, ökande skjuvtöjning och noll volymtöjning 

definierad av en friktionsvinkel vid konstant volym, Ф´cv. 
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Figur 7-52. Definition av friktionsvinklar för fast och lös sand (Andersen och Schjetne, 2013). 

Andersen och Schjetne (2013) sammanställde en databas med mer än 500 triaxialförsök 

från 38 provplatser med sand. Cirka 40–50% av provningarna var från undersökningar 

för offshore-anläggningar. De övriga provplatserna var av strandsand, älvsand och sand 

från landområden. Åttio procent av sandproverna hade inget siltinnehåll. I Figur 7-53 vi-

sas friktionsvinklar för toppvärdet på spänning-töjningskurvan, Ф´p, från samtliga prov-

ningar mot relativ densitet Dr (motsvarar lagringstäthet ID = (emax – e) / (emax – emin) där 

emax = portalet i lösaste lagring och emin = portalet i fastaste lagring) och konsoliderings-

spänning. Friktionsvinkeln för toppvärdet, Ф´p, ökar med ökande lagringstäthet och 

minskar med ökande effektiv konsolideringsspänning. För en välpackad bank (Dr=100 %) 

av sand, med tjocklek med upp till cirka 5 m erhålls en friktionsvinkel varierande mellan 

45 och 48 grader.  
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Figur 7-53. Dränerad friktionsvinkel för toppvärdet på spänning-töjningskurvan, Ф´p, som funkt-

ion av lagringstätheten och konsolideringsspänningen (Andersen och Schjetne, 2013.  

I Figur 7-54 visas friktionsvinklar vid konstant volym, Ф´cv, från samtliga provningar mot 

relativ densitet Dr (lagringstäthet) och konsolideringsspänning. Ф´cv ökar med ökande 

lagringstäthet och minskar med ökande effektiv konsolideringsspänning. För en väl-

packad bank (Dr=100 %) upp till cirka 5 m tjocklek erhålls en friktionsvinkel varierande 

mellan 40 – 42 grader.  
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Figur 7-54. Dränerad friktionsvinkel för konstant, Ф´cv , som funktion av lagringstätheten och 

konsolideringsspänningen (Andersen och Schjetne, 2013).  

Larsson et al. (2012) utförde dränerade triaxialförsök på ensgraderad Simrishamnsand 

med kornstorleken 0,5 – 1 mm, se Figur 7-55. Simrishamnssand är en svallsand som be-

står av en blandning av mineralen kvarts och fältspat med relativt jämna och rundade 

korn och används bland annat i akvarier och reningsanläggningar. Friktionsvinkel vid 

konstant volym, Ф´cv, utvärderades till cirka 35 grader och friktionsvinkel för toppvärde 

på spänning-töjningskurvan, Ф´p, utvärderades till cirka 45 grader. 
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Figur 7-55. Friktionsvinkelns variation i triaxialförsök på laboratoriepackad Simrishamnssand 

(Larsson et al., 2012). ID är relativ lagringstäthet (se SGI Information 1) och ln p´är den naturliga 

logaritmen av p´som är (σ’1+2σ’3)/3 vid brott i försöket.  

Larsson et al. (2012) utförde också dränerade triaxialförsök på laboratoriepackad silt från 

Borlänge, se Figur 7-56. Friktionsvinkel vid konstant volym, Ф´cv, utvärderades till cirka 

34 grader och friktionsvinkel för toppvärde på spänning-töjningskurvan, Ф´p, utvärdera-

des till cirka 44 grader. 

Figur 7-56. Friktionsvinkelns variation i triaxialförsök på laboratoriepackad silt från Borlänge (Lar-

sson et al., 2012). 
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Bergman och Genberg (2005) utförde dränerade triaxialförsök på laboratoriepackad siltig 

sandmorän, med cirka 20 % finjordsinnehåll, cirka 20 % grus och resten sand, för olika 

vattenkvoter och packningsarbete. Utvärderade friktionsvinklar för toppvärdet på spän-

ning-töjningskurvan, Ф´p, samt kohesionsintercept visas i Tabell 7-6. Friktionsvinklarna 

varierade mellan 44 och 51 grader med kohesionsintercept varierande mellan 13 och 25 

kPa. 

Tabell 7-6. Friktionsvinklar och kohesionsintercept samt torrdensitet för siltig sandmorän som 

packats med olika packningsarbete och vatteninnehåll (Bergman och Genberg, 2005). 

Det material som finns i aktuella befintliga järnvägsbankar vid Fellingsbro och Fänninge 

(grusig sand) har sannolikt en gynnsammare (mer månggraderad) kornkurva än sand en-

ligt Andersen och Schjetne (2013), Bergdahl et al., 1984 och Larsson et al. (2012) men 

sannolikt ogynnsammare kornfördelning och kornkantighet jämfört med siltig sandmo-

rän enligt Bergman och Genberg (2005). Det är således inte orimligt att anta att en befint-

lig järnvägsbank av friktionsjord som packats genom 160 år av järnvägstrafik och genom 

egentyngdsbelastning från bankmaterialet, kan ha friktionsvinklar på minst 42 grader 

oavsett om friktionsvinkeln utvärderad för toppvärdet på spännings-töjningskurvan eller 

friktionsvinkeln utvärderad vid konstant volym används. 

7.5.2 Torrskorpelera 

I lerområden på land finns normalt överst i jordprofilen ett något fastare lager med torr-

skorpelera, som är överkonsoliderad på grund av uttorkning, grundvattenfluktuationer, 

tjälning och vittringseffekter. Torrskorpelerans tjocklek varierar mellan olika lokaler och 

kan även variera inom avgränsade områden. Torksprickor och rotkanaler påverkar torr-

skorpelerans makrostruktur så att exempelvis dränering går mycket fortare än vad per-

meabiliteten i mikrostrukturen skulle medge. På samma sätt kan makrohållfastheten vara 

betydligt lägre än mikrohållfastheten, på grund av spricksystem i jorden. I områden med 

lös lera finns under torrskorpeleran vanligen en övergångszon med gradvis minskande 

överkonsolidering ned till den mer normalkonsoliderade eller svagt överkonsoliderade le-

ran.  

Torrskorpelera sväller och krymper beroende av väderleken (regn, torka, temperatur) un-

der olika årstider. Även skjuvhållfastheten kan förändras efter en långvarig period med 

nederbörd eller torka och hög temperatur. Ringesten (1988) visar exempel på variationen 

i mikrohållfastheten i de översta 3 metrarna av jordprofilen, bestämd vid olika årstider 

med konförsök och vingförsök, se Figur 7-57. Överst ses 0,6 – 0,7 m torrskorpelera följt 
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av en övergångszon med gradvis minskande hållfasthet/överkonsolidering ned till den 

normalkonsoliderade/svagt överkonsoliderade leran på cirka 1 - 1,1 m djup.  

Figur 7-57. Odränerad skjuvhållfasthet vid Bäckebol, Göteborg bestämd med konförsök och ving-

försök under december 1984 efter en regnig period och under augusti 1981 efter en torrperiod. 

Efter Ringesten (1988). 

Vid perioder av torka och hög temperatur förändras portrycket i den övre delen av lerpro-

filen både av grundvattentrycket i underliggande vattenförande lager och lufttemperatu-

ren, medan portrycket i djupare belägna lerlager endast påverkas av förändringen av 

grundvattentrycket. Ett exempel på effekten av en mycket varm sommar visas av Lund-

ström och Dehlbom (2019c) i Figur 7-58. För sektionerna i Fellingsbro och Fänninge 

kunde jämförelser göras mellan variationsbredden mellan det högsta och det lägsta vär-

det för portrycksmätare på 2,5 m djup och 5/6,5 m djup från maj 2018 till maj 2019. För 

sektionen i Fellingsbro är det cirka 0,6 m större variationsbredd på 2,5 m djup jämfört 

med 5 m djup. För sektionen i Fänninge är det cirka 0,9 m större variationsbredd på 2,5 

m djup jämfört med 6,5 m djup. Ovanstående indikerar att lufttemperaturen har inverkan 

på portrycket på ytliga djup i jordprofilen. 
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Figur 7-58. Portryck, redovisat som meter under markytan, för mätare på 2,5 och 5 meters djup i 

Fellingsbro och Fänninge mellan maj 2018 till maj 2019. Baserat på Lundström och Dehlbom 

(2019c). 

Portrycksförhållandena i den översta delen av lerprofilen förändras då marken täcks av en 

bank. Den övre delen av lerprofilen under banken utsätts inte för uttorkning på samma 

sätt som utanför banken. Ett exempel av effekten av en mycket varm sommar under och 

utanför bank visas av Lundström och Dehlbom (2019c) i Figur 7-59. Portrycken under 

banken har mätts på 2,9 meters djup under nivå motsvarande naturlig markyta utanför 

banken (4,4 m under markyta i spår). Portrycksmätaren i naturlig markyta utanför ban-

ken är placerad på 2,5 m djup. Skillnaden mellan nolltrycksnivå under spår och resultat 

från portrycksmätare på ungefär samma nivå placerad i naturlig markyta är markant un-

der sommaren 2018 och efterföljande period under hösten och vintern. 

Figur 7-59. Portryck (meter under markytan) på 2,9 meter djup (svart linje) under spår samt på 

2,5 meter (röd linje) utanför spår. Baserat på Lundström och Dehlbom (2019c). 
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Ringesten (1988) visar den odränerade skjuvhållfasthetens variation med vattenkvoten 

för den översta delen av jordprofilen vid Bäckebol i Göteborg.  Som framgår av Figur 7-60 

är hållfasthetsvariationen i torrskorpeleran stor vid låga vattenkvoter.  

Figur 7-60. Samband mellan odränerad skjuvhållfasthet bestämd med konförsök och vattenkvot 

inom den översta delen av jordprofilen vid Bäckebol, Göteborg. Efter Ringesten (1988). 

Lefebvre et al. (1987) har visat att den okorrigerade odränerade skjuvhållfastheten i torr-

skorpelera bestämd med vingförsök kraftigt överskattar den odränerade skjuvhållfast-

heten, genom jämförelser med resultat från plattförsök och skjuvboxförsök in situ, jämfö-

relser med provbanksbrott och odränerade aktiva triaxialförsök. Överensstämmelsen 

mellan vingförsök och triaxialförsök är bättre för den underliggande lösa leran, som upp-

visar kontraktant beteende. Även D'Ignazio et al. (2015) har visat att den odränerade 

skjuvhållfastheten bestämd genom vingförsök överskattar hållfastheten i torrskorpelera 

vid jämförelse med odränerade aktiva triaxialförsök. Khan (1993) visar att odränerad 

skjuvhållfasthet i torrskorpelera utvärderad från CPT-sondering och vingförsök överskat-

tar hållfastheten vid jämförelse med odränerade aktiva triaxialförsök. Khan menar att 

hänsyn måste tas till skjuvspänningsfördelningen runt vingen, effekter av sprickor i torr-

skorpan och påverkan av horisontell effektivspänning i torrskorpan. 

Enligt svensk praxis (Bergdahl et al., 1993) ska den karakteristiska odränerade skjuvhåll-

fastheten i torrskorpeleran reduceras till halva uppmätta mätvärdet från vingförsök. Den 

odränerade skjuvhållfastheten i torrskorpeleran sätts som högst till 50 kPa och som lägst 

till uppmätt värde just under torrskorpan. Bakgrunden till svensk praxis har inte utretts i 

föreliggande projekt men, baseras troligtvis på analys av internationell forskning. 
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7.5.3 Sektionerna i Fellingsbro och Fänninge 

Enligt Skredkommissionen rapport 3:95 (Skredkommissionen, 1995) måste samverkan 

med leran beaktas vid val av friktionsvinklar i bankfyllning. Det anges att mycket höga 

friktionsvinklar kan erhållas för fast lagrad friktionsjord och att brott då inträffar vid små 

deformationer. Friktionsjorden uppträder sedan deformationsmjuknande, det vill säga 

friktionsvinkeln minskar succesivt med ökande deformation, se tidigare visade principer i 

Figur 7-52. Det skrivs också att för en nybyggd bank där stora konsolideringssättningar 

uppkommer kan endast friktionsvinkeln vid kritisk lagring används (vid konstant volym, 

se Figur 7-52) oavsett hur fast lagrad eller väl packad den är. Rekommenderad tillämp-

ning för en nybyggd bank enligt Skredkommissionens rapport 3:95 visas i Figur 7-61.  

Figur 7-61. Val av dimensionerande hållfasthet i mycket fast lagrad sand med hänsyn till under-

grundens beskaffenhet. Bank på normalkonsoliderad lera (Skredkommissionen, 1995). 

Ovanstående gäller för en nybyggd bank på lös lera utan förstärkning, där stora sättningar 

uppkommer. Vad gäller då för en befintlig järnvägsbank, där både konsolideringssätt-

ningar och krypsättningar redan utbildats och bankmaterialet packats av tågtrafik under 

160 år? 

Svensk praxis är att tillämpa ett försiktigt valt värde på friktionsvinkelns vid stabilitetsbe-

räkning av befintliga järnvägsbankar. Ett val av 32° är vanligast, men kan ibland ökas 

några grader.  

I arbetsmaterial till ny Eurocode 7, Geotechnical design – Geotechnical structures 

(CEN/TC 250, 2020b) anges att vid varje analys av bankar som innehåller olika material 

ska hållfasthetsvärden väljas som har bestämts vid kompatibla töjningar i materialen. 

Samma krav anges i TK Geo 13 (Trafikverket, 2014).  

Från sektionen i Fellingsbro visas resultat från konsoliderade odränerade aktiva triaxial-

försök i Figur 7-62. Axiella töjningar vid brott för lera under bank och utanför bank är 

likartade och varierar mellan cirka 1,2 till 2,3 %. Från sektionen i Fänninge visas resultat 

från konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök i Figur 7-63. Axiella töjningar vid 

brott för lera under bank och utanför bank är likartade och varierar mellan cirka 0,8 till 

2,3 %, förutom en nivå under bank där brott erhålls vid axiell töjning på 3,5 %. Leran un-

der och utanför bank har således kompatibla töjningar vid brott.  
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Figur 7-62. Resultat från odränerade aktiva triaxialförsök på lera under och utanför bank i Fel-

lingsbro. Baserat på Lundström och Dehlbom (2019c). 

Figur 7-63. Resultat från odränerade aktiva triaxialförsök på lera under och utanför bank i Fän-

ninge. Efter Lundström och Dehlbom (2019c). 

Några triaxialförsök på befintlig bankfyllning i Fellingsbro och Fänninge finns inte att 

tillgå. Bankfyllningen vid Fellingsbro och Fänninge består enligt utförda skruvprovtag-

ningar av grusig sand. I Figur 7-64 visas resultat från dränerade triaxalförsök på sand ut-

förda av Larsson et al. (2012). Axialtöjningen vid brott för försök som utförts vid vertikal-

spänning motsvarande spänningsnivån i en bank, varierar mellan cirka 1 till 2 %. I Figur 

7-65 visas resultat från provning av grusig, sandig, lerig morän (Chapman et al., 2019).

Axialtöjning vid brott för två av proverna är cirka 1,5 till 2 %. Brottöjningar för friktions-

jorden i banken kan således vara likartade som för leran i Fellingsbro och Fänninge. Det 

är därför inte orimligt, med hänsyn till töjningskompabilitet, att anta en friktionsvinkel i 

bankfyllningen som motsvarar friktionsvinkeln vid brott, dvs. minst 42 grader.  
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Figur 7-64. Skjuvspännings-deformationskurvor från triaxialförsök på Simrishamnssand (Larsson 

et al., 2012). 

Figur 7-65. Resultat från triaxialförsök på morän efter Ostlänken (Chapman et al., 2019). 

I avsnitt 8.5 visas överslagsberäkningar, där effekten på säkerhetsfaktorn jämförs vid an-

vändning av försiktigt valda värden på indata för bankfyllningen (friktionsvinkel 32 gra-

der) enligt svensk praxis och förhöjda värden på bankfyllningen (friktionsvinkel 42 gra-

der). 

Några triaxialförsök på torrskorpelera i Fellingsbro och Fänninge finns inte att tillgå, var-

ken utanför eller under bankarna. Under en befintlig järnvägsbank påverkas inte 
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torrskorpeleran av väderleken (regn, torka, temperatur) under olika årstider på samma 

sätt som utanför banken. Risk för varierande hållfasthetsegenskaper med årstiderna, se 

exempel i Figur 7-57, och torksprickor bör därför vara betydligt mindre under en befintlig 

bank än utanför.   

Lefebvre et al. (1986) utförde konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök på torr-

skorpelera från 0,54 och 0,69 m djup samt på lera under torrskorpan på 3,76 m djup, se 

Figur 7-66. För leran under torrskorpan erhölls en mycket skarp topp i spänning-töj-

ningskurvan följt av en snabb minskning av hållfastheten. Hållfastheten för torrskorpele-

ran fortsatte att öka med deformationen på grund av dilatans. Torrskorpeleran mobilise-

rade en skjuvspänning på 30 och 38 kPa vid en axiell deformation på 10%. Vid en axiell 

deformation på 1%, som är jämförbar med deformationen vid brott för lera under torr-

skorpan, var dock den maximala mobiliserade skjuvspänningen endast 15 - 20 kPa. Le-

febvre menar att om man antar ett kriterium för töjningskompatibilitet med den under-

liggande leran, minskas den tillgängliga skjuvhållfastheten jämfört med maxvärdet.  

Figur 7-66. Resultat från konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök på torrskorplera och lera 

under torrskorpan från Matagami i Kanada, med prover konsoliderade för 20 kPa (Lefebvre, 

1986).  

D´Ignazio et al. (2015) utförde konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök på torr-

skorpelera från 0,5 till 1,5 m djup vid Perniö i Finland. Proverna konsoliderades isotropt 

med K0 nära 1, baserat på erfarenheter från den forskning som utförts av Khan (1993). 

Torrskorpeleran uppvisar olika beteende beroende på djup under markytan. Det översta 

provet på 0,5 m djup uppvisar deformationshårdnande beteende, med toppvärde på töj-

ning-spänningskurvan vid en axialtöjning på cirka 6 - 7 %, följt av en svag minskning av 

hållfastheten. För provet på 1,5 m djup erhölls en topp i spänning-töjningskurvan vid en 

axialtöjning på cirka 2 – 3 % följt av en snabb minskning av hållfastheten. 
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Figur 7-67. Resultat från konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök på torrskorpelera från 

Pernö (D´Ignazio et al., 2015). 

Det är således inte helt självklart att torrskorpelerans höga skjuvhållfasthet kan utnyttjas 

med hänsyn till samverkan med leran under torrskorpan. Eftersom det inte finns några 

indata från laboratorieförsök på torrskorpelera från sektionerna i Fellingsbro och Fän-

ninge har jämförande beräkningar utförts med teoretiskt maximalt skjuvhållfasthetsvärde 

enligt svensk praxis, 50 kPa, och minimivärde motsvarande hållfastheten under torrskor-

pan. Beräkningarna redovisas i avsnitt 8.5. 
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8 Analytiska stabilitetsberäkningar 

8.1 Inledning 

I föreliggande kapitel beskrivs resultat från stabilitetsberäkningar av två järnvägsbankar 

belägna nordost om Örebro. Påverkan från statiska och cykliska laster har studerats. 

De bankar som används är de två sektioner i Fellingsbro och Fänninge, som undersöktes 

av Lundström och Dehlbom (2019a och 2019c). I Figur 8-1 visas typsektion som underlag 

för stabilitetsberäkning i sektion Fellingsbro, km 318+860, efter nybyggnad 1857. I Figur 

8-2 visas typsektion som underlag för stabilitetsberäkning i sektion Fellingsbro, km

318+860, för befintlig bank efter ca 160 år. 

Figur 8-1. Typsektion för sektion Fellingsbro, km 318+860, efter nybyggnad 1857. 

Figur 8-2. Typsektion för befintlig bank efter ca 160 år vid Fellingsbro, sektion km 318+860. 

I Figur 8-3 visas typsektion som underlag för stabilitetsberäkning i sektion Fänninge, km 

306+860, efter nybyggnad 1857. Stabilitetsberäkningar har utförts mot höger sida av 

banken. I Figur 8-4 visas typsektion som underlag för stabilitetsberäkning i sektion 
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Fänninge, km 306+800, för befintlig bank efter ca 160 år. Stabilitetsberäkningar har ut-

förts mot höger sida av banken. 

Figur 8-3. Typsektion för sektion Fänninge, km 306+800, efter nybyggnad 1857. 

Figur 8-4. Typsektion för befintlig bank efter ca 160 år vid Fänninge, sektion km 306+800. 

Beräkningarna omfattar jämförelser mellan olika typer av indata avseende tåglaster och 

hållfasthetsparametrar. Hållfasthetsindata baseras på de undersökningar som utfördes av 

Banverket i början på 2000-talet och de undersökningar som utfördes i 2017 – 2018 i 

ETUB-projektet. All indata som redovisas i nedanstående kapitel har hämtats från Lund-

ström och Dehlbom (2019a och 2019c). För befintliga järnvägsbankar skulle också effek-

ten på säkerhetsnivån på grund av variationer i bankmaterialets tunghet vara intressant 

att studera. Då det inte finns några undersökningar utförda av tunghet, beroende på svå-

righeten att ta någotsånär ostörda prover i friktionsjord har inte jämförande analyser av 

detta utförts, se även avsnitt 10.2. För att få en rimlig omfattning av beräkningsarbetet i 

projektet och för att förenkla jämförelser har endast cirkulärcylindriska glidytor 
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studerats, vilket också är det normala förfarandet vid stabilitetsberäkning av befintliga 

järnvägsbankar.   

Endast beräkningar för odränerade förhållanden redovisas och för järnvägsbank på plan 

eller svagt sluttande mark. Stabiliteten för dränerade förhållanden är mycket intressant 

med hänsyn till framtida klimatförändringar och förändrade portrycksförhållanden. Spe-

ciellt gäller detta för järnvägsspår som går i terräng med lutande markyta. Detta är dock 

inte syftet med analyserna i föreliggande rapport, utan huvudsyftet är att analysera kon-

ventionella stabilitetsberäkningar, som de normalt utförs i samband med projektering, 

och de effekter på säkerhetsnivån som erhålls av varierande indata och olika möjligheter 

att tolka olika indata avseende tåglasten. Eftersom tågbelastning är en kortvarig last är 

inte dränerade hållfasthetsparametrar för lera tillämpliga för dessa beräkningar enligt da-

gens praxis. 

Bakgrunden till val av parameterindata till beräkningar i avsnitt 8.2 till 8.8 redovisas i ka-

pitel 7. 

Bakgrunden till val av indata avseende cykliska hållfasthetsparametrar i avsnitt 8.9 och 

8.10 redovisas i kapitel 4 till 6.  

Bakgrunden till val av tåglaster i beräkningarna i kapitel 8 redovisas i kapitel 3. 

I Figur 8-5 redovisas mätvärden samt vald tunghet för kohesionsjorden utanför och under 

bank i sektion Fellingsbro, km 318+860.  

a) b) 

Figur 8-5. Uppmätt tunghet samt vald tunghet utanför (a) och under (b) bank i sektion km 

318+860.  

I Figur 8-6 redovisas vald odränerad skjuvhållfasthetsprofil baserad på odränerade di-

rekta skjuvförsök utanför och under bank i sektion Fellingsbro, km 318+860.  
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a) b) 

Figur 8-6. Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med direkta skjuvförsök samt vald odränerad 

skjuvhållfasthet baserad på direkta skjuvförsök utanför (a) och under (b) bank i sektion km 

318+860. 

I Figur 8-7 redovisas vald odränerad skjuvhållfasthetsprofil baserad på vingförsök och 

konförsök utanför och under bank i sektion Fellingsbro, km 318+860.  

a) b) 

Figur 8-7. Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med konförsök och vingförsök samt vald odräne-

rad skjuvhållfasthet baserad på vingförsök och konförsök utanför (a) och under (b) bank i km 

318+860.  
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I Figur 8-12 redovisas valda odränerade skjuvhållfasthetsprofiler i aktiv, direkt och passiv 

skjuvriktning för K0=0,7, baserade på odränerade aktiva triaxialförsök och odränerade di-

rekta skjuvförsök utanför och under bank i sektion Fellingsbro, km 318+860. 

a) 

b) 

Figur 8-8. Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med aktiva triaxialförsök och direkta skjuvförsök 

samt vald odränerad skjuvhållfasthet i aktiv, direkt och passiv skjuvriktning för K0=0,7 utanför 

(a) och under (b) bank i sektion km 318+860.
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I Figur 8-9 redovisas mätvärden samt vald tunghet för kohesionsjorden utanför och under 

bank i sektion Fänninge, km 306+800.  

 

a)  

 

b)                  

Figur 8-9. Uppmätt tunghet samt vald tunghet utanför (a) och under (b) bank i sektion km 

306+800.  

I Figur 8-10 redovisas vald odränerad skjuvhållfasthetsprofil baserad på odränerade di-

rekta skjuvförsök utanför och under bank i sektion Fänninge, km 306+800.  
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a) b) 

Figur 8-10. Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med direkta skjuvförsök samt vald odränerad 

skjuvhållfasthet baserad på direkta skjuvförsök utanför (a) och under (b) bank i sektion km 

306+800. 

I Figur 8-11 redovisas vald odränerad skjuvhållfasthetsprofil baserad på vingförsök och 

konförsök utanför och under bank i sektion Fänninge, km 306+800.  

a) b) 

Figur 8-11. Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med konförsök och vingförsök samt vald odräne-

rad skjuvhållfasthet baserad på vingförsök och konförsök utanför (a) och under (b) bank i km 

306+800.  
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I Figur 8-12 redovisas valda odränerade skjuvhållfasthetsprofiler i aktiv, direkt och passiv 

skjuvriktning för K0=0,7, baserade på odränerade aktiva triaxialförsök och odränerade di-

rekta skjuvförsök utanför och under bank i sektion Fänninge, km 306+800.  

a) 

b) 

Figur 8-12. Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med aktiva triaxialförsök och direkta skjuvförsök 

samt vald odränerad skjuvhållfasthet i aktiv, direkt och passiv skjuvriktning för K0=0,7 utanför 

(a) och under (b) bank i sektion km 306+800.
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Indata till stabilitetsberäkningar med SLOPE/W redovisas mer detaljerat i ett separat un-

derlagsdokument: ”Stabilitetsberäkning av befintliga järnvägsbankar - Indata till stabili-

tetsberäkningar med Slope”.  

Stabilitetsberäkningarna som redovisas i de följande avsnitten har utförts med hjälp av 

beräkningsprogrammet SLOPE/W (GeoStudio 2019), med rigorösa lamellmetoden enligt 

Morgenstern-Price. SLOPE/W är ett program för att genomföra släntstabilitetsberäk-

ningar för jord- och bergsslänter i tvådimensionellt tillstånd. SLOPE/W utför statiska 

jämnviktsberäkningar i brottgränstillstånd, så kallad limit equilibrium method (LEM). Vi-

dare information om beräkningsprogrammet finns på www.geoslope.com.  Analyserna 

har genomförts med karakteristiska materialparametrar dvs. totalsäkerhetsanalys.  

Materialparametrars variation i vertikal- och horisontalled (exempelvis odränerad skjuv-

hållfasthet och portryck) har definierats med hjälp av två olika metoder. Den första be-

nämns i denna rapport för Region defined, i vilken jorden indelas i ett antal valda delom-

råden (regioner). Inom varje region tillåts skjuvhållfastheten endast variera i vertikalled. 

Detta kan generellt anses vara den konventionella metoden att modellera jordens egen-

skaper i SLOPE/W. Den andra metoden benämns i denna rapport Spatial function där 

skjuvhållfasthet och portryck definieras punktvis i jordvolymen med linjär interpolation 

mellan varje punkt i såväl vertikalled som horisontalled. Detta möjliggör skjuvhållfast-

hets- och portrycksmodelleringar som bättre efterliknar verkliga förhållanden. Spatial 

function har enbart använts för lerlagret i modellen. 

I Figur 8-13 redovisas olika exempel på att definiera skjuvhållfasthetens variation med 

metoden Spatial function.  

Figur 8-13 Exempel på olika skjuvhållfasthetsprofiler definierade med metoden Spatial function. 

http://www.geoslope.com/
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Dessutom har portrycksprofilen i sektionen som representerar geotekniska förhållanden 

för Fänninge genererats med hjälp av Spatial function i programmet. Detta bedöms dock 

som försumbart eftersom resultaten från odränerade analyser ej styrs av portrycksprofi-

len i modellen. 

Vidare har variationer i den odränerade skjuvhållfastheten i olika skjuvriktningar (aktiv, 

direkt och passiv) studerats i avsnitt 8.8. För detta ändamål har anisotropifunktioner (uti-

från vilojordtryckskoefficient, K0=0,7 och K0=0,5, samt resultaten från direkta skjuvför-

sök) skapats i programmet, se Figur 8-14, i enlighet med metoden som finns beskriven i 

Skredkommissionens rapport 3:95, kapitel 5.2.1.4. 

Vid beräkning av ändyteeffekter har AutoCad 2D nyttjats för beräkning av lerlagrets del-

area inom kritisk glidyta, lerlagrets medelhållfasthet samt för att finna dess tyngdpunkt i 

ändytan (se avsnitt 8.6). 

Figur 8-14. Hållfasthetsanisotropikurva för K0=0,7 och K0=0,5. 

8.2 Nybyggd bank 1857 

8.2.1 Inledning 

Som underlag för en stabilitetsutredning av en befintlig bana är information om anlägg-

ningen, händelser och besiktning under anläggningens livstid samt befintliga mätningar 

och geotekniska undersökningar viktiga indata till projekteringen. När det gäller banans 

ursprungliga profil, det vill säga byggnivå, går det att erhålla viss information från de ur-

sprungliga generalprofilerna. Det går också göra en bedömning där man utgår från fasta 

(0,7) 



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

200 (306) 

punkter efter banan, som man kan förutsätta inte har förändrats i höjdled med tiden, ex-

empelvis de delar av en sträcka som ligger på fastmark och broar. 

Sektionenerna i Fellingsbro och Fänninge ligger på sträckan Frövi – Jädersbruk som 

byggdes i mitten på 1800-talet. Banan invigdes 1857. Vid sektionen i Fellingsbro har det 

under de cirka 160 år banan varit i drift uppkommit cirka 0,8 m sättning och vid banken i 

Fänninge cirka 1,9 m. Sektionen i Fellingsbro ligger mellan två fastmarksområden och 

sektionen i Fänninge mellan en pålgrundlagd bro och ett fastmarksområde, varför man 

kan förutsätta att höjdprofilen inte ändrats nämnvärt under livslängden. I sektionen i Fel-

lingsbro är bankbredden 4 m, vilket är en så pass liten bredd att man kan anta att det inte 

utförts bankbreddning under livslängden. I sektionen i Fänninge är bankbredden 7 m, vil-

ket tyder på att man utfört viss bankbreddning under livslängden, sannolikt på grund av 

de stora sättningar som erhållits under livslängden. I beräkningarna har dock samma 

bankgeometri som den som uppmätts på 2000-talet, använts för stabilitetsberäkning av 

ursprunglig bank vid nybyggnation 1857.     

Av de undersökningar som utförts under och utanför bank kan konstateras att det inte 

finns några indikationer på att det inträffat några skred eller större horisontalrörelser i 

samband med byggnation eller efter att tågdriften påbörjats.   

Det är därför intressant att beräkna de säkerhetsnivåer som rådde med den tidens tågbe-

lastning för bankarna som är byggda på oförstärkt lera som inte konsoliderat för belast-

ning av banken. 

I nedanstående avsnitt redovisas beräkningar för odränerade förhållanden för de ny-

byggda bankarna. Dels för bank utan tågbelastning, dels för bank med tågbelastning. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Stabilitetsberäkning av be-

fintliga järnvägsbankar - Indata till stabilitetsberäkningar med Slope”. Underlag till anta-

gande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.1. 

8.2.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.2.2.1 Järnvägsbank utan tåglast 

Stabilitetsberäkning för järnvägsbank utan tåglast redovisas i Figur 8-15. Endast resultat 

för glidytor som går upp i eller utanför bankfoten redovisas.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden är beräknad till 2,58. 
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Figur 8-15 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast vid Fellingsbro – odränerade förhållanden. I 

figuren visas den glidyta som går upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.2.2.2 Järnvägsbank med tåglast 

Stabilitetsberäkning för järnvägsbank med tåglast 16 kN/m2 redovisas i Figur 8-16. End-

ast resultat för glidytor som går upp i eller utanför bankfoten redovisas.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,82. 

Figur 8-16 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 16 kN/m2 vid Fellingsbro – odränerade för-

hållanden. I figuren visas den glidyta som går upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.2.3 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.2.3.1 Järnvägsbank utan tåglast 

Stabilitetsberäkning för nybyggd järnvägsbank utan tåglast redovisas i Figur 8-17. Glidy-

tor med säkerhetsfaktor runt 0,95 erhålls ut till cirka 10 m från bankfot. 

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 0,93. 
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Figur 8-17 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast vid Fänninge – odränerade förhållanden. I 

figuren visas den glidyta som går upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.2.3.2 Järnvägsbank med tåglast 

Stabilitetsberäkning för nybyggd järnvägsbank med tåglast 16 kN/m2 redovisas i Figur 

8-18. Glidytor med säkerhetsfaktor runt 0,85 erhålls ut till cirka 10 m från bankfot.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 0,82. 

Figur 8-18 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 16 kN/m2 vid Fänninge – odränerade förhål-

landen. I figuren visas den glidyta som går upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.2.4 Kommentarer till beräkningarna 

För banken i Fellingsbro framgår av stabilitetsberäkningarna att banken hade tillräcklig 

stabilitet vid byggnation. Detta överensstämmer med verkliga förhållanden dvs. att ban-

ken har fungerat väl under 160 års drift utan att skred inträffat. Dock kan man utifrån ob-

servationen om 160 års drift utan skred inte säga någonting om säkerhetsmarginalen.  

För banken i Fänninge framgår av stabilitetsberäkningarna att banken borde ha skredat 

vid byggnation eller i samband med den inledande trafikeringen i mitten på 1800-talet. 
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Det finns ingen information om att det skulle ha inträffat skred vid byggnationen och det 

finns heller inga resultat från de av Lundström och Dehlbom (2019a) utförda undersök-

ningarna som antyder att det uppkommit skjuvrörelser i leran under banken. Det finns ej 

heller några observationer från undersökningarna att förstärkning skulle ha utförts med 

trärustbäddar eller dylikt i samband med byggnationen.  

Det kan finnas olika möjliga orsaker till att banken i Fänninge ej gått till brott. En sanno-

lik orsak kan vara att marknivån i sektion 306+800 var högre i samband med byggnation 

och att erosion inträffat vid södra sidan av spåret vid en senare tidpunkt, i samband med 

översvämningar i den närliggande ån. Vid en 1 m högre marknivå i sektion 306+800 vid 

byggnation 1857 erhålls en säkerhetsfaktor på cirka 1,25 för banklast och cirka 1,06 för 

banklast inklusive tåglast, se Figur 8-19. Detta är den troligaste förklaringen till att ban-

ken ej skredade vid byggnation. Man kan också tänka sig att banken var något lägre och 

smalare 1857 och att den sedan höjts några decimeter i samband med makadamballaste-

ring samt att tåglasten var lägre än 16 kN/m2 i mitten på 1800-talet.  Rimligtvis borde det 

dock uppkommit avsevärda horisontalrörelser mot den högra sidan av banken under 

andra halvan av 1800-talet. Notera att detta resonemang antar att beräkningsmodellen 

beskriver verkligheten och uppträdande brottmekanismer och alltid ger representativa 

värden på säkerhetsfaktorn, vilket vi kan anta att den inte gör fullt ut. 

Figur 8-19 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast och bank med tåglast 16 kN/m2 vid Fän-

ninge – odränerade förhållanden, med marknivå 1 m högre vid södra sidan av spåret, än den som 

redovisas i avsnitt 8.3.3. 

I Fellingsbro har skjuvhållfasthetsökningen under 160 år inte kompenserat för den ökade 

tåglasten under livslängden dvs. säkerhetsnivån är högre i mitten på 1800-talet jämfört 

med säkerhetsnivån på 2000-talet. I Fänninge har skjuvhållfasthetsökningen under 160 

år kompenserat för tåglasthöjningen dvs. säkerhetsnivån är något högre på 2000-talet 

jämfört med i mitten på 1800-talet. Detta bör bero på relationen mellan bankhöjd och 

tåglasten.  
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8.3 Befintlig bank (160 år) – effekt av hållfasthetsskillnader i 
bankens tvärled 

8.3.1 Inledning 

Normalt utförs undersökning av hållfasthet i spårmitt och i bankfot. Normalt görs en för-

enkling av beräkningsförutsättningarna genom att de parametrar som bestämts i spårmitt 

antas gälla till bankkrönet eller en bit in från bankkrönet. Hållfastheten i leran under ban-

ken minskas sedan linjärt från bankkrön till värden bestämda i bankfot, se Figur 8-20 och 

Figur 8-21. 

Figur 8-20. Typsektion för befintlig bank efter ca 160 år vid Fellingsbro, sektion km 318+860. 

Linjär minskning av hållfasthet från 0,5 m från bankkrön till bankfot. 

Figur 8-21. Typsektion för befintlig bank efter ca 160 år vid Fänninge, sektion km 306+800. Lin-

jär minskning av hållfasthet från 0,5 m från bankkrön till bankfot. 

Ovanstående beräkningsantaganden innefattar vissa osäkerheter. För att jämföra med sä-

kerhetsnivån för ett antagande på säkra sidan, har beräkningar utförts med förutsätt-

ningen att hållfastheten bestämd i spårmitt minskas linjärt från spårmitt till bankfot, se 

Figur 8-22 och Figur 8-23. 
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Figur 8-22. Typsektion för befintlig bank efter ca 160 år vid Fellingsbro, sektion km 318+860. 

Linjär minskning av hållfasthet från spårmitt till bankfot 

Figur 8-23. Typsektion för befintlig bank efter ca 160 år vid Fänninge, sektion km 306+800. Lin-

jär minskning av hållfasthet från spårmitt till bankfot  

Skjuvhållfasthetens förändring i sidled under banken antogs variera linjärt från spårmitt 

till bankfot respektive mellan bankkrön och bankfot. Fallet ”Spårmitt” med linjär föränd-

ring av skjuvhållfastheten från spårmitt till bankfot modellerades med metoden Spatial 

function. För fallet ”Bankkrön - bankkrön”, med hållfasthetsökning mellan 0,5 m från 

vänster bankkrön till 0,5 m från höger bankkrön samt linjär förändring av hållfastheten 

från 0,5 m från bankkrönet till bankfot, användes Spatial function och Region defined. 

Detta gjordes för att resultatskillnaden mellan de två fallen (spårmitt och bankkrön-bank-

krön) inte skulle bero på skillnader i metodval för modellering av skjuvhållfasthet, men 

även för att jämföra resultat med modellering med ”Region defined” och ”Spatial 

function”, eftersom modellering med ”Region defined” används i övriga analyser i rappor-

ten. Beskrivning metoderna Spatial function och Region defined görs i avsnitt 8.1. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Stabilitetsberäkning av be-

fintliga järnvägsbankar - Indata till stabilitetsberäkningar med Slope”. Underlag till anta-

gande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.2. 
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8.3.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.3.2.1 Järnvägsbank med tåglast – hållfasthetsökning från bankkrön till bankkrön 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig (160 år) järnvägsbank med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade, direkta skjuvför-

sök och hållfasthetsökning under bank från bankkrön till bankkrön, redovisas i Figur 

8-24.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,40 - 1,42 modell-

lerat med områdesvis definierad skjuvhållfasthet, Region defined respektive Spatial 

function. 

Figur 8-24 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. Antagande om att hållfasthetsökning erhålls mel-

lan 0,5 m från vänster bankkrön till 0,5 m från höger bankkrön. Därefter linjär minskning av håll-

fastheten från 0,5 m från bankkrön till bankens släntfot. Överst: områdesvis definierad skjuvhåll-

fasthet (Region defined). Nederst: skjuvhållfasthet definierad med Spatial function. I figuren visas 

den glidyta som går upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.3.2.2 Järnvägsbank med tåglast – hållfasthetsökning i spårmitt 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade, direkta 
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skjuvförsök, med hållfasthetsökning i spårmitt och linjär minskning av hållfastheten från 

spårmitt till bankens släntfot, redovisas i Figur 8-25.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,37, modellerad 

med Spatial function. 

Figur 8-25 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. Antagande om att hållfasthetsökning erhålls i 

spårmitt. Därefter linjär minskning av hållfastheten från spårmitt till bankens släntfot. Skjuvhåll-

fastheten är definierad med Spatial function. I figuren visas den glidyta som går upp utanför 

bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.3.3 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.3.3.1 Järnvägsbank med tåglast – hållfasthetsökning från bankkrön till bankkrön 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade, direkta skjuvför-

sök och hållfasthetsökning under bank från bankkrön till bankkrön, redovisas i Figur 

8-26.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,04 oberoende av 

modellering av odränerad skjuvhållfasthet. 
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Figur 8-26 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. Antagande om att hållfasthetsökning erhålls mel-

lan 0,5 m från vänster bankkrön till 0,5 m från höger bankkrön. Därefter linjär minskning av håll-

fastheten från 0,5 m från bankkrön till bankens släntfot. Överst: regionvis definierad skjuvhåll-

fasthet (Region defined). Nederst: skjuvhållfasthet definierad med Spatial function. I figuren visas 

den glidyta som går upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.3.3.2 Järnvägsbank med tåglast – hållfasthetsökning i spårmitt, linjär minskning 

till bankfot 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvför-

sök med hållfasthetsökning i spårmitt och linjär minskning av hållfastheten från spårmitt 

till bankens släntfot, redovisas i Figur 8-27.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,00, modellerad 

med Spatial function. 

. 
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Figur 8-27 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. Antagande om att hållfasthetsökning erhålls i 

spårmitt. Därefter linjär minskning av hållfastheten från spårmitt till bankens släntfot. Skjuvhåll-

fastheten är definierad med Spatial function. I figuren visas den glidyta som går upp utanför 

bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.3.4 Kommentarer till beräkningarna 

Skjuvhållfasthetens förändring under banken från spårmitt till bankfot (fall ”Spårmitt”) 

modellerades med metoden Spatial function. För fallet ”Bankkrön till bankkrön” med för-

ändring av skjuvhållfastheten mellan 0,5 m från vänster bankkrön till 0,5 m från höger 

bankkrön användes Spatial function och Region defined. I Figur 8-28 och Figur 8-29 re-

dovisas skillnader i skjuvhållfasthet längs identiska glidytor för Fellingsbro respektive 

Fänninge. Skillnader kan noteras, bl.a. i de tydliga ”hacken” som uppstår med Region de-

fined i gränsen mellan två regioner. Med Spatial function erhålls en jämn förändring av 

skjuvhållfastheten längs glidytan, vilket är metodens styrka. Nackdelen med Spatial 

function är att den är en mer komplicerad metod att modellera jordens egenskaper, som 

emellanåt kan vara instabil, vilket innebär att indata i modellen måste kontrolleras mer 

noggrant än med Region defined. Trots tydliga skillnader i skjuvhållfasthet är skillnader i 

beräknade säkerhetsfaktorer marginell eller ingen skillnad alls: Fc,Region=1,40 mot 

Fc,Spatial=1,42 för Fellingsbro och Fc,Region= Fc,Spatial=1,04 för Fänninge.  
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Figur 8-28 Fellingsbro: skillnad i odränerad skjuvhållfasthet mellan metoderna ”Region defined” 

och ”Spatial function” längs en identisk glidyta. Skjuvhållfasthetsökning bankkrön-bankkrön och 

linjär skjuvhållfasthetsminskning mellan bankkrön och bankfot. α representerar vinkeln på lamel-

lens underkant mot horisontalplanet. α=0 är alltså mittpunkten i den direkta skjuvzonen och där-

med också glidytans underkant.  

Figur 8-29 Fänninge: skillnad i odränerad skjuvhållfasthet mellan metoderna ”Region defined” 

och ”Spatial function” längs en identisk glidyta. Skjuvhållfasthetsökning bankkrön-bankkrön och 

linjär skjuvhållfasthetsminskning mellan bankkrön och bankfot. 

I Figur 8-30 och Figur 8-31 framgår skillnader i odränerad skjuvhållfasthet längs en iden-

tisk glidyta för Fellingsbro respektive Fänninge. Skillnader i skjuvhållfasthet mellan fallen 

”spårmitt” och ”bankkrön-bankkrön” uppgår till ca 0 - 2 kPa över en längd motsvarande 

cirka halva glidytans totallängd (i horisontalled). ”Spatial function” användes som metod 

för modellering av den odränerade skjuvhållfastheten. Beräkning med fallet ”bankkrön-

bankkrön” gav 4 % högre säkerhetsfaktor än fallet ”spårmitt”, se Tabell 8-1.  
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Figur 8-30 Fellingsbro: skillnader i odränerad skjuvhållfasthet mellan scenarierna ”Spårmitt” och 

”Bankkrön-bankkrön” för en identisk glidyta.  

 

Figur 8-31 Fänninge: skillnader i odränerad skjuvhållfasthet mellan scenarierna ”Spårmitt” och 

”Bankkrön-bankkrön” för en identisk glidyta. 

Tabell 8-1. Sammanställning av stabilitetsberäkningar med skillnad i antagande av utbredning av 

hållfasthetsökning under bank (inom parantes modellering med Region defined). 

Beräkningsfall Fc, bankkrön-

bankkrön 

Fc, spm 𝑭𝒄,𝒃𝒂𝒏𝒌𝒌𝒓ö𝒏−𝑭𝒄,𝒔𝒑𝒎

𝑭𝒄,𝒔𝒑𝒎
 * 100 (%) 

Fellingsbro 1,42 (1,40) 1,37 4 

Fänninge 1,04 (1,04) 1,00 4 
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8.4 Befintlig bank (160 år) - inverkan av indata från olika 
undersökningsmetoder 

8.4.1 Inledning 

Under början på 2000-talet utfördes geotekniska undersökningar på sträckan Frövi – Jä-

dersbruk som underlag för banupprustning i samband med planerad höjning av axel-

lasten till 25 ton.  

Vid sektionen i Fellingsbro utfördes vingförsök under och utanför banken som underlag 

för hållfasthetsbestämning vid stabilitetsberäkningarna. Vid sektionen i Fänninge utför-

des både konförsök och vingförsök under och utanför banken. I samband med undersök-

ningarna av Lundström och Dehlbom (2019a) utfördes vingförsök, CPT och laboratorie-

undersökningar på prover tagna utanför och under banken. På upptagna prover utfördes 

konförsök, konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och konsoliderade odränerade 

aktiva triaxialförsök.  

Med tanke på skillnader mellan värden på odränerad skjuvhållfasthet bestämd med ving-

försök och konförsök och värden bestämda i laboratorium med direkta skjuvförsök är det 

intressant att jämföra de säkerhetsfaktorer som erhålls med de olika underlagen. Bak-

grunden till ovanstående problemställning redovisas i avsnitt 7.4.5. 

I nedanstående avsnitt redovisas därför beräkningar för odränerade förhållanden, för 

bank utan tågbelastning och för bank med tågbelastning. Lerans hållfasthet under bank 

är ansatt enligt modellen Bankkrön-bankkrön, se avsnitt 8.3.  I avsnitt 8.4.4 jämförs och 

kommenteras resultaten. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Stabilitetsberäkning av be-

fintliga järnvägsbankar - Indata till stabilitetsberäkningar med Slope”. Underlag till anta-

gande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.2. 

8.4.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.4.2.1 Järnvägsbank utan tåglast 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) utan tåglast, med 

odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök, redovisas 

i Figur 8-32.  Endast resultat för glidytor som slår upp i eller utanför bankfoten redovisas. 

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 2,84. 
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Figur 8-32 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast vid Fellingsbro – odränerad skjuvhållfasthet 

utvärderad från odränerade, direkta skjuvförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp utanför 

bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

Resultat från stabilitetsberäkning för järnvägsbank utan tåglast, med odränerad skjuv-

hållfasthet från konförsök och vingförsök, redovisas i Figur 8-33. Endast resultat för glid-

ytor som slår upp i eller utanför bankfoten redovisas.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 2,35. 

Figur 8-33 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast vid Fellingsbro – odränerad skjuvhållfasthet 

utvärderad från konförsök och vingförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp utanför bank-

foten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.4.2.2 Järnvägsbank med tåglast 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvför-

sök, redovisas i Figur 8-34.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,40. 
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Figur 8-34 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp utanför 

bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konförsök och vingförsök, redovisas i Figur 

8-35.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,19. 

Figur 8-35 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från konförsök och vingförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp ut-

anför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 
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8.4.3 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.4.3.1 Järnvägsbank utan tåglast 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) utan tåglast, med 

odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök redovisas i 

Figur 8-36.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,35. 

Figur 8-36 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast vid Fänninge – odränerad skjuvhållfasthet 

utvärderad från odränerade, direkta skjuvförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp utanför 

bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) utan tåglast, med 

odränerad skjuvhållfasthet från konförsök och vingförsök, redovisas i Figur 8-37.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,02. 

Figur 8-37 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast vid Fänninge – odränerad skjuvhållfasthet 

utvärderad från konförsök och vingförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp utanför bank-

foten med lägst säkerhetsfaktor. 
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8.4.3.2 Järnvägsbank med tåglast 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvför-

sök, redovisas i Figur 8-38.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,04. 

 

Figur 8-38 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp utanför 

bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, med odränerad skjuvhållfasthet från konförsök och vingförsök, redovisas i Figur 

8-39.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 0,88. 

 

Figur 8-39 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – odränerad skjuv-

hållfasthet utvärderad från konförsök och vingförsök. I figuren visas den glidyta som slår upp ut-

anför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 
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8.4.4 Kommentarer till beräkningarna 

Skillnader i beräknad säkerhetsfaktor vid indata från direkta skjuvförsök och vingförsök/ 

konförsök för sektionerna i Fellingsbro och i Fänninge visas i Tabell 8-2. I aktuella sekt-

ioner ger indata från direkta skjuvförsök 12 – 24 % högre säkerhetsfaktor än vid beräk-

ning baserat på indata från vingförsök/konförsök. 

Tabell 8-2. Sammanställning av stabilitetsberäkningar med indata från direkta skjuvförsök och 

vingförsök / konförsök. 

Beräkningsfall Fc, DS Fc, Vb, Kon 𝑭𝒄,𝑫𝑺−𝑭𝒄,𝑽𝒃 𝒌𝒐𝒏

𝑭𝒄,𝑽𝒃 𝒌𝒐𝒏
* 100 (%)

Fellingsbro - bank utan tåglast 2,84 2,35 12 

Fellingsbro – bank med tåglast 1,40 1,19 12 

Fänninge – bank utan tåglast 1,35 1,02 24 

Fänninge – bank med tåglast 1,04 0,88 18 

8.5 Befintlig bank (160 år) - samverkan mellan bankfyllning, 

torrskorpelera och lera 

8.5.1 Inledning 

Befintliga järnvägsbankar byggdes under 1800-talet med spade, hacka och skottkärra 

utan någon egentlig packning av materialet eller genom packning med handkraft. Den 

packning som erhållits i bankmaterialet efter 160 år har erhållits genom tågbelastning de 

översta metrarna under sliper och genom egentyngdsbelastning från bankmaterialet. De 

flesta sektioner på sträckan Frövi-Jädersbruk, där viktsondering och provtagning utförts 

genom banken, visar att bankfyllningen består av grusig sand som har mycket hög relativ 

fasthet i spårmitt.  

Fält- eller laboratoriebestämning av den odränerade skjuvhållfastheten i torrskorpeleran 

har inte utförts i aktuella sektioner. Torrskorpan brukar antas vara genomkorsad av 

sprickor till följd av många nedfrysningar och uttorkningar. Normalt erhålls också större 

brottöjning för torrskorpelera jämfört med normalkonsoliderad lös lera. En tumregel, 

som bl.a. redovisas i handboken Plattgrundläggning (Bergdahl et al., 1993) är att den ka-

rakteristiska odränerade skjuvhållfastheten i torrskorpeleran reduceras till halva upp-

mätta mätvärdet. Den odränerade skjuvhållfastheten i torrskorpeleran sätts som högst till 

50 kPa och som lägst till uppmätt värde just under torrskorpan. Det är därför intressant 

att jämföra de säkerhetsfaktorer som erhålls vid tillämpning av det lägst uppmätta värdet 

under torrskorpan med möjligt maxvärde enligt praxis. 

Bakgrunden till ovanstående problemställning kring fyllning och torrskorpelera i kombi-

nation med lös lera redovisas i kapitel 7.5. 

I nedanstående avsnitt redovisas beräkningar för odränerade förhållanden för bank med 

tågbelastning. Beräkningar har utförts med: 
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• Försiktigt valda värden på indata för bankfyllningen (friktionsvinkel 32 grader)

och odränerad skjuvhållfasthet för torrskorpeleran motsvarande det värde som

bestämts direkt under torrskorpan enligt svensk praxis.

• Förhöjda värden på bankfyllningen (friktionsvinkel 42 grader) och odränerad

skjuvhållfasthet för torrskorpeleran motsvarande det värde som bestämts direkt

under torrskorpan enligt svensk praxis.

• Maxvärde på odränerad skjuvhållfasthet för torrskorpeleran enligt svensk praxis

(50 kPa) och försiktigt valda värden på indata för bankfyllningen (friktionsvinkel

32 grader).

Odränerad skjuvhållfasthet i leran är bestämd med konsoliderade odränerade direkta 

skjuvförsök. Lerans hållfasthet under bank är ansatt enligt modellen Bankkrön-bankkrön, 

se avsnitt 8.3. I avsnitt 8.5.4 jämförs och kommenteras resultaten. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Indata till stabilitetsberäk-

ningar med Slope”. Underlag till antagande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.2. 

8.5.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.5.2.1 Beräkningsfall 1 - Järnvägsbank med tåglast, normala indata 

Stabilitetsberäkning har utförts för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 kN/m2, 

med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och 

antagen friktionsvinkel för bankfyllningen på 32 grader. För torrskorpeleran har den 

odränerade skjuvhållfastheten satts till det värde som bestämts genom konsoliderade 

odränerade, direkta skjuvförsök strax under torrskorpeleran. Beräkningen visas i Figur 

8-40.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,40. 

Figur 8-40 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro - beräkningsfall 1. I 

figuren visas den glidyta som slår upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.5.2.2 Beräkningsfall 2 - Järnvägsbank med tåglast, förhöjt värde på friktionsvin-

kel 

Stabilitetsberäkning har utförts för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 kN/m2, 

med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och 
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antagen friktionsvinkel för bankfyllningen på 42 grader. För torrskorpeleran har den 

odränerade skjuvhållfastheten satts till det värde som bestämts genom konsoliderade 

odränerade direkta skjuvförsök strax under torrskorpeleran. Beräkningen visas i Figur 

8-41.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,43. 

Figur 8-41 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro - beräkningsfall 2. I 

figuren visas den glidyta som slår upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.5.2.3 Beräkningsfall 3 - Järnvägsbank med tåglast, maxvärde på torrskorpelera 

Stabilitetsberäkning har utförts för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 kN/m2, 

med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och 

antagen friktionsvinkel för bankfyllningen på 32 grader. För torrskorpeleran har max-

värde på 50 kPa ansatts för den odränerade skjuvhållfastheten, enligt handboken Platt-

grundläggning (Bergdahl et al., 1993). Beräkningen visas i Figur 8-42. 

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 2,02. 

Figur 8-42 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro – beräkningsfall 3. 

I figuren visas den glidyta som slår upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 
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8.5.3 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.5.3.1 Beräkningsfall 1 - Järnvägsbank med tåglast fall 1 

Stabilitetsberäkning har utförts för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 kN/m2, 

med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och 

antagen friktionsvinkel för bankfyllningen på 32 grader. För torrskorpeleran har den 

odränerade skjuvhållfastheten satts till det värde som bestämts genom konsoliderade 

odränerade direkta skjuvförsök strax under torrskorpeleran. Beräkningen visas i Figur 

8-43.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,04. 

Figur 8-43 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – beräkningsfall 1. I 

figuren visas den glidyta som slår upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.5.3.2 Beräkningsfall 2 - Järnvägsbank med tåglast, förhöjt värde på friktionsvin-

kel 

Stabilitetsberäkning har utförts för befintlig järnvägsbank(160 år) med tåglast 44 kN/m2, 

med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och 

antagen friktionsvinkel för bankfyllningen på 42 grader. För torrskorpeleran har den 

odränerade skjuvhållfastheten satts till det värde som bestämts genom konsoliderade 

odränerade direkta skjuvförsök strax under torrskorpeleran. Beräkningen visas i Figur 

8-44.

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,11. 
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Figur 8-44 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – beräkningsfall 2. I 

figuren visas den glidyta som slår upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 

8.5.3.3 Beräkningsfall 3 - Järnvägsbank med tåglast, maxvärde på torrskorpelera  

Stabilitetsberäkning har utförts för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 kN/m2, 

med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och 

antagen friktionsvinkel för bankfyllningen på 32 grader. För torrskorpeleran har max-

värde på 50 kPa ansatts för den odränerade skjuvhållfastheten, enligt handboken Platt-

grundläggning (Bergdahl et al., 1993). Beräkningen visas i Figur 8-45. 

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,22. 

Figur 8-45 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – beräkningsfall 3. I 

figuren visas den glidyta som slår upp utanför bankfoten med lägst säkerhetsfaktor. 
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8.5.4 Kommentarer till beräkningarna 

Skillnader i säkerhetsfaktor vid varierande indata på friktionsvinkel för bankfyllningen 

visas i Tabell 8-3. Skillnad i säkerhetsfaktor vid varierande indata på torrskorpelerans 

odränerade skjuvhållfasthet visas i Tabell 8-4. 

Tabell 8-3. Sammanställning av stabilitetsberäkningar med varierande indata för friktionsvinkel 

för bankfyllningen. 

Beräkningsfall ϕ 
(gra-
der) 

cu torr-

skorpe-
lera 

Fc 𝑭𝒄,(𝝓 𝟒𝟐)−𝑭𝒄,(𝝓 𝟑𝟐)

𝑭𝒄 (𝝓 𝟑𝟐)
* 100 (%)

Fellingsbro – beräk-
ningsfall 1 

32 1) 1,40 - 

Fellingsbro – beräk-
ningsfall 2 

42 1) 1,43 2 

Fänninge – beräk-
ningsfall 1 

32 1) 1,04 - 

Fänninge – beräk-
ningsfall 2 

42 1) 1,11 7 

1) Odränerad skjuvhållfasthet just under torrskorpan.

Tabell 8-4. Sammanställning av stabilitetsberäkningar med varierande indata för torrskorpelerans 

odränerade skjuvhållfasthet. 

Beräkningsfall ϕ 
(gra-
der) 

cu torr-

skorpe-
lera 

Fc 𝑭𝒄,(𝒄𝒖 𝟓𝟎)−𝑭𝒄,(𝒄𝒖 𝒖𝒏𝒅𝒆𝒓 𝑳𝒆𝒕)

𝑭𝒄 (𝒄𝒖 𝒖𝒏𝒅𝒆𝒓 𝑳𝒆𝒕)
* 100 (%)

Fellingsbro – beräk-
ningsfall 1 

32 1) 1,40 - 

Fellingsbro – beräk-
ningsfall 3 

32 50 2,02 44 

Fänninge – beräk-
ningsfall 1 

32 1) 1,04 - 

Fänninge – beräk-
ningsfall 3 

32 50 1,22 15 

1) Odränerad skjuvhållfasthet just under torrskorpan.

I aktuella sektioner ger förhöjt värde på friktionsvinkel på bankfyllningen 2 – 7 % högre 

säkerhetsfaktor än vid beräkning med försiktigt valt normalvärde. Beräkning med max-

värde på torrskorpelerans odränerade skjuvhållfasthet på 50 kPa ger 15 – 44 % högre sä-

kerhetsfaktor än vid beräkning där torrskorpelerans odränerade skjuvhållfasthet har satts 

till samma värde som det värde som bestämts strax under torrskorpeleran.  

Förhöjt värde på torrskorpelera i passivzonen utanför banken är inte möjligt att tillämpa i 

praktiken utan fördjupade forskningsinsatser, med hänsyn till risken för torksprickor. 

Under banken är dock torrskorpeleran inte utsatt för solljus, höga sommartemperaturer 

och uttorkning. För låga bankar har torrskorpelagret även utsatts för skjuvspänningar 

från tåglaster, som kan ha orsakat deformationer och hållfasthetsökning. Generellt verkar 

det finnas potential att undersöka och beakta torrskorpelagrets inverkan på stabiliteten 

för befintliga järnvägsbankar betydligt noggrannare än vad som normalt är fallet. Hänsyn 

måste dock tas till töjningskompatibilitet med underliggande lerlager. 
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8.6 Befintlig bank (160 år) - normal tåglast kontra tung transport-

last 

8.6.1 Inledning 

I praktiken är ett stabilitetsbrott för en järnvägsbank ett 3-dimensionellt brott. Detta för-

enklas dock vid projekteringsberäkningar till en 2-dimensionell beräkning. I avsnitt 3.7.1 

visas bakgrunden till detta förfarande när det gäller tåglasten dvs. normala långa person-

tåg och godståg samt tunga transporter med hög linjelast, men med kort längd, lagts ihop 

till ett tvådimensionellt tåglastfall med oändlig utbredning.  

I avsnitt 3.7.1 beskrivs tidigare utförda typberäkningar av stabilitet som utfördes för att 

jämföra tvådimensionella och tredimensionella lastfall (Banverket, 1994). I beräkning-

arna användes metodik enligt Vägverkets publikation 1986:6, Handledning för geotek-

niska beräkningar (Vägverket, 1986) och beräkning för en kalottglidyta (en sfärisk glid-

yta) som beräknades med Banverkets beräkningsprogram SFAER. Beräkning enligt Väg-

verkets publikation utfördes genom att beräkna mothållande moment från ändytorna en-

ligt: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑦𝑡𝑎 = 𝐴𝑖 𝑐𝑖 ∙ 𝑎𝑖

där 

𝐴𝑖 = delytans area

𝑐𝑖 = medelskjuvhållfastheten inom delytan

𝑎𝑖 = delytans tyngdpunktsavstånd från rotationscentrum

Principerna för ovanstående ekvation visas i Figur 8-46. 

Figur 8-46. Beräkning av ändyteeffekt enligt Vägverkets publikation 1986:6 (Vägverket, 1986), 

Det totala stabiliserande momentet för en glidkropp med längden L i meter beräknas 

som: 

𝑀𝑠𝑡𝑎𝑏,𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 = 2  𝑀ä𝑛𝑑𝑦𝑡𝑎 + 𝐿  𝑀𝑚𝑎𝑛𝑡𝑒𝑙𝑦𝑡𝑎 

I beräkningarna togs också hänsyn till ändyteeffekten i fyllningen genom att friktionsmot-

ståndet för en friktionsvinkel på 36 grader räknades om till att motsvara en dränerad me-

delskjuvhållfasthet på 30 kPa. I Figur 8-47 visas en av de sektioner som studerades. 
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Figur 8-47. Kontrollberäknad sektion Banverkets rapport Tåglast vid stabilitetsutredningar (Ban-

verket, 1994). 

Beräkningar av tredimensionella glidytor, redovisade i föreliggande avsnitt, har utförts 

genom att beakta ändyteeffekter för krökta ändytor enligt Skredkommissionens rapport 

3:95, avsnitt 7.2.6 (Skredkommissionen, 1995) enligt ekvation nedan: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝑑𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1)

där 

𝐹2−𝐷𝑖𝑚 är säkerhetsfaktor från 2D stabilitetsberäkningar.

𝐹𝑝 är 3-säkerhetsfaktorn för plana ändytor enligt ekvation nedan.

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝑐𝑢∙𝑙∙𝑟)  ∆𝐿 + 𝑀(𝑐𝑢∙𝐴1∙𝑐1) +𝑀(𝑐𝑢∙𝐴2∙𝑐2)

⏞              
ä𝑛𝑑𝑦𝑡𝑒𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟⏞          

𝑚𝑜𝑡𝑣𝑒𝑟𝑘𝑎𝑛𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏) ∆𝐿⏟          
𝑝å𝑑𝑟𝑖𝑣𝑎𝑛𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡

där 

cu = odränerad skjuvhållfasthet [kPa] 

l = 2D-glidytans längd [m]

r – 2D-glidytans radie [m] 

∆L – 3D-glidytans längd [m] 

Ai – ändytans area [m2] 

ci – ändytans radie [m] 

W – 3D-glidytans egenvikt [kN/m] 

a – 3D-glidytans radie [m] 

Q – Överlast [kN/m] 

b – Överlastens radie [m] 
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Ekvationen enligt Skredkommissionens rapport 3:95, som baseras på en artikel av Gens 

et al. (1988), beräknas med plana glidytor men i ekvationen tas hänsyn till en kalottglidy-

tas krökta ändytor, se Figur 8-48. 

Figur 8-48. Geometri av en tredimensionell glidyta med krökta ändytor (Gens, 1988). 

Medelskjuvhållfastheten i ändytorna beräknas som ett viktat medelvärde för arean inom 

ändytan som omfattas av lera, inklusive torrskorpan, se Figur 8-49. Medelvärdet erhålls 

som  

𝑐𝑢,𝑀𝑉,𝐿𝑒 =
∑(𝐴𝑁𝑁 ∙ 𝑐𝑢,𝑁𝑁)

𝐴𝐿𝑒

Figur 8-49 Indelning delareor för lerjord inom kritisk glidyta, exempel från Fellingsbro. 

Med den metodik som beskrivs i Skredkommissionen rapport 3:95 kan hänsyn endast tas 

till ändyteeffekter i kohesionsjord. 3-dimensionella effekter erhålls även i friktionsjord, 

men enligt rapport 3:95 finns inte någon enkel beräkningsmetod för att beräkna tredi-

mensionella effekter i friktionsjord. För de befintliga bankarna i Fellingsbro och Fänninge 

har därför inte ändyteeffekter beaktas i bankmaterialet. Bankmaterialet har dock hög inre 

friktion efter packning från tåglast och egentyngd under 160 år samt en tjocklek, inklusive 
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sättning, som varierar mellan 2 till 5 m. Bankens andel av ändytan är stor, se exempel i 

Figur 8-49, varför den 3-dimensionella effekten på säkerhetsfaktorerna underskattas.    

Tredimensionella effekter har störst inverkan för laster eller schakter med begränsad 

längd. Edstam (2021) beskriver numeriska beräkningar och förenklade beräkningsme-

toder för ett antal schaktfall med begränsad utbredning: 

• Etappvis schakt, ledningsläggning och återfyllning

• Schakt för pumpstation

• Schakt för brostöd

• Långsträckt ledningsschakt med lokal ytlast.

Edstam (2021) skriver att tillämpning av ovan redovisade ekvationer, enligt Skredkom-

missionen rapport 3:95, för att ta hänsyn till 3-dimensionella effekter förutsätter att den 

kritiska delsträckan omges av delsträckor där jorden har oändligt hög hållfasthet. I Skred-

kommissionens rapport 3:95 anges att stabiliteten i jordmassorna utanför beräkningspar-

tiet ska vara betryggande. Vad ovanstående innebär rent praktiskt, i form av acceptabel 

säkerhetsfaktor är oklart. I Figur 8-50 visas en stabilitetsberäkning för banken i Fellings-

bro utan tåglast.  Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

2,84. I föreliggande analyser har detta betraktats som betryggande stabilitet. 

Figur 8-50 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast vid Fellingsbro – odränerad skjuvhållfasthet 

utvärderad från odränerade, direkta skjuvförsök.  

I Figur 8-51visas en stabilitetsberäkning utan tåglast för sektioner på ömse sidor av sekt-

ion 306+800 i Fänninge.  Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräk-

nats till 1,75. Det kan diskuteras om detta ska betraktats som betryggande stabilitet. I fö-

religgande analyser har detta ändock betraktats som betryggande stabilitet. 
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Figur 8-51 Stabilitetsberäkning för bank utan tåglast i sektion 306+760 och 306+840 vid Fän-

ninge. 

Beräkning av tredimensionella säkerhetsfaktorer för tunga järnvägstransporter har ut-

förts för belastningslängd varierande mellan 11 m (mobil omformare) och 57 m (enligt 

SS-EN 1991-2), vilket är betydligt större längd än de schaktfall som Edstam analyserade. 

De 3-dimensionella ändyteeffekterna erfordras ändock för att tunga transportlaster ska 

innefattas i de normalberäkningar som utförs i 2D för den linjelast som specificeras i lin-

jekategorierna enligt avsnitt 3.4. 

Edstam (2021) har även utrett bakgrunden till den ekvation som anges i Skredkommiss-

ionens rapport 3:95. Ekvationen baseras på en artikel av Gens et al. (1988) och Edstam 

har kommit fram till, i diskussion med författarna till Skredkommissionens rapport, att 

det finns ett tryckfel i den ekvation som redovisas i Skredkommissionens rapport. Ed-

stams ekvation redovisas nedan: 

𝐹3−𝑑𝑖𝑚,𝑘𝑎𝑙𝑜𝑡𝑡 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (𝐹𝑝 − 𝐹2−𝐷𝑖𝑚)

Jämförelser mellan Edstams ekvation och ekvationen enligt Skredkommissionens rapport 

3:95 görs i avsnitt 8.6.4. 

I nedanstående avsnitt redovisas beräkningar för odränerade förhållanden för bank med 

tågbelastning. Tvådimensionell beräkning har utförts för en tågbelastning på 44 kN/m2 

(trafiklast stax/stvm 22,5/8 och 25/8) med oändlig utbredning och tredimensionell be-

räkning har utförts för en tung transportlast LW/2 på 60 och 53 kN/m2 med 57 m längd. 

Metodiken avseende beräkning av säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter och 

problemställningar har utförts enligt rekommendationerna i Skredkommissionens rap-

port 3:95, enligt beskrivning ovan. Medelskjuvhållfastheten i ändytorna beräknas som ett 

viktat medelvärde för arean inom ändytan som omfattas av lera, inklusive torrskorpan, 

enligt Figur 8-49. Då det inte finns beskriven någon metod i Skredkommissionen rapport 

3:95 för hur ändyteeffekter ska beräknas i friktionsjord, har inte ändyteeffekter beaktats i 
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bankmaterialet. Detta innebär sannolikt att en underskattning av säkerhetsfaktorerna er-

hålls. Å andra sidan omges inte de kritiska delsträckorna i Fellingsbro och Fänninge av 

delsträckor med oändligt hög hållfasthet, dock med säkerhetsfaktorer >1,5 för bank utan 

tåglast, vilket innebär att 3D-effekten eventuellt överskattas.  

Lerans hållfasthet under bank är ansatt enligt modellen Bankkrön-bankkrön, se avsnitt 

8.3.  I avsnitt 8.6.4 jämförs och kommenteras resultaten. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Indata till stabilitetsberäk-

ningar med Slope”. Underlag till antagande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.3. Den tunga 

transportlasten fördelas enligt Figur 8-52 dvs. 25 m med 150 kN/m, 7 m med 0 kN/m och 

25 m med 150 kN/m.  

I beräkningarna har två lastvarianter avseende tung transportlast tillämpats: 

• Trafiklast på 150 kN/m fördelad på spårbredden 2,5 m enligt Figur 8-52, vilket 

ger q = 60 kN/m2 med belastningslängden 57 m. 

• Trafiklast på 150 kN/m fördelad på spårbredden 2,5 m enligt Figur 8-52, och på 

den verkliga längden 50 m, vilket ger q = 53 kN/m2 på belastningslängden 57 m. 

 

 

Figur 8-52. Trafiklast q (kN/m2) vid stabilitetsberäkning 3D. 

8.6.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.6.2.1 Beräkningsfall 1 - järnvägsbank med tåglast 44 kN/m2 (110 kN/m) – Tvådi-

mensionell beräkning för normal trafik 

Resultat från tvådimensionell stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med tåglast 44 kN/m2, och odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade di-

rekta skjuvförsök, visas i Figur 8-53. Lerans hållfasthet under bank är ansatt enligt mo-

dellen Bankkrön-bankkrön, se avsnitt 8.3. 

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,40. 
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Figur 8-53 Stabilitetsberäkning för bank med oändligt utbredd tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro, 

Tvådimensionell beräkning - beräkningsfall 1. 

8.6.2.2 Beräkningsfall 2 - järnvägsbank med tåglast 60 kN/m2 (150 kN/m) och tåg-

längd 57 m – Tvådimensionell beräkning samt beräkning av ändyteeffekter 

för tung transportlast  

Resultat från tvådimensionell stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med tåglast 60 kN/m2 och tåglängd 57 m, och odränerad skjuvhållfasthet från konsolide-

rade odränerade direkta skjuvförsök, visas i Figur 8-54. Nedan redovisas beräkning av än-

dyteeffekter och slutligen den beräknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter. 

Lägsta tvådimensionella säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,18. Lägsta tredimensionella säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter, för en glid-

yta med 57 meters spårlängd, har beräknats till 1,21. 

Figur 8-54 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 60 kN/m2 vid Fellingsbro – Tvådimensionell 

beräkning – beräkningsfall 2. 

Säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats enligt Skredkommission-

ens rapport 3:95, se avsnitt 8.6.1. 
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Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-54, redovisas i Tabell 8-5. 

Tabell 8-5. Värden från 2D-beräkning – beräkningsfall 2. 

Moment 

(kNm/m) 

Mothållande   Pådrivande 

Tvärsnittsarea 

(m2) 

Total  Kohesionsjord 

Radie ändytans 
tyngdpunkt 

(m) 

Vald cu 
i ändytor 

(kPa) 

Glidytans längd 

(m) 

1003,5 847,1 30,0 18,5 3,4 16,5 57 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 16,5 ∙ 18,5 ∙ 3,4 = 2075,7 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
1003,5 ∙ 57 + 2057,7

847,1 ∙ 57
= 1,23 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1)  = 1,18 + 0,75 (

1,23

1,18
− 1) = 1,21

8.6.2.3 Beräkningsfall 3 - järnvägsbank med tåglast 53 kN/m2 (132 kN/m) och tåg-

längd 57 m – Tvådimensionell beräkning samt beräkning av ändyteeffekter 

för tung transportlast 

Resultat från tvådimensionell stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med tåglast 53 kN/m2 och tåglängd 57 m, och odränerad skjuvhållfasthet från konsolide-

rade odränerade direkta skjuvförsök, visas i Figur 8-55. Nedan redovisas beräkning av än-

dyteeffekter och slutligen den beräknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter. 

Lägsta tvådimensionell säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,27. Lägsta tredimensionella säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter, för en glid-

yta med 57 meters spårlängd, har beräknats till 1,30. 

Figur 8-55 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 53 kN/m2 vid Fellingsbro – Tvådimensionell 

beräkning – beräkningsfall 3. 
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Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-55, redovisas i Tabell 8-6. 

Tabell 8-6 Värden från 2D-beräkning – beräkningsfall 3. 

Moment 

(kNm/m) 

Mothållande   Pådrivande 

Tvärsnittsarea 

(m2) 

Total  Kohesionsjord 

Radie ändytans 
tyngdpunkt 

(m) 

Vald cu 
i ändytor 

(kPa) 

Glidytans längd 

(m) 

1076,1 846,5 32,6 21,9 3,4 17,3 57 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 17,3 ∙ 21,9 ∙ 3,4 = 2576,3 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
1076,1 ∙ 57 + 2576,3

846,5 ∙ 57
= 1,32 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 1,27 + 0,75 (

1,32

1,27
− 1) = 1,30

8.6.3 Stabilitetsberäkning Fänninge km 306+800 

8.6.3.1 Beräkningsfall 1 - järnvägsbank med tåglast 44 kN/m2 (110 kN/m) – Tvådi-

mensionell beräkning för normal trafik 

Resultat från tvådimensionell stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med tåglast 44 kN/m2, och odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade di-

rekta skjuvförsök, visas i Figur 8-56. 

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,04. 

Figur 8-56 Stabilitetsberäkning för bank med oändligt utbredd tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge, 

Tvådimensionell beräkning – beräkningsfall 1. 
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8.6.3.2 Beräkningsfall 2 - järnvägsbank med tåglast 60 kN/m2 (150 kN/m) och tåg-

längd 57 m – Tvådimensionell beräkning samt beräkning av ändyteeffekter 

för tung transportlast  

Resultat från tvådimensionell stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med tåglast 60 kN/m2 och tåglängd 57 m, med odränerad skjuvhållfasthet från konsolide-

rade odränerade direkta skjuvförsök, visas i Figur 8-57. Nedan redovisas beräkning av än-

dyteeffekter och slutligen den beräknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter. 

Lägsta tvådimensionella säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

0,98. Lägsta tredimensionella säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter, för en glid-

yta med 57 meters spårlängd, har beräknats till 1,01. 

Figur 8-57 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 60 kN/m2 vid Fänninge, Tvådimensionell be-

räkning – beräkningsfall 2. 

Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-57, redovisas i Tabell 8-7. 

Tabell 8-7 Värden från 2D-beräkning – beräkningsfall 2. 

Moment 

(kNm/m) 

Mothållande   Pådrivande 

Tvärsnittsarea 

(m2) 

Total  Kohesionsjord 

Radie ändytans 
tyngdpunkt 

(m) 

Vald cu 
i ändytor 

(kPa) 

Glidytans längd 

(m) 

3253,7 3311,5 73,0 38,6 6,4 15,7 57 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 15,7 ∙ 38,6 ∙ 6,4 = 7757,1 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
3253,7 ∙ 57 + 7757,1

3311,5 ∙ 57
= 1,02 
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F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 0,98 + 0,75 (

1,02

0,98
− 1) = 1,01

8.6.3.3 Beräkningsfall 3 - järnvägsbank med tåglast 53 kN/m2 (132 kN/m) och tåg-

längd 57 m – Tvådimensionell beräkning samt beräkning av ändyteeffekter 

för tung transportlast 

Resultat från tvådimensionell stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med tåglast 53 kN/m2 och tåglängd 57 m, och odränerad skjuvhållfasthet från konsolide-

rade odränerade direkta skjuvförsök, visas i Figur 8-58. Nedan redovisas beräkning av än-

dyteeffekter och slutligen den beräknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter. 

Lägsta tvådimensionella säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,01. Lägsta tredimensionella säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter, för en glid-

yta med 57 meters spårlängd, har beräknats till 1,04. 

Figur 8-58 Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 53 kN/m2 vid Fänninge – Tvådimensionell 

beräkning beräkningsfall 3. 

Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-58, redovisas i Tabell 8-8. 

Tabell 8-8 Värden från 2D-beräkning – beräkningsfall 3. 

Moment 

(kNm/m) 

Mothållande   Pådrivande 

Tvärsnittsarea 

(m2) 

Total  Kohesionsjord 

Radie ändytans 
tyngdpunkt 

(m) 

Vald cu 
i ändytor 

(kPa) 

Glidytans längd 

(m) 

3210,3 3186,6 73,0 38,6 6,4 15,7 57 
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Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan 𝐹𝑝 beräknas:

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 15,7 ∙ 38,6 ∙ 6,4 = 7757,1 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
3210,3 ∙ 57 + 7757,1

3186,6 ∙ 57
= 1,05 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 blir:

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1)  = 1,01 + 0,75 (

1,05

1,01
− 1) = 1,04

8.6.4 Kommentarer till beräkningarna 

Den ökning av säkerhetsfaktorn som erhålls då ändyteffekten beaktas visas i Tabell 8-9. 

Det tillskott som erhålls av ändyteeffekter beror på förhållandet mellan jordmassans 

spännvidd/längd i spårets längdriktning och längden på glidytan tvärs spåret, dvs. ju 

lägre förhållandet spännvidd / glidytelängd är, desto större positiv inverkan har ändy-

torna på säkerhetsnivån. I det aktuella fallet är förhållandet mellan spännvidd och glidy-

telängd 57/10 = 5,7 för Fellingsbro respektive 57/14 = 4,1 för Fänninge. I aktuella sekt-

ioner ger beräkning där ändyteeffekterna beaktas 2 till 3 % högre säkerhetsfaktor än vid 

beräkning utan hänsyn till ändyteeffekter. 

Tabell 8-9. Sammanställning av stabilitetsberäkningar för tåglast 60 kN/m2 med 57 m längd för 

fall med och utan beaktande av ändyteeffekter. 

Beräkningsfall Fc, 3D Fc, 2D 𝑭𝒄,𝟑𝑫−𝑭𝒄,𝟐𝑫

𝑭𝒄,𝟐𝑫
* 100 (%)

Fellingsbro - beräkningsfall 2 - bank 
med tåglast 60 kPa 

1,21 1,18 3 

Fellingsbro – beräkningsfall 3 - bank 
med tåglast 53 kPa 

1,30 1,27 2 

Fänninge – beräkningsfall 2 - bank 
med tåglast 60 kPa 

1,01 0,98 3 

Fänninge – beräkningsfall 3 - bank 
med tåglast 53 kPa 

1,04 1,01 3 

Av ändytorna i båda sektionerna består hälften av ytan av friktionsjord och torrskorpe-

lera. I Skredkommissionens rapport 3:95 finns ingen metodik angiven för att beakta än-

dyteeffekter i friktionsjord, varför ändyteeffekter i bankfyllningen ej beaktats. För de små 

glidytor som studerats kan torrskorpelerans egenskaper också påverka resultatet. I aktu-

ella beräkningar har torrskorpans egenskaper antagits motsvara hållfastheten bestämd i 

leran under torrskorpans underkant. Sannolikt kan det finnas ytterligare ändytekapacitet 

i bankfyllning och torrskorpelera på liknande sätt som visats i avsnitt 8.4. Sandegren 

(1970) anger exempelvis att en kalottglidyta (sfärisk glidyta) överslagsvis ger cirka 15 % 

högre säkerhetsfaktor än en cirkulärcylindrisk glidyta utan ändyteeffekter. Den sfäriska 

glidyteberäkning som Sandegren hänvisar till beskrivs bland annat av Bjurström (1944) 

och SGI (1972).  
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Beräkning för tunga transportlaster ingår inte som lastfall enligt TK Geo 13 (2014a). I Ta-

bell 8-10 jämförs därför skillnader i säkerhetsfaktor vid tvådimensionell beräkning för 

normaltåg med oändligt utbredd tåglast 44 kN/m2 och beräkning med hänsyn till ändyte-

effekter för tåglast 53 och 60 kN/m2 med tåglängd 57 m. 

I aktuella sektioner ger beräkning med tung transportlast 53 och 60 kN/m2 från 3 - 11 % 

lägre säkerhetsfaktor än för normaltrafik med tåglast 44 kN/m2. Beräkningsfall 3 är den 

rimligaste modellen för tillämpning av det tunga transportlastfallet LW/2 enligt SS-EN 

1991-2 då den fördelar angivna linjelaster på angiven tåglängd. Beräkningarna med be-

räkningsfall 3 ger från samma säkerhetsfaktor till 7 % lägre säkerhetsfaktor än för nor-

maltrafik med tåglast 44 kN/m2. Om ändyteeffekter beaktats i bankfyllningen bedöms att 

skillnaden i säkerhetsnivå mellan 2D-beräkning med en linjelast på 110 kN/m och det 

tunga transportlastfallet enligt SS-EN 1991-2, vara liten.  

Tabell 8-10. Sammanställning av tvådimensionella beräkningar för tåglast 44 kN/m2 och beräk-

ningar för tåglast 53 och 60 kN/m2 med 57 m längd. 

Beräkningsfall Fc,3D,

tung 

transport

Fc,2D,

normal-

trafik

𝑭𝒄,𝟑𝑫,𝒕𝒖𝒏𝒈 𝒕𝒓𝒔𝒑−𝑭𝒄,𝟐𝑫,𝒏𝒐𝒓𝒎𝒕𝒓

𝑭𝒄,𝟐𝑫,𝒏𝒐𝒓𝒎𝒕𝒓
* 100 (%)

Fellingsbro - beräkningsfall 1 -    
2D-beräkning för tåglast 44 kN/m2 

- 1,40 - 

Fellingsbro - beräkningsfall 3 -    
3D-beräkning för tåglast 53 kN/m2  - 

57 m längd 
1,30 - -7 

Fellingsbro – beräkningsfall 2 -    
3D-beräkning för tåglast 60 kN/m2 - 

57 m längd 
1,21 - -11 

Fänninge - beräkningsfall 1 - 
2D-beräkning för tåglast 44 kN/m2 

- 1,04 - 

Fänninge – beräkningsfall 3 - 
3D-beräkning för tåglast 53 kN/m2 

- 57 m längd
1,04 - 0 

Fänninge – beräkningsfall 2 - 
3D-beräkning för tåglast 60 kN/m2 

- 57 m längd
1,01 - -3 

Resultaten ovan kan jämföras med resultaten från de beräkningar som redovisas av Ban-

verket (1994), se avnitt 3.7.1 och Tabell 8-11. Dessa beräkningar utfördes dock för läng-

den på vagnen Uaai-z (en vagn med 9 hjulaxlar och längden 17 m), se Figur 3-4 och med 

hänsyn till ändyteeffekter i bankfyllningen, se Figur 8-49.  

I Banverkets beräkningar ger lastfallet tung transportlast 60 kN/m2 med längd 17 m och 

med beaktande av ändyteeffekter från 22 till 23 % högre säkerhetsfaktor än för 2D-beräk-

ning för normaltrafik med 44 kN/m2. Beräkning för lastfallet tung transportlast 60 kN/m2 

och med längd 17 m för en kalottglidyta ger från 68 till 72 % högre säkerhetsfaktor än för 

2D-beräkning för normaltrafik med 44 kN/m2. Den stora skillnaden jämfört med de re-

sultaten som visas i Tabell 8-10 är att ändyteeffekter beaktats även i bankfyllningen och 

att Banverkets beräkningar baseras på en verklig tung transportlast med kortare längd än 
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tung transportlast enligt SS-EN 1991-2. Resultaten från beräkningar med kalottglidyta 

måste betraktas som orimliga.   

Tabell 8-11. Sammanställning av tvådimensionella beräkningar för tåglast 44 kN/m2 och tredi-

mensionella beräkningar för tåglast 60 kN/m2 med 17 m längd. Baserat på Banverket (1994).  

Beräkningsfall cu 

(kPa)

Fc,3D 

(kalott-
glidyta)

Fc, 3D 

(cirkulär-
cylindrisk 
glidyta 

inkl. än-
dyteeffek-

ter)

Fc,2D

(cirkulär-
cylindrisk 
glidyta.)

𝑭𝒄,𝟑𝑫,𝒕𝒖𝒏𝒈 𝒕𝒓𝒔𝒑−𝑭𝒄,𝟐𝑫,𝒏𝒐𝒓𝒎𝒕𝒓

𝑭𝒄,𝟐𝑫,𝒏𝒐𝒓𝒎𝒕𝒓
* 100 (%)

Tung transport 
150 kN/m. 

Utbredning i 
längdled 17 m för 

3D. 

15 
- 

1,45 - +23

20 
- 

1,82 - +22

Tung transport 
150 kN/m. 

Utbredning i 
längdled 17 m för 

3D. 

15 
2,03 - - +72

20 
2,51 

- - +68

Normaltrafik 110 

kN/m. 

Oändlig lastut-
bredning för 2D.  

15 
- 

- 1,18 - 

20 
- 

- 1,49 - 

Den vid beräkningarna tillämpade tunga transportlasten enligt SS-EN 1991-2 jämförs i 

Tabell 8-12 med verkliga laster för specialtransporter enligt avsnitt 3.3. Den specialtrans-

port som har en last som motsvarar en tung transport enligt Eurokod är den mobila om-

formaren. Den har dock en längd som är cirka 19 % av längden för en tung transport en-

ligt Eurokod, vilket innebär att de tredimensionella effekterna är betydligt större för verk-

liga specialtransporter än för Eurokodlastfallet. 

Tabell 8-12. Exempel på längd, metervikt över buffert och last för Eurokodlast (SS-EN 1991-2) 

och för specialvagnar. Baserat på Banverket (1994). 

Lasttyp / Vagntyp Längd över 
buffert 

(m) 

Metervikt (ton/m) 
över buffert 

Tåglast fördelat över sliper-
bredden (kPa) 

Tung transportlast 
enligt Eurokod 

57 13,2 53 

Asea Uaa 
72,9 9,9 40 

Uaai-z 

(Q51) 
39,6 9,2 37 

Uaais-u 
18,3 7,2 29 

Mobil omformare 
Q48 (Qee) 

10,8 13,1 52 
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I nedanstående exempel redovisas beräkningar för en mobil omformare enligt Tabell 

8-12.

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1kan Fp för Fellingsbro beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 17,3 ∙ 21,9 ∙ 3,4 = 2576,3 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
1076,1 ∙ 11 + 2576,3

846,5 ∙ 11
= 1,55 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 1,27 + 0,75 (

1,55

1,27
− 1) = 1,44

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt kan Fp för Fänninge beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 15,7 ∙ 38,6 ∙ 6,4 = 7757,1 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
3210,3 ∙ 11 + 7757,1

3186,6 ∙ 11
= 1,23 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1)  = 1,01 + 0,75 (

1,23

1,01
− 1) = 1,17

För lastfallet mobil omformare med 52 kN/m2 och längd 11 m och med beaktande av än-

dyteeffekter erhålls från 3 till 13 % högre säkerhetsfaktor än för 2D-beräkning för nor-

maltrafik med 44 kN/m2, se Tabell 8-13. Dagens tunga transportlaster innefattas således 

av normalt 2D-lastfall, trots att ändyteeffekter från bankfyllningen inte beaktats. 

Tabell 8-13. Sammanställning av tvådimensionella beräkningar för tåglast 44 kN/m2 och beräk-

ningar för mobil omformare med tåglast 52 kN/m2 med 11 m längd. 

Beräkningsfall Fc,3D,

tung 

transport

Fc,2D,

normal-

trafik

𝑭𝒄,𝟑𝑫,𝒕𝒖𝒏𝒈 𝒕𝒓𝒔𝒑−𝑭𝒄,𝟐𝑫,𝒏𝒐𝒓𝒎𝒕𝒓

𝑭𝒄,𝟐𝑫,𝒏𝒐𝒓𝒎𝒕𝒓
* 100 (%)

Fellingsbro - beräkningsfall 1 -    
2D-beräkning för tåglast 44 kN/m2 

- 1,40 - 

Fellingsbro - 3D-beräkning för en mo-
bil omformare 52 kN/m2 - 11 m längd 

1,44 - 3 

Fänninge - beräkningsfall 1 - 
2D-beräkning för tåglast 44 kN/m2 

- 1,04 - 

Fänninge – 3D-beräkning för en mobil 
omformare 52 kN/m2 - 11 m längd 

1,17 - 13 
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Edstam (2021) har kommit fram till att det finns ett tryckfel i den ekvation som redovisas 

i Skredkommissionens rapport 3:95: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝑑𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1)

Edstams ekvation visas nedan: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (𝐹𝑝 − 𝐹2−𝐷𝑖𝑚) 

I Tabell 8-14 jämförs ekvationerna för sektionerna i Fellingsbro och Fänninge. Vid till-

lämpning av ekvation enligt Edstam (2021) erhålls något högre säkerhetsfaktorer jämfört 

med ekvation enligt Skredkommissionens rapport 3:95 (ju kortare längd desto större 

skillnad). Vid den låga banken i Fellingsbro, där inverkan av tåglasten är störst, erhålls 

störst skillnad mellan ekvationerna.    

Tabell 8-14. Jämförelse mellan F3-Dim för olika ekvation enligt Skredkommissionens rapport 3:95 

och Edstam (2021). 

Beräkningsfall Skredkommissionen Edstam 

Fellingsbro – beräkningsfall 2 -    
3D-beräkning för tåglast 60 kN/m2 

- 57 m längd
1,21 1,22 

Fellingsbro - beräkningsfall 3 -    
3D-beräkning för tåglast 53 kN/m2      - 

57 m längd 
1,30 1,31 

Fellingsbro - 3D-beräkning för en mo-
bil omformare 52 kN/m2 - 11 m längd 

1,44 1,48 

Fänninge – beräkningsfall 2 - 
3D-beräkning för tåglast 60 kN/m2 

- 57 m längd
1,01 1,01 

Fänninge – beräkningsfall 3 - 
3D-beräkning för tåglast 53 kN/m2 

- 57 m längd
1,04 1,04 

Fänninge – 3D-beräkning för en mobil 
omformare 52 kN/m2 - 11 m längd 

1,17 1,18 

Som nämnts tidigare är en osäkerhet i utförda beräkningar i avsnitt 8.6 den tredimens-

ionella effekten med hänsyn till stabiliteten för omgivande delsträckor. Detta borde utre-

das vidare, se diskussion under avsnitt 9.2 och förslag på projekt i avsnitt 10.2.  

8.7 Befintlig bank (160 år) – varierande markgeometri och 
jordlagertjocklek 

8.7.1 Inledning 

Järnvägsbankars stabilitet påverkas även av variationer i lerlagrets tjocklek och i marky-

tans nivå i spårets längdled. Vid sektionen i Fänninge uppvisar både markytans nivå och 
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lerlagrets tjocklek stor variation. Vid sektionen i Fellingsbro är markytan horisontell och 

jordlagrens tjocklek tämligen lika i spårets längdled. 

Sektionen km 306+800 i Fänninge ligger på en cirka 120 m lång sträcka som omges av 

fastmark på ena sidan och en pålad bro på andra sidan. Mellan 306+740 till 306+780 och 

mellan 306+820 till 306+860 ligger markytan cirka 1 m högre än mellan 306+780 till 

306+820. Eftersom tåglasten har oändlig längd belastar tåget hela sträckan mellan 

306+740 till 306+860, och säkerhetsnivån borde därmed påverkas av områdena på ömse 

sidor om sektionen 306+800.  

Edstam (2021) presenterar, förutom den korrigerade 3:95-metoden som visas i avsnitt 

8.6.1, några andra olika förslag på förenklade beräkningsmetoder: 

• Gensmetoden

• Medelvärdesmetoden

• N:1-metoden

• Nyanserade Gens-metoden.

Metoderna har dock studerats för antingen schakter med begränsad längd eller last med 

begränsad längd, till skillnad från föreliggande exempel med en långsträckt last där en del 

av sträckan har låg säkerhetsfaktor på grund av avvikande geometri. Föreslagna beräk-

ningsmetoder kan därför inte tillämpas för att analysera föreliggande problemställning. I 

princip erfordras en tredimensionell numerisk analys för att utreda säkerhetsnivån. En 

enkel överslagsberäkning har dock gjorts enligt nedanstående ekvation för att få en bild 

av effekten av sidoområdena: 

𝐹2𝐷−ℎ𝑒𝑙𝑎 𝑠𝑡𝑟ä𝑐𝑘𝑎𝑛 =
𝐹2𝐷,𝑠𝑡𝑟 1  ∙  ∆𝐿𝑠𝑡𝑟 1   +  𝐹2𝐷,𝑠𝑡𝑟 2  ∙  ∆𝐿𝑠𝑡𝑟 2 + 𝐹2𝐷,𝑠𝑡𝑟 3  ∙  ∆𝐿𝑠𝑡𝑟 3

∆𝐿𝑠𝑡𝑟 1   + ∆𝐿𝑠𝑡𝑟 2   + ∆𝐿𝑠𝑡𝑟 3 

Ovanstående beräkning jämförs sedan med en tredimensionell beräkning för sträckan 

306+780 till 306+820.  

Lerans hållfasthet under bank är ansatt enligt modellen Bankkrön-bankkrön, se avsnitt 

8.3.  I avsnitt 8.7.3 jämförs och kommenteras resultaten. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Indata till stabilitetsberäk-

ningar med Slope”. Underlag till antagande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.2. 

8.7.2 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.7.2.1 Sektion 306+800 med längd 40 m 

Resultat från tvådimensionell stabilitetsberäkning för järnvägsbank i sektion 306+800 

med tåglast 44 kN/m2 och med odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade 

direkta skjuvförsök visas i Figur 8-59. 

Lägsta tvådimensionella säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,04.  



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

240 (306) 

Figur 8-59. Stabilitetsberäkning för bank med oändligt utbredd tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge, 

Tvådimensionell beräkning i sektion 306+800. 

8.7.2.2 Sektion 306+760 med längd 40 m och 306+840 med längd 40 m 

Resultat för tvådimensionell stabilitetsberäkning för järnvägsbank i sektion 306+760 och 

306+840 med tåglast 44 kN/m2 och odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odrä-

nerade direkta skjuvförsök visas i Figur 8-60. Jordens egenskaper och jordlagrens geome-

tri är identiska med de som tillämpats i sektion 306+800. Skillnaden mot sektion 

306+800 är att markytan är 1 m högre vid den södra sidan av banken. 

Lägsta tvådimensionella säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,34.  

Figur 8-60. Stabilitetsberäkning för bank med oändligt utbredd tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge, 

2D-beräkning i sektion 306+760 och 306+840. 
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8.7.2.3 Viktad tvådimensionell säkerhetsfaktor för sektion 306+760, 306+800 och 

306+840 med total längd 120 m 

Nedan visas en överslagsberäkning: 

𝐹2𝐷−ℎ𝑒𝑙𝑎 𝑠𝑡𝑟ä𝑐𝑘𝑎𝑛 =
1,34 ∙ 40+1,04 ∙ 40+1,34 ∙ 40

40+40+40  
=

160,8

120 
=1,24 

Säkerhetsfaktorn i sektion 306+800 med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats enligt 

Skredkommissionens rapport 3:95, se avsnitt 8.6.1. 

Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-59, redovisas i Tabell 8-15. 

Tabell 8-15. Värden från 2D-beräkning i sektion 306+800. 

Moment 

(kNm/m) 

Mothållande   Pådrivande 

Tvärsnittsarea 

(m2) 

Total  Kohesionsjord 

Radie ändytans 
tyngdpunkt 

(m) 

Vald cu 
i ändytor 

(kPa) 

Glidytans längd 

(m) 

3153,1 3025,9 73,0 38,6 6,4 15,7 57 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 15,7 ∙ 38,6 ∙ 6,4 = 7757,1 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
3153,1 ∙ 40 + 7757,1

3025,9 ∙ 40
= 1,11 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 1,04 + 0,75 (

1,11

1,04
− 1) = 𝟏, 𝟎𝟗

Lägsta säkerhetsfaktor odränerade förhållanden har beräknats till 1,34 för omgivande 

sträckor. Detta kan dock inte betraktas som betryggande stabilitet. Beräkningsresultatet 

är därför på osäkra sidan. 
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Beräknad tvådimensionell säkerhetsfaktor för hela sträckan, baserat på en enkel över-

slagsberäkning, är 1,34. 

Beräknad tredimensionell säkerhetsfaktor för 306+780 – 306+820 är 1,09, dock på 

osäkra sidan. 

8.7.3 Kommentarer till beräkningarna 

Ingen av ovanstående beräkningar kan betraktas som trovärdiga. Den tvådimensionella 

överslagsberäkningen överskattar sannolikt säkerhetsnivån. Den tredimensionella beräk-

ningen kan ifrågasättas med hänsyn till den långsträckta lasten och att ändyteeffekter 

från bankfyllningen inte beaktas i beräkningen. Som nämnts ovan erfordras tredimens-

ionell numerisk beräkning för att analysera beräkningsfallet.  

För den befintliga järnvägen efter cirka 160 års drift erhålls vid tvådimensionell stabili-

tetsberäkning i sektion 306+800 en säkerhetsfaktor på cirka 1,04. Eventuellt skulle mark-

geometrin på båda sidor av sektionen ge en viss ökad säkerhet. Detta är dock en osäker 

bedömning.  Beräkningarna är utförda för en i verkligheten ej existerande tåglast, 110 

kN/m. Beaktas detta faktum, se vidare avsnitt 8.9, och anisotropieffekter i jordens håll-

fasthetsegenskaper, se avsnitt 8.8, ökar säkerhetsfaktorn med några tiondelar. Det kan 

dock konstateras att den förstärkning som utfördes 2005 för att banan skulle klara linje-

lasten 110 kN/m enligt gällande krav, var rimlig. Dock skulle den ha kunnat utföras till 

mindre omfattning med annat parameterunderlag för beräkningarna och hänsyn till ani-

sotropieffekter. 

I avsnitt 8.2 redovisas beräknade säkerhetsfaktorer för den nybyggda banken 1857 på 

cirka 0,93 utan tåglast och cirka 0,82 med tåglast. Det betyder att banken borde ha skre-

dat vid byggnation eller någon gång under 1800-talet. Den troligaste förklaringen till att 

så inte skedde är att marknivån i sektion 306+800 var högre i samband med byggnation 

och att erosion inträffat vid södra sidan av spåret vid en senare tidpunkt, i samband med 

översvämningar i den närliggande ån, då hållfasthetsökningar erhållits under banken på 

grund av konsolidering. Vid en 1 m högre marknivå i sektion 306+800 vid byggnation 

1857 erhålls en säkerhetsfaktor på cirka 1,25 för banklast och cirka 1,06 för banklast in-

klusive tåglast, se avsnitt 8.2.4. 

Det kan konstateras att det finns ett behov av att utveckla förenklade metoder för beräk-

ning av tredimensionella effekter, se diskussion i avsnitt 9.1 och förslag på projekt i av-

snitt 10.2.  
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8.8 Befintlig bank (160 år) - effekt av hållfasthetsanisotropi 

8.8.1 Inledning 

För nybyggda järnvägsbankar på plan mark med undergrund av lera erhålls normalt 

ingen skillnad i säkerhetsfaktor om beräkningen görs baserad på medelskjuvhållfastheten 

eller om beräkning görs med beaktande av hållfasthetens variation beroende av skjuvrikt-

ning efter glidytan. För bankar som ligger i en slänt där glidytan går i huvudsak i aktivzon 

och direkt skjuvzon kan sannolikt en större inverkan på säkerhetsfaktorn erhållas om 

hållfasthetsanisotropi beaktas. Järnvägsbankar i slänt har inte analyserats i föreliggande 

rapport.  

Dock kan det vid beräkning av befintliga bankar på plan mark förväntas en viss ökning av 

säkerhetsfaktorns storlek om hållfasthetsanisotropi beaktas på grund av den hållfasthets-

ökning som skett under den befintliga banken. För en befintlig järnvägsbank gör hållfast-

hetsökningen under banken att den aktiva skjuvhållfastheten under banken får större in-

verkan på medelhållfastheten efter glidytan än den passiva hållfastheten i den opåverkade 

leran utanför banken jämfört med en nybyggd bank på opåverkad lera. 

Spänningar i vertikalled och horisontalled i naturlig jord förhåller sig till varandra genom 

jordtryckskoefficienten, se avsnitt 7.3. 

Förhållandet mellan hållfastheten i olika skjuvriktningar är beroende av lerans jord-

tryckskoefficient.  I Figur 8-61 visas hållfasthetens variation i olika skjuvriktningar för 

K0=0,7 och K0=0,5 vid antagande av en inre friktionsvinkel av 30 grader, och att brott ut-

bildas i ett plan som har en lutning mot största huvudspänningsriktningen av 45-ϕ´/2. 

Av figuren framgår att för K0=0,7 är ökningen på aktivsidan som mest cirka 1,25 gånger 

hållfastheten i direkt skjuvriktning och minskningen på passivsidan som minst cirka 0,9 

gånger hållfastheten i direkt skjuvriktning. Motsvarande värden för K0=0,5 är cirka 1,6 på 

aktivsidan och cirka 0,8 på passivsidan. 

Figur 8-61. Hållfasthetsanisotropikurva för K0=0,7 och K0=0,5. 
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Bestämning av 𝐾0
𝑛𝑐med hjälp av relation enligt Larsson (2007) har utförts under och

utanför bank för sektionerna i Fellingsbro och Fänninge av Lundström och Dehlbom 

(2019), se Figur 7-25 och Figur 7-26. Som framgår av figurerna varierar 𝐾0
𝑛𝑐 utanför bank

i sektionerna i Fellingsbro och Fänninge mellan 0,55 till 0,9.  

K0,NC beräknat med ledning av uppmätt odränerad skjuvhållfasthet i direkt skjuvriktning 

och aktiv skjuvriktning varierar mellan cirka 0,4 och 0,8. Som underlag för testberäkning-

arna har medelvärdet för på jordtryckskoefficienten i hela jordprofilen mot djupet valts 

att variera mellan 0,5 - 0,7 för sektionerna i Fellingsbro och Fänninge.  

Bakgrunden till ovanstående problemställning kring hållfasthet i olika belastningsrikt-

ningar och erfarenheter när det gäller bestämning av jordtryckskoefficienten redovisas i 

avsnitt 7.2 och 7.3. 

I avsnitten nedan jämförs följande fall: 

• Beräkningsfall 1: 2-dimensionell beräkning för tåg med linjelast 110 kN/m (44

kN/m2) enligt nuvarande krav i TK Geo. Odränerad skjuvhållfasthet som utvärde-

rats av Lundström och Dehlbom (2019a), baserat på konsoliderade odränerade

direkta skjuvförsök, används.

• Beräkningsfall 2: 2-dimensionell beräkning för tåg med linjelast 110 kN/m (44

kN/m2) enligt nuvarande krav i TK Geo. Odränerad skjuvhållfasthet i aktiv

skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning tillämpas enligt kurva

för K0=0,7 i Figur 8-61. Värdena i aktiv skjuvriktning har verifierats med konsoli-

derade odränerade aktiva triaxialförsök och i direkt skjuvriktning med konsolide-

rade odränerade direkta skjuvförsök av Lundström och Dehlbom (2019a) för

sektionerna i Fellingsbro och Fänninge.

• Beräkningsfall 3: 2-dimensionell beräkning för tåg med linjelast 110 kN/m (44

kN/m2) enligt nuvarande krav i TK Geo. Odränerad skjuvhållfasthet i aktiv

skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning tillämpas enligt kurva

för K0=0,5 i Figur 8-61.

Lerans hållfasthet under bank är ansatt enligt modellen Bankkrön-bankkrön, se avsnitt 

8.3.  I avsnitt 8.8.4 jämförs och kommenteras resultaten. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Indata till stabilitetsberäk-

ningar med Slope”. Underlag till antagande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.2. 

8.8.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.8.2.1 Beräkningsfall 1 – hållfasthetsparametrar i direkt skjuvriktning / medel-

värde  

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2 och odränerad medelskjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta 

skjuvförsök, visas i Figur 8-62.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,40. 
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Figur 8-62. Beräkningsfall 1 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro 

– odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök.

8.8.2.2 Beräkningsfall 2: hållfasthetsparametrar i aktiv skjuvriktning, direkt 

skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva med K0=0,7 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, och odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och pas-

siv skjuvriktning enligt kurva för K0=0,7, visas i Figur 8-63.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,48. 

Figur 8-63. Beräkningsfall 2 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro 

– odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för

anisotropikurva med K0=0,7. 

8.8.2.3 Beräkningsfall 3: hållfasthetsparametrar i aktiv skjuvriktning, direkt 

skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva med K0=0,5 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2 och odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och pas-

siv skjuvriktning enligt kurva för K0=0,5, visas i Figur 8-64.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,57. 
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Figur 8-64. Beräkningsfall 3 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro 

– odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för

anisotropikurva med K0=0,5. 

8.8.3 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.8.3.1 Beräkningsfall 1 – hållfasthetsparametrar i direkt skjuvriktning / medel-

värde  

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, och odränerad medelskjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta 

skjuvförsök, visas i Figur 8-65.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,04. 

Figur 8-65. Beräkningsfall 1 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – 

odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök. 
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8.8.3.2 Beräkningsfall 2: hållfasthetsparametrar i aktiv skjuvriktning, direkt 

skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva med K0=0,7 

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, och odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och pas-

siv skjuvriktning enligt kurva för K0=0,7, visas i Figur 8-66.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,15. 

Figur 8-66. Beräkningsfall 2 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – 

odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för 

anisotropikurva med K0=0,7. 

8.8.3.3 Beräkningsfall 3: hållfasthetsparametrar i aktiv skjuvriktning, direkt 

skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva med K0=0,5 

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 44 

kN/m2, och odränerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och pas-

siv skjuvriktning enligt kurva för K0=0,5, visas i Figur 8-67.  

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,21. 
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Figur 8-67. Beräkningsfall 3 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – 

odränerad skjuvhållfasthet aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för 

anisotropikurva med K0=0,5. 

8.8.4 Kommentarer till beräkningarna 

Skillnader i säkerhetsfaktor vid beräkning med medelskjuvhållfasthet (baserad på odrä-

nerade direkta skjuvförsök) jämfört med beräkning med hänsyn till odränerad skjuvhåll-

fasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för K0 = 0,7 och 

K0 = 0.5 baserad på odränerade, aktiva triaxialförsök, direkta skjuvförsök och empiri visas 

i Tabell 8-16. 

I aktuella sektioner ger beräkning med odränerad skjuvhållfasthet i olika skjuvriktningar 

och med K0=0,7 mellan 6 – 11 % högre säkerhetsfaktor än då beräkning görs med medel-

skjuvhållfasthet baserad på odränerade, direkta skjuvförsök. 

I aktuella sektioner ger beräkning med odränerad skjuvhållfasthet i olika skjuvriktningar 

och med K0=0,5 mellan 12 – 16 % högre säkerhetsfaktor än vid beräkning med medel-

skjuvhållfasthet baserad på odränerade, direkta skjuvförsök. 
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Tabell 8-16. Jämförelse mellan stabilitetsberäkningar baserade på medelskjuvhållfasthet utvärde-

rat från odränerade, direkta skjuvförsök och beräkningar baserade på hållfasthetsanisotropi. 

Beräkningsfall 
Fc, medel Fc,ani-

sotropi

𝑭𝒄,𝒂𝒏𝒊𝒔𝒐𝒕𝒓𝒐𝒑𝒊−𝑭𝒄,𝒎𝒆𝒅𝒆𝒍

𝑭𝒄,𝒎𝒆𝒅𝒆𝒍
* 100 (%)

Fellingsbro – beräkningsfall 1. Beräk-
ning med medelskjuvhållfasthet 
(odränerade, direkta skjuvförsök 

1,40 - - 

Fellingsbro – beräkningsfall 2. Beräk-
ning med anisotropi med K0 = 0,7 

- 1,48 6 

Fellingsbro – beräkningsfall 3. Beräk-
ning med anisotropi med K0 = 0,5 

- 1,57 12 

Fänninge – beräkningsfall 1. Beräk-
ning med medelskjuvhållfasthet 

(odränerade, direkta skjuvförsök) 
1,04 - - 

Fänninge – beräkningsfall 2. Beräk-
ning med anisotropi med K0 = 0,7 

- 1,15 11 

Fänninge – beräkningsfall 3. Beräk-
ning med anisotropi med K0 = 0,5 

- 1,21 16 

Skillnader i säkerhetsfaktor vid beräkning med odränerad medelskjuvhållfasthet (baserad 

på vingförsök och konförsök), se avsnitt 8.3, jämfört med beräkning med hänsyn till odrä-

nerad skjuvhållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning 

för K0 = 0,7 och K0 = 0.5 baserad på odränerade, aktiva triaxialförsök, direkta skjuvförsök 

och empiri visas i Tabell 8-17. 

Tabell 8-17. Jämförelse mellan stabilitetsberäkningar baserade på medelskjuvhållfasthet utvärde-

rat från vingförsök och konförsök och beräkningar baserade på hållfasthetsanisotropi. 

Beräkningsfall 
Fc, medel Fc,ani-

sotropi

𝑭𝒄,𝒂𝒏𝒊𝒔𝒐𝒕𝒓𝒐𝒑𝒊−𝑭𝒄,𝒎𝒆𝒅𝒆𝒍

𝑭𝒄,𝒎𝒆𝒅𝒆𝒍
* 100 (%)

Fellingsbro – beräkningsfall 1. Beräk-
ning med medelskjuvhållfasthet (ving-

försök/konförsök). 
1,19 - - 

Fellingsbro – beräkningsfall 2. Beräk-

ning med anisotropi med K0 = 0,7. 
- 1,48 24 

Fellingsbro – beräkningsfall 3. Beräk-
ning med anisotropi med K0 = 0,5. 

- 1,57 32 

Fänninge – beräkningsfall 1. Beräk-
ning med medelskjuvhållfasthet (ving-

försök/konförsök). 
0,88 - - 

Fänninge – beräkningsfall 2. Beräk-
ning med anisotropi med K0 = 0,7. 

- 1,15 31 

Fänninge – beräkningsfall 3. Beräk-
ning med anisotropi med K0 = 0,5. 

- 1,21 38 
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I aktuella sektioner ger beräkning med odränerad skjuvhållfasthet i olika skjuvriktningar 

och med K0=0,7 mellan 24 – 31 % högre säkerhetsfaktor än vid beräkning med medel-

skjuvhållfasthet baserad på vingförsök/konförsök och för K0=0,5 mellan 32 – 38 % högre 

säkerhetsfaktor. 

8.9 Befintlig bank (160 år) - jämförande beräkningar med enstaka 

kortvarig linjemaxlast 

8.9.1  Inledning 

I avsnitt 6.4 redovisas ett antagande avseende förhöjd odränerad skjuvhållfasthet för en-

staka kortvarig linjemaxlast, baserad på det kunskapsunderlag som finns beskrivet i kapi-

tel 4 och 5. I nedanstående beräkningar tillämpas linjelast på 80 kN/m för LM 71 enligt 

SS-EN 1991-2. Baserat på SS-EN 1991-2 tillämpas inte dynamiska tillskott för tåglast 

som går ned i undergrunden. I standarden nämns ej heller något om att eventuella över-

lastade godståg ska beaktas, varför inte något tillägg för överlast görs. Tung transportlast 

enligt SS-EN 1991-2 jämförs med en verklig specialtransportlast från mobil omformare 

Q48 (Qee). 

I avsnitten nedan redovisas och jämförs följande hypotetiska beräknings- och belast-

ningsfall, där hänsyn inte tas till dynamiska tillskott och överlast för normal godstrafik: 

• Beräkningsfall 1: 2-dimensionell beräkning för rullande tåg med linjelast 80

kN/m, motsvarande maxlasten för godståg, enligt SS-EN 1991-2. Odränerad

skjuvhållfasthet, baserad på konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök, ökade

med 25 % för att ta hänsyn till enstaka kortvarig belastning, används.

• Beräkningsfall 2: 2-dimensionell beräkning för stillastående tåg med linjelast 80

kN/m, motsvarande maxlasten för godståg, enligt SS-EN 1991-2. Odränerad

skjuvhållfasthet motsvarande långtidsförhållanden, baserad på konsoliderade

odränerade direkta skjuvförsök, används.

• Beräkningsfall 3: 3-dimensionell beräkning för rullande specialtransporttåg med

linjelast 150 kN/m med 50 meters längd fördelad på tåglängden 57 m. Detta ger

en linjelast på 132 kN/m på 57 m tåglängd. Lastfallet motsvarar en specialtrans-

port med kort längd och hög metervikt enligt SS-EN 1991-2, se avsnitt 3.7.4.

Odränerad skjuvhållfasthet, baserad på konsoliderade odränerade direkta skjuv-

försök, ökade med 25 % för att ta hänsyn till enstaka kortvarig belastning, an-

vänds.

• Beräkningsfall 4: 3-dimensionell beräkning för rullande mobil omformare Q48

(Qee) med linjelast 131 kN/m med 11 meters tåglängd. Lastfallet motsvarar en

specialtransport med en mobil omformare, se avsnitt3.3. Odränerad skjuvhåll-

fasthet baserad på konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök, ökade med 25

% för att ta hänsyn till enstaka kortvarig belastning, används.

Lerans hållfasthet under bank är ansatt enligt modellen Bankkrön-bankkrön, se avsnitt 

8.3.  I avsnitt 8.9.4 jämförs och kommenteras resultaten. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Indata till stabilitetsberäk-

ningar med Slope”. Underlag till antagande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.4. 

Jämförelser görs i avsnitt 8.9.4 med 2-dimensionell beräkning för rullande tåg med linje-

last 110 kN/m enligt nuvarande krav i TK Geo 13, där dynamiskt tillskott och överlast be-

aktas. Jämförelser görs dels med ett fall där odränerad skjuvhållfasthet utvärderats 
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baserad på odränerade, direkta skjuvförsök och dels ett fall baserad på vingförsök och 

konförsök.  

8.9.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.9.2.1 Beräkningsfall 1 – Tvådimensionell beräkning med rullande tåglast 80 kN/m 

(32 kN/m2) och odränerad skjuvhållfasthet motsvarande korttidslast 

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) med rullande 

tåglast 80 kN/m (32 kN/m2), och odränerad skjuvhållfasthetsvärden från konsoliderade 

odränerade direkta skjuvförsök ökade med 25 %, redovisas i Figur 8-68.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 2,01. 

Figur 8-68. Fall 1 - Stabilitetsberäkning för bank med rullande tåglast 80 kN/m (32 kN/m2) vid 

Fellingsbro. Odränerade skjuvhållfasthetsvärden utvärderade från odränerade, direkta skjuvför-

sök, ökade med 25 %.  

8.9.2.2 Beräkningsfall 2 – Tvådimensionell beräkning med stillastående tåglast 80 

kN/m (32 kN/m2) och odränerad skjuvhållfasthet motsvarande långtidslast 

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) med stillastående 

tåglast 80 kN/m (32 kN/m2) och odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odräne-

rade direkta skjuvförsök, redovisas i Figur 8-69.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,64. 
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Figur 8-69. Fall 2 - Stabilitetsberäkning för bank med stillastående tåglast 80 kN/m (32 kN/m2) 

vid Fellingsbro. Odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från odränerade, direkta skjuvförsök. 

8.9.2.3 Beräkningsfall 3 – Tredimensionell beräkning med rullande tåglast 132 kN/m 

(53 kN/m2) på 57 m tåglängd och odränerad skjuvhållfasthet motsvarande 

korttidslast 

Resultat från tvådimensionella stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med rullande tung transporttåglast 132 kN/m (53 kN/m2) med tåglängd 57 m och odrä-

nerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök ökade med 25 

%, redovisas i Figur 8-70. Nedan redovisas också beräkning av ändyteeffekter och den be-

räknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till dessa. 

Lägsta tvådimensionell säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,56. Lägsta säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats till 1,59. 

Figur 8-70. Fall 3 - Stabilitetsberäkning för bank med rullande tåglast 132 kN/m (53 kN/m2) på 

57 m tåglängd vid Fellingsbro. Odränerade skjuvhållfasthetsvärden utvärderade från odränerade, 

direkta skjuvförsök, ökade med 25 %.  
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Säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats enligt Skredkommission-

ens rapport 3:95, se avsnitt 8.6.1. 

Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-70, redovisas i Tabell 8-18. 

Tabell 8-18. Värden från 2D-beräkning – beräkningsfall 3. 

Moment 

(kNm/m) 

Mothållande   Pådrivande 

Tvärsnittsarea 

(m2) 

Total  Kohesionsjord 

Radie ändytans 
tyngdpunkt 

(m) 

Vald cu 
i ändytor 

(kPa) 

Glidytans längd 

(m) 

1228,7 785,8 30,0 19,2 3,3 20,8 57 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 20,8 ∙ 19,2 ∙ 3,3 = 2629,4 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
1228,7 ∙ 57 + 2629,4

785,8 ∙ 57
= 1,62 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 1,56 + 0,75 (

1,62

1,56
− 1) = 1,59

8.9.2.4 Beräkningsfall 4 – Tredimensionell beräkning med rullande tåglast 131 

kN/m (52 kN/m2) på 11 m tåglängd och odränerad skjuvhållfasthet mot-

svarande korttidslast 

Resultat från tvådimensionella stabilitetsberäkningar för järnvägsbank med rullande last 

från mobil omformare 131 kN/m (52 kN/m2) med tåglängd 11 m och odränerade skjuv-

hållfasthetsvärden från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök ökade med 25 %, 

bedöms överensstämma med resultatet i Figur 8-70. Beräkning av ändyteeffekter baseras 

på indata i Tabell 8-18 med justering för glidytans längd från 57 m till 11 m. Nedan redo-

visas beräkning av ändyteeffekter och den beräknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till 

dessa. 

Säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats enligt Skredkommission-

ens rapport 3:95, se avsnitt 8.6.1. 

Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-70, redovisas i Tabell 8-18. 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟)

∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
1228,7 ∙ 11 + 2629,4

785,8 ∙ 11
= 1,87 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 1,56 + 0,75 (

1,87

1,56
− 1) = 1,71
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Lägsta tvådimensionell säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,56. Lägsta säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats till 1,71. 

8.9.3 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.9.3.1 Beräkningsfall 1 – Tvådimensionell beräkning med rullande tåglast 80 kN/m 

(32 kN/m2) och odränerad skjuvhållfasthet motsvarande korttidslast 

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) med rullande 

tåglast 80 kN/m (32 kN/m2) med odränerade skjuvhållfasthetsvärden från konsoliderade 

odränerade direkta skjuvförsök ökade med 25 %, redovisas i Figur 8-71.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,32. 

Figur 8-71. Fall 1 - Stabilitetsberäkning för bank med rullande tåglast 80 kN/m (32 kN/m2) vid 

Fänninge. Odränerade skjuvhållfasthetsvärden utvärderade från odränerade, direkta skjuvförsök, 

ökade med 25 %.  

8.9.3.2 Beräkningsfall 2 – Tvådimensionell beräkning med stillastående tåglast 80 

kN/m (32 kN/m2) och odränerade förhållanden motsvarande långtidslast 

Resultat från stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) med stillastående 

tåglast 80 kN/m (32 kN/m2) och odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odräne-

rade direkta skjuvförsök, redovisas i Figur 8-72.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,09. 
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Figur 8-72. Fall 2 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 80 kN/m (32 kN/m2) vid Fänninge. 

Odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från odränerade, direkta skjuvförsök. 

8.9.3.3 Beräkningsfall 3 – Tredimensionell beräkning med rullande tåglast 132 

kN/m (53 kN/m2) med 57 m längd och parametrar motsvarande enstaka 

kortvarig belastning 

Resultat från tvådimensionella stabilitetsberäkningar för befintlig järnvägsbank (160 år) 

med rullande tung transporttåglast 132 kN/m (53 kN/m2) med tåglängd 57 m och odrä-

nerade skjuvhållfasthetsvärden från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök ökade 

med 25 %, redovisas i Figur 8-73. Nedan redovisas också beräkning av ändyteeffekter och 

den beräknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till dessa. 

Lägsta tvådimensionell säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,21. Lägsta tredimensionell säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter har beräk-

nats till 1,24. 

Figur 8-73. Fall 3 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 132 kN/m (53 kN/m2) på 57 m tåg-

längd vid Fänninge. Odränerade skjuvhållfasthetsvärden utvärderade från odränerade, direkta 

skjuvförsök, ökade med 25 %. 

Säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats enligt Skredkommission-

ens rapport 3:95, se avsnitt 8.6.1. 
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Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-73, redovisas i Tabell 8-19. 

Tabell 8-19 Värden från 2D-beräkning – beräkningsfall 3 

Moment 

(kNm/m) 

Mothållande   Pådrivande 

Tvärsnittsarea 

(m2) 

Total  Kohesionsjord 

Radie ändytans 
tyngdpunkt 

(m) 

Vald cu 
i ändytor 

(kPa) 

Glidytans längd 

(m) 

3667,2 3029,4 69,2 34,9 6,3 20 57 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝑀ä𝑛𝑑𝑒𝑓𝑓𝑒𝑘𝑡𝑒𝑟 = 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟 = 2 ∙ 20 ∙ 34,9 ∙ 6,3 = 8794,8 𝑘𝑁𝑚

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
3667,2 ∙ 57 + 8794,8

3029,4 ∙ 57
= 1,26 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 1,21 + 0,75 (

1,26

1,21
− 1) = 1,24

8.9.3.4 Beräkningsfall 4 – Tredimensionell beräkning med rullande tåglast 131 

kN/m (52 kN/m2) på 11 m tåglängd och odränerad skjuvhållfasthet mot-

svarande korttidslast 

Resultat från tvådimensionella stabilitetsberäkningar för järnvägsbank med rullande last 

från mobil omformare 131 kN/m (52 kN/m2) med tåglängd 11 m och odränerade skjuv-

hållfasthetsvärden från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök ökade med 25 %, 

bedöms överensstämma med resultatet i Figur 8-73. Beräkning av ändyteeffekter baseras 

på indata i Tabell 8-19 med justering för glidytans längd från 57 m till 11 m.  Nedan redo-

visas beräkning av ändyteeffekter och den beräknade säkerhetsfaktorn med hänsyn till 

dessa. 

Säkerhetsfaktorn med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats enligt Skredkommission-

ens rapport 3:95, se avsnitt 8.6.1. 

Värden från 2D-beräkning med SLOPE/W enligt Figur 8-73, redovisas i Tabell 8-19. 

Enligt ekvationer redovisade i avsnitt 8.6.1 kan Fp beräknas: 

𝐹𝑝 =
∑𝑀(𝜏𝑓𝑢∙𝑙∙𝑟) ∆𝐿 + 2 ∙ 𝜏𝑓𝑢 ∙ 𝐴 ∙ 𝑟

∑𝑀(𝑊∙𝑎+𝑄∙𝑏)∆𝐿
=  
3667,2 ∙ 11 + 8794,8

3029,4 ∙ 11
= 1,47 

F3-Dim blir: 

𝐹3−𝐷𝑖𝑚 = 𝐹2−𝐷𝑖𝑚 + 0,75 (
𝐹𝑝

𝐹2−𝑑𝑖𝑚
− 1) = 1,21 + 0,75 (

1,47

1,21
− 1) = 1,37

Lägsta tvådimensionell säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 

1,21. Lägsta säkerhetsfaktor med hänsyn till ändyteeffekter har beräknats till 1,37. 
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8.9.4 Kommentarer till beräkningarna 

I Tabell 8-20 jämförs säkerhetsfaktor för beräkningsfallen 1 och 2 dvs. rullande tåglast 80 

kN/m och odränerad skjuvhållfasthet motsvarande korttidslast samt stillastående tåglast 

80 kN/m och odränerade förhållanden motsvarande långtidslast med beräkningsfall med 

last enligt TK Geo 13 för linjekategori E4 och odränerad skjuvhållfasthet från odränerade, 

direkta skjuvförsök (beräkning se avsnitt 8.4). 

I Tabell 8-21 jämförs säkerhetsfaktor för beräkningsfallen 1 och 2 dvs. rullande tåglast 80 

kN/m och odränerad skjuvhållfasthet motsvarande korttidslast samt stillastående tåglast 

80 kN/m och odränerade förhållanden motsvarande långtidslast med beräkningsfall med 

last enligt TK Geo 13 för linjekategori E4 och odränerad skjuvhållfasthet från vingförsök 

och konförsök (beräkning se avsnitt 8.3). Det är således samma förutsättningar som i Ta-

bell 8-20, förutom utvärderingsmetod för odränerad skjuvhållfasthet. 

I aktuella sektioner ger beräkning med rullande tåglast 80 kN/m och odränerad skjuvhåll-

fasthet motsvarande korttidslast mellan 16 – 44 % högre säkerhetsfaktor än då beräkning 

görs med enligt TK Geo 13, med tåglast för rullande tåg med hastighet >70 km/h och 

odränerad skjuvhållfasthet motsvarande långtidslast. 

I aktuella sektioner ger beräkning med stillastående tåglast 80 kN/m och odränerade för-

hållanden motsvarande långtidslast mellan 5 – 17 % högre säkerhetsfaktor än då beräk-

ning görs med förutsättningar enligt TK Geo 13, med tåglast för rullande tåg med hastig-

het> 70 km/h. 

Tabell 8-20. Jämförelse mellan beräkningsfall 1 och 2 med beräkningsfall enligt TK Geo med 

odränerad skjuvhållfasthet från odränerade, direkta skjuvförsök. 

Beräkningsfall 
Fc,TK

Geo

Fc,80

kN/m

𝑭𝒄,𝟖𝟎−𝑭𝒄,𝑻𝑲 𝑮𝒆𝒐

𝑭𝒄,𝑻𝑲 𝑮𝒆𝒐
* 100 (%)

Fellingsbro – TK Geo - 2D-beräkning med 
tåglast 110 kN/m och odränerad skjuvhåll-

fasthet motsvarande långtidslast 
1,40 - - 

Fellingsbro – beräkningsfall 1 - 2D-beräkning 
med rullande tåglast 80 kN/m och odränerad 
skjuvhållfasthet motsvarande enstaka kort-

tidslast 

- 2,01 44 

Fellingsbro – beräkningsfall 2 - 2D-beräkning 
med stillastående tåglast 80 kN/m och odrä-
nerad skjuvhållfasthet motsvarande långtids-

last 

- 1,64 17 

Fänninge – TK Geo - 2D-beräkning med 
tåglast 110 kN/m och odränerad skjuvhåll-

fasthet motsvarande långtidslast 
1,04 - - 

Fänninge – beräkningsfall 1 - 2D-beräkning 
med tåglast 80 kN/m och odränerad skjuv-
hållfasthet motsvarande enstaka korttidslast 

- 1,32 16 

Fänninge – beräkningsfall 2 - 2D-beräkning 
med tåglast 80 kN/m och parametrar enligt 
nuvarande praxis (motsvarande långtidslast) 

- 1,09 5 
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Tabell 8-21. Jämförelse mellan beräkningsfall 1 och 2 (baserat på direkta skjuvförsök) med be-

räkningsfall enligt TK Geo med odränerad skjuvhållfasthet från vingförsök och konförsök. 

Beräkningsfall 
Fc,TK

Geo

Fc,80

kN/m

𝑭𝒄,𝟖𝟎−𝑭𝒄,𝑻𝑲 𝑮𝒆𝒐

𝑭𝒄,𝑻𝑲 𝑮𝒆𝒐
* 100 (%)

Fellingsbro – TK Geo - 2D-beräkning med 
tåglast 110 kN/m och odränerad skjuvhåll-

fasthet motsvarande långtidslast 
1,19 - - 

Fellingsbro – beräkningsfall 1 - 2D-beräkning 
med rullande tåglast 80 kN/m och odränerad 
skjuvhållfasthet motsvarande enstaka kort-

tidslast 

- 2,01 69 

Fellingsbro – beräkningsfall 2 - 2D-beräkning 
med stillastående tåglast 80 kN/m och odrä-
nerad skjuvhållfasthet motsvarande långtids-

last 

- 1,64 38 

Fänninge – TK Geo - 2D-beräkning med 
tåglast 110 kN/m och odränerad skjuvhåll-

fasthet motsvarande långtidslast 
0,88 - - 

Fänninge – beräkningsfall 1 - 2D-beräkning 
med tåglast 80 kN/m och odränerad skjuv-
hållfasthet motsvarande enstaka korttidslast 

- 1,32 50 

Fänninge – beräkningsfall 2 - 2D-beräkning 
med tåglast 80 kN/m och parametrar enligt 
nuvarande praxis (motsvarande långtidslast) 

- 1,09 24 

I Tabell 8-22 jämförs säkerhetsfaktor beräkningsfallen 3 och 4 dvs. teoretisk rullande 

tung transporttåglast 132 kN/m med tåglängd 57 m enligt SS-EN 1991-2 jämförs med en 

verklig rullande linjelast från mobil omformare på 131 kN/m med tåglängd 11 m. 

Tabell 8-22. Jämförelse mellan beräkningsfall 3 och 4. 

Beräkningsfall 

Fc,mobil

omfor-

mare

Fc, SS-EN

1991-2

𝑭𝒄,𝒐𝒎𝒇𝒐𝒓𝒎𝒂𝒓𝒆−𝑭𝒄,𝑬𝑵 𝟏𝟗𝟗𝟏

𝑭𝒄,𝑬𝑵 𝟏𝟗𝟗𝟏
* 100 (%)

Fellingsbro – beräkningsfall 3 - 
3D-beräkning med tåglast 132 

kN/m och odränerad skjuvhållfast-
het motsvarande enstaka korttids-

last 

- 1,59 - 

Fellingsbro – beräkningsfall 4 - 
3D-beräkning med mobil omfor-

mare och odränerad skjuvhållfast-
het motsvarande enstaka korttids-

last 

1,71 8 

Fänninge – beräkningsfall 3 - 3D-
beräkning med tåglast 132 kN/m 
och parametrar motsvarande en-

staka korttidslast 

- 1,24 - 

Fänninge – beräkningsfall 4 - 3D-
beräkning med mobil omformare 
och odränerad skjuvhållfasthet 

motsvarande enstaka korttidslast 

1,37 - 10 
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I aktuella sektioner ger beräkning med en verklig rullande last från mobil omformare 8 – 

10 % högre säkerhetsfaktor än då beräkning görs med en teoretisk rullande tung trans-

porttåglast enligt SS-EN 1991-2. 

Tillämpning av högre skjuvhållfasthet för en enstaka kortvarig tågbelastning utan dyna-

miska tillskott och överlasttillskott, skulle kunna tillämpas vid tillståndsbedömning av en 

befintlig bana. Detta förutsätter dock att omfattande forskningsprojekt och experimen-

tella mätningsprojekt utförs. Detta diskuteras i kapitel 9 och rekommendationer på pro-

jekt görs i kapitel 10. 

8.10 Befintlig bank (160 år) - jämförande beräkningar med cyklisk 
linjemedellast 

8.10.1  Inledning 

I avsnitt 6.3 redovisas ett antagande avseende den odränerade skjuvhållfastheten som 

kan kopplas till cyklisk nedbrytning för en linjemedellast, baserat på det kunskapsun-

derlag och resonemang som finns beskrivet i kapitel 4 och 5. Vid analys av stabilitet och 

säkerhetsnivå med avseende på cyklisk nedbrytning erfordras cykliska triaxial- och/eller 

skjuvförsök som underlag för analyserna enligt avsnitt 6.3. 

I föreliggande uppdrag har det inte varit möjligt att utföra cykliska laboratorieförsök. För 

att bedöma effekterna av cyklisk belastning har istället följande tillämpats i denna rap-

port. 

För beräkningsfall 1 har cykliskt brott antagits inträffa efter 12 miljoner cykler för en 

cyklisk belastning motsvarande τmax-cycl /cu = 0,75, dvs. den cykliska odränerade skjuv-

hållfastheten är 25 % lägre än den statiska odränerade skjuvhållfastheten, se avsnitt 6.3. 

För beräkningsfall 2 har en brottgränsberäkning utförts enligt NGI:s förenklade analys-

modell. För att ta hänsyn till den cykliska nedbrytningen används metodik enligt beskriv-

ning i avsnitt 6.2.2 inklusive diagram framtagna för Drammen-lera enligt Figur 6-7. La-

boratorieprovningarna för Drammen-leran är dock utförda med lastfrekvens 0,1 Hz. Re-

presentativ lastfrekvens för tåglast är cirka 5 Hz. Beräkningar baseras på cykliskt brott ef-

ter 10 000 cykler, som är maximalt antal cykler enligt diagrammen. Parametrar, baserade 

på direkta skjuvförsök används.  

I avsnitten nedan jämförs följande beräknings- och belastningsfall: 

• Beräkningsfall 1: 2-dimensionell beräkning med Slope med cyklisk belastning

från rullande tåg med linjelast 55 kN/m, motsvarande en antagen medellast på

en sträcka med godståg med 25 tons axellast, enligt SS-EN 1991-2, bilaga D. Pa-

rametrar som utvärderats av Lundström och Dehlbom (2019a), baserade på kon-

soliderade odränerade direkta skjuvförsök, reducerade med 25 % för att ta hän-

syn till den cykliska nedbrytningen används, enligt avsnitt 6.3.

• Beräkningsfall 2: Beräkning med förenklad modell baserad på norsk metodik. 2-

dimensionell statisk beräkning med Slope med cyklisk belastning från rullande
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tåg med linjelast 55 kN/m, motsvarande en antagen medellast på en sträcka med 

godståg med 25 tons axellast, enligt SS-EN 1991-2, bilaga D. Statiska parametrar 

som utvärderats av Lundström och Dehlbom (2019a), baserade på konsoliderade 

odränerade direkta skjuvförsök används. Beräkning av β-faktor (Fc,cyklisk/Fc,statisk) 

enligt avsnitt 6.2.2.   

Jämförelser görs med 2-dimensionell beräkning för tåg med linjelast 110 kN/m enligt nu-

varande krav i TK Geo 13. 

Lerans hållfasthet under bank är ansatt enligt modellen Bankkrön-bankkrön, se avsnitt 

8.3.  I avsnitt 8.10.4 kommenteras resultaten. 

Indata till beräkningarna redovisas i underlagsdokumentet ”Indata till stabilitetsberäk-

ningar med Slope”. Underlag till antagande om tåglast redovisas i avsnitt 3.8.5. 

8.10.2 Stabilitetsberäkningar Fellingsbro km 318+860 

8.10.2.1 Beräkningsfall 1 – beräkning med tåglast 55 kN/m (22 kN/m2) och odräne-

rad skjuvhållfasthet för cyklisk belastning 

Resultat från stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 55 

kN/m (22 kN/m2) och odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta 

skjuvförsök minskade med 25 % redovisas i Figur 8-74.   

Lägsta cykliska säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,54. 

 

Figur 8-74. Beräkningsfall 1 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 55 kN/m vid Fellingsbro – 

odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök, minskade med 25 %.  

8.10.2.2 Beräkningsfall 2 – beräkning med NGI:s förenklade beräkningsmodell för 

tåglast 55 kN/m (22 kN/m2) 

Stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 55 kN/m (22 kN/m2) 

med statisk odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvför-

sök redovisas i Figur 8-75. Lägsta statisk säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har 

beräknats till 1,89. 
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Figur 8-75. Beräkningsfall 2 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 55 kN/m vid Fellingsbro – 

statisk odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. Underlag till beräkning av 

cyklisk säkerhetsfaktor med förenklad norsk metodik. 

Först bestäms relationen mellan statisk banklast och tåglast, räknat från underkant bank. 

Tåglastens lastspridning beräknas med 2:1-metoden. Hälften av tåglasten betraktas som 

cyklisk och hälften som statisk: 

𝑝𝑏𝑎𝑛𝑘= 27 kPa, 𝑝𝑡å𝑔= 14 kPa,

𝑝𝑐𝑦 =
𝑝𝑡å𝑔

2
 = 
14

2
 = 7 kPa 

𝑝𝑎 = 𝑝𝑏𝑎𝑛𝑘 + 
𝑝𝑡å𝑔

2
 = 27 + 7 = 34 kPa 

𝑝𝑐𝑦

𝑝𝑎
= 0,21     

Relationen mellan cyklisk och statisk skjuvspänning, 
𝜏𝑐𝑦

𝜏𝑎
i direkt skjuvriktning, antas 

motsvara relationen mellan cyklisk last och banklast  
𝑝𝑐𝑦

𝑝𝑎
. 

För valt antal belastningscykler Nf  (10 000 cykler), erhålls ur Figur 8-76: 

𝜏𝑐𝑦

𝜎´𝑣𝑐
och 

𝜏𝑎

𝜎´𝑣𝑐
  (röda linjer)  

K= 
𝜏𝑐𝑦

𝜎´𝑣𝑐
+

𝜏𝑎

𝜎´𝑣𝑐
= 0,035 + 0,16 = 0,195 

𝜏𝑓,𝑐𝑦 = 𝐾 𝜎´𝑣𝑐

Ur Figur 8-76 erhålls 
𝑠𝑢𝐷𝑆𝑆

𝜎´𝑣𝑐
 =0,215 (blå punkt). 
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Figur 8-76. I) Antal belastningscykler (Nf) för att uppnå brott (stora töjningar) i normalkonsolide-

rad Drammen-lera: (a) triaxialförsök (b) direkta skjuvförsök (Banverket, 2000). 

Ovanstående ger 

𝛽 =
𝜏𝑓,𝑐𝑦
𝑠𝑢𝐷𝑆𝑆

 =  
𝐾  𝜎´𝑣𝑐

0,215 𝜎´𝑣𝑐
= 

0,195  𝜎´𝑣𝑐

0,215 𝜎´𝑣𝑐
 = 0,91         

Fc,cyklisk =  Fc,statisk = 0,91  1,89 = 1,72 

Lägsta cyklisk säkerhetsfaktor har beräknats till 1,72. 

8.10.3 Stabilitetsberäkningar Fänninge km 306+800 

8.10.3.1 Beräkningsfall 1 – beräkning med tåglast 55 kN/m (22 kN/m2) och odräne-

rad skjuvhållfasthet för cyklisk belastning 

Stabilitetsberäkningar för befintliga järnvägsbank (160 år) med tåglast 55 kN/m med in-

data från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök, minskade med 25 % redovisas i 

Figur 8-77.   

Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 0,97. 
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Figur 8-77. Beräkningsfall 1 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 55 kN/m vid Fellingsbro – 

odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök, minskade med 25 %.   

8.10.3.2 Beräkningsfall 2 – beräkning med NGI:s förenklade beräkningsmodell för 

tåglast 55 kN/m (22 kN/m2) 

Stabilitetsberäkning för befintlig järnvägsbank (160 år) med tåglast 55 kN/m (22 kN/m2 

med statisk odränerad skjuvhållfasthet från konsoliderade odränerade direkta skjuvför-

sök redovisas i Figur 8-78. Lägsta statisk säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har 

beräknats till 1,14. 

Figur 8-78. Beräkningsfall 2 - Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 55 kN/m vid Fänninge – 

statisk odränerad skjuvhållfasthet utvärderad från direkta skjuvförsök. Underlag till beräkning av 

cyklisk säkerhetsfaktor med förenklad norsk metodik. 

Först bestäms relationen mellan statisk banklast och tåglast, räknat från underkant bank. 

Tåglastens lastspridning beräknas med 2:1-metoden. Hälften av tåglasten betraktas som 

cyklisk och hälften som statisk: 
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𝑝𝑏𝑎𝑛𝑘= 54 kPa, 𝑝𝑡å𝑔= 10 kPa

𝑝𝑐𝑦 =
𝑝𝑡å𝑔

2
 = 
10

2
 = 5 kPa 

𝑝𝑎 = 𝑝𝑏𝑎𝑛𝑘 + 
𝑝𝑡å𝑔

2
 = 54 + 5 = 59 kPa 

𝑝𝑐𝑦

𝑝𝑎
= 0,085     

Relationen mellan cyklisk och statisk skjuvspänning, 
𝜏𝑐𝑦

𝜏𝑎
i direkt skjuvriktning, antas 

motsvara relationen mellan cyklisk last och banklast  
𝑝𝑐𝑦

𝑝𝑎
. 

För valt antal belastningscykler Nf  (10 000 cykler), erhålls ur Figur 8-79: 

𝜏𝑐𝑦

𝜎´𝑣𝑐
och 

𝜏𝑎

𝜎´𝑣𝑐
  (röda linjer)  

K= 
𝜏𝑐𝑦

𝜎´𝑣𝑐
+

𝜏𝑎

𝜎´𝑣𝑐
= 0,02 + 0,19 = 0,21 

𝜏𝑓,𝑐𝑦 = 𝐾 𝜎´𝑣𝑐

Ur Figur 8-79 erhålls 
𝑠𝑢𝐷𝑆𝑆

𝜎´𝑣𝑐
 =0,215 (blå punkt) 

Figur 8-79. I) Antal belastningscykler (Nf) för att uppnå brott (stora töjningar) i normalkonsolide-

rad Drammen-lera: (a) triaxialförsök (b) direkta skjuvförsök (Banverket, 2000). 

Ovanstående ger 

𝛽 =
𝜏𝑓,𝑐𝑦
𝑠𝑢𝐷𝑆𝑆

 =  
𝐾  𝜎´𝑣𝑐

0,215 𝜎´𝑣𝑐
= 

0,21  𝜎´𝑣𝑐

0,215 𝜎´𝑣𝑐
 = 0,98         

Fc,cyklisk =  Fc,statisk = 0,98  1,14 = 1,12 

Lägsta cyklisk säkerhetsfaktor har beräknats till 1,12. 
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8.10.4  Kommentarer till beräkningarna 

Skillnader i säkerhetsfaktor för beräkningsfall enligt ovan i jämförelse med beräkning en-

ligt TK Geo 13 för sektionerna i Fellingsbro och i Fänninge visas i Tabell 8-23. 

Inga procentuella jämförelser görs då beräkningarna är utförda med hypotetiska antagan-

den. Beräkningarnas relevans och praktiska tillämpbarhet diskuteras vidare i avsnitt 9.4. 

Tabell 8-23. Sammanställning av stabilitetsberäkningar med indata från beräkningsfall 1 – 2 i 

jämförelse med beräkning enligt TK Geo 13. 

Beräkning Fc, TK TGeo, 110 kN/m Fc, cyklisk, 55 

kN/m 

Fellingsbro – 2D-beräkning med 

tåglast 110 kN/m och statisk odrä-
nerad skjuvhållfasthet motsva-

rande långtidslast 

1,40 - 

Fellingsbro – beräkningsfall 1 - 
2D-beräkning med tåglast 55 

kN/m och odränerad skjuvhållfast-
het motsvarande cyklisk last för 

12 miljoner cykler 

- 1,54 

Fellingsbro – beräkningsfall 2 - 
2D-beräkning med tåglast 55 

kN/m och beräkning av cyklisk sä-
kerhetsfaktor enligt förenklad 

norsk metodik för 10 000 cykler 

- 1,72 

Fänninge - 2D-beräkning med 
tåglast 110 kN/m och statisk odrä-

nerad skjuvhållfasthet motsva-
rande långtidslast 

1,04 - 

Fänninge – beräkningsfall 1 - 2D-
beräkning med tåglast 55 kN/m 
och odränerad skjuvhållfasthet 
motsvarande cyklisk last för 12 

miljoner cykler 

- 0,97 

Fänninge – beräkningsfall 2 - 2D-
beräkning med tåglast 55 kN/m 
och beräkning av cyklisk säker-
hetsfaktor enligt förenklad norsk 

metodik för 10 000 cykler 

- 1,12 

 

8.11 Sammanfattning 

I Tabell 8-24 redovisas en sammanställning av utförda stabilitetsberäkningar i sektion 

318+860 i Fellingsbro. I Tabell 8-25 redovisas en sammanställning av utförda stabilitets-

beräkningar i sektion 306+800 i Fänninge. 
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Tabell 8-24. Sammanställning av stabilitetsberäkningar enligt avsnitt 8.2 till 8.10 för sektion 

318+860 i Fellingsbro (DS=direkt skjuvförsök, K=konförsök, Vb=vingförsök, A= aktivt triaxialför-

sök).  

Beräknings-

fall 
Fc 2D / 

3D 

Metod för 
bestämning 

av cu 

cu  

(Medelvärde 
eller Ani-

sotropi) 

cu under 
bank  

(Spm eller 

Bankkrön-

Bankkrön) 

cu 

(Region De-
fined eller 

Spatial 

Function) 

cu torr-

skorpelera   
(MAX - 50 

kPa eller 

MIN - cu 

under torr-

skorpa) 

Friktionsvin-
kel bankfyll-

ning (gra-

der) 

Tåglast 

(kN/m2) 

Längd 

tåglast 

(m) 

8.2 Nybyggd 

bank 1857 

2,58 2D DS M B-B RD MIN 32 0 - 

1,82 2D DS M B-B RD MIN 32 16 ∞ 

8.3 Bef bank 

- Hållfast-

hetsskillna-

der tvärled

1,40 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,42 2D DS M B-B SP MIN 32 44 ∞ 

1,37 2D DS M S SP MIN 32 44 ∞ 

8.4 Bef bank 

- Olika

undersök-
ningsme-

toder 

2,84 2D DS M B-B RD MIN 32 0 - 

2,35 2D K/Vb M B-B RD MIN 32 0 - 

1,40 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,19 2D K/Vb M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

8.5 Bef bank 

– Samverkan
Bank-Let-Le

1,40 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,43 2D DS M B-B RD MIN 42 44 ∞ 

2,02 2D DS M B-B RD MAX 32 44 ∞ 

8.6 Bef bank 

– Normal

kontra tung

transportlast 

1,40 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,21* 3D DS M B-B RD MIN 32 60 57 

1,22+ 3D DS M B-B RD MIN 32 60 57 

1,30* 3D DS M B-B RD MIN 32 53 57 

1,31+ 3D DS M B-B RD MIN 32 53 57 

1,44* 3D DS M B-B RD MIN 32 52 11 

1,48+ 3D DS M B-B RD MIN 32 52 11 

8.7 Bef bank 

– Varierande 
markgeome-

tri 

2D** DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

8.8 Bef bank 

– Hållfast-

hets-       

anisotropi 

1,40 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,48 2D A/DS A K0=0,7 B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,57 2D A/DS A K0=0,5 B-B RD MIN 32 44 ∞ 

8.9 Bef bank 
– Kortvarig

maxlast

2,01 2D DS + 25 % M B-B RD MIN 32 32 ∞ 

1,64 2D DS M B-B RD MIN 32 32 ∞ 

1,59 2D DS + 25 % M B-B RD MIN 32 53 57 

1,71 2D DS + 25 % M B-B RD MIN 32 53 11 

8.10 Bef 

bank – 
Cyklisk me-

dellast 

1,54 2D DS – 25 % M B-B RD MIN 32 22 ∞ 

1,72 2D 

DS – NGI:s 

förenklade 

modell 

M B-B RD MIN 32 22 ∞ 

*3D-ekvation enligt Skredkommissionens rapport 3:95, +3D-ekvation enligt Edstam (2021) 
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Tabell 8-25. Sammanställning av stabilitetsberäkningar enligt avsnitt 8.2 till 8.10 för sektion 

306+800 i Fänninge (DS=direkt skjuvförsök, K=konförsök, Vb=vingförsök, A= aktivt triaxialför-

sök).  

Beräknings-

fall 
Fc 2D / 

3D 

Metod för 
bestämning 

av cu 

cu  

(Medelvärde 
eller Ani-

sotropi) 

cu under 
bank  

(Spm eller 

Bankkrön-

Bankkrön) 

cu 

(Region De-
fined eller 

Spatial 

Function) 

cu torr-

skorpelera   
(MAX - 50 

kPa eller 

MIN - cu 

under torr-

skorpa) 

Friktionsvin-
kel bankfyll-

ning (gra-

der) 

Tåglast 

(kN/m2) 

Längd 

tåglast 

(m) 

8.2 Nybyggd 

bank 1857 

0,93 2D DS M B-B RD MIN 32 0 - 

0,82 2D DS M B-B RD MIN 32 16 ∞ 

1,25# 2D DS M B-B RD MIN 32 0 - 

1,06# 2D DS M B-B RD MIN 32 16 ∞ 

8.3 Bef bank 

- Hållfast-

hetsskillna-

der tvärled

1,04 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,04 2D DS M B-B SP MIN 32 44 ∞ 

1,00 2D DS M S SP MIN 32 44 ∞ 

8.4 Bef bank 

- Olika

undersök-

ningsme-

toder 

1,35 2D DS M B-B RD MIN 32 0 - 

1,02 2D K/Vb M B-B RD MIN 32 0 - 

1,04 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

0,88 2D K/Vb M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

8.5 Bef bank 

– Samverkan

Bank-Let-Le

1,04 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,11 2D DS M B-B RD MIN 42 44 ∞ 

1,22 2D DS M B-B RD MAX 32 44 ∞ 

8.6 Bef bank 

– Normal

kontra tung

transportlast 

1,04 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,01* 3D DS M B-B RD MIN 32 60 57 

1,01+ 3D DS M B-B RD MIN 32 60 57 

1,04* 3D DS M B-B RD MIN 32 53 57 

1,04+ 3D DS M B-B RD MIN 32 53 57 

1,17* 3D DS M B-B RD MIN 32 52 11 

1,18+ 3D DS M B-B RD MIN 32 52 11 

8.7 Bef bank 

– Varierande 

markgeome-

tri 

1,04 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,24 2D** DS M B-B RD MIN 32 44 40 

1,09 3D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

8.8 Bef bank 

– Hållfast-
hets-       

anisotropi 

1,04 2D DS M B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,15 2D A/DS A K0=0,7 B-B RD MIN 32 44 ∞ 

1,21 2D A/DS A K0=0,5 B-B RD MIN 32 44 ∞ 

8.9 Bef bank 

– Kortvarig

maxlast

1,32 2D DS + 25 % M B-B RD MIN 32 32 ∞ 

1,09 2D DS M B-B RD MIN 32 32 ∞ 

1,24 2D DS + 25 % M B-B RD MIN 32 53 57 

1,37 2D DS + 25 % M B-B RD MIN 32 53 11 

8.10 Bef 

bank – 

Cyklisk me-

dellast 

0,97 2D DS – 25 % M B-B RD MIN 32 22 ∞ 

1,12 2D 

DS – NGI:s 

förenklade 

modell 

M B-B RD MIN 32 22 ∞ 

*3D-ekvation enligt Skredkommissionens rapport 3:95, +3D-ekvation enligt Edstam (2021)

# Avser beräkning i sektion 306+760 och 306+840 med 1 m högre marknivå på höger sida av banken 

** Avser medelvärde av säkerhetsfaktorer i sektion 306+760, 306+800 och 306+840 
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9 Diskussion 

I kapitel 9 diskuteras följande: 

• Resultat från utförda analytiska stabilitetsberäkningar med olika typer av indata.

• Resultat från utförda sammanställningar av kunskap om tåglaster kopplat till

stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägsbankar.

• Resultat från utförda sammanställningar av statiska och cykliska materialpara-

metrar som indata till analytiska stabilitetsberäkningsmodeller.

• Uppdatering av dagens normer samt behov av bättre kunskapsunderlag.

9.1 Resultat från jämförande stabilitetsberäkningar 

Variation av indata av jordparametrar och tåglaster 

Nedan visas en sammanställning av skillnader i beräknade säkerhetsfaktorer vid variation 

av indata av parametrar avseende jordens egenskaper och tåglasten. Beräkningarna är ut-

förda för två 160 år gamla järnvägsbankar på plan eller svagt lutande markyta med bank-

höjd varierande mellan 1,5 till 3 m och där sättningar mellan 0,8 till 1,9 m uppkommit 

under driftstiden.  

Tabell 9-1. Sammanställning av förändring av beräknade säkerhetsfaktorer för olika typer av in-

data. 

INDATA JORDPARAMETRAR OCH BERÄKNINGSMETODIK Skillnad säker-

hetsfaktor (%) 

Beräkning baserad på direkta skjuvförsök kontra vingförsök/konförsök +12 till +24

Beräkning mht anisotropi kontra medelvärden från direkta skjuvförsök +6 till +16

Beräkning mht anisotropi kontra medelvärden från vingförsök/konförsök +24 till +38

Förhöjt värde på friktionsvinkel i bankfyllning kontra försiktigt värde +2 till +7

Maxvärde på torrskorpelerans odränerade skjuvhållfasthet kontra värde 
från lera under torrskorpan 

+15 till +44

TÅGLASTER 

Beräkning med 80 kN/m och förhöjd skjuvhållfasthet på grund av korttids-
last kontra 110 kN/m enligt TK Geo  

+16 till +44

Beräkning med 80 kN/m och förhöjd skjuvhållfasthet på grund av korttids-
last med indata från direkta skjuvförsök kontra 110 kN/m enligt TK Geo 

och indata från vingförsök/konförsök 

+50 till +69

Beräkning med 80 kN/m för stillastående tåg kontra 110 kN/m enligt TK 
Geo  

+5 till +17

3D-beräkning med tung transportlast enligt SS-EN 1991-2 kontra 2D-be-
räkning med 110 kN/m enligt TK Geo 

-11 till ±0

3D-beräkning med tung transportlast enligt SS-EN 1991-2 med förhöjd 
skjuvhållfasthet på grund av korttidslast kontra 2D-beräkning med 110 

kN/m enligt TK Geo 

+5 till +9

3D-beräkning med verklig tung transportlast (mobil omformare) med för-
höjd skjuvhållfasthet på grund av korttidslast kontra 2D-beräkning med 

110 kN/m enligt TK Geo 

+3 till +13
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Som förklaring till varför befintliga järnvägsbankar, trots beräknade låga säkerhetsfak-

torer, ej gått till brott eller erhållit stora horisontalförskjutningar visar ovanstående tabell 

att detta kan bero på många olika faktorer. Det kan både handla om bristfälliga indata vad 

gäller jordparametrar, dvs. underskattning av hållfastheten, som underlag till stabilitets-

beräkningar och att tåglasten är lägre i verkligheten, än de laster som anges enligt gäl-

lande normer. 

Om skillnaderna i säkerhetsfaktorer för några av punkterna i Tabell 9-1 räknas samman, 

kan en beräknad säkerhetsfaktor variera mellan 1,0 och 1,5 för samma sektion beroende 

av vilka indata på jordparametrar eller tåglastindata som tillämpas. Det motsvarar skill-

naden mellan påtaglig risk för att järnvägsbanken ska gå till brott och att det är extremt 

liten risk för att banken ska gå till brott, enligt Tabell 9-2. I första fallet erfordras trafikre-

striktioner och omedelbara övervaknings- och förstärkningsåtgärder och i det andra fallet 

behöver inga åtgärder vidtas överhuvudtaget. Det finns således ett stort värde med ut-

vecklingsarbete avseende parametrar till stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägsban-

kar. 

Tabell 9-2. Sannolikhetsklass beskriven i ord (i sannolikhetsklass 1 ska ordet antagligen vara ex-

tremt liten), med brottsannolikhet och ungefärlig motsvarande totalsäkerhetsfaktor för när hän-

delsen medför brott i konstruktionen, exempelvis vid ras och skred (Trafikverket, 2017c). 

Vissa förbättringar är enkla att åtgärda, exempelvis kan bättre indata erhållas genom att 

förbättra kvaliteten på fält- och laboratorieundersökningarna inklusive provtagningskva-

litet. För att kunna förändra användningen av en del andra parametrar, exempelvis stor-

leken på den dynamiska spänningsförstärkningsfaktorn på grund av ojämnheter i kontak-

tytan hjul-räl eller den odränerade skjuvhållfasthetens beroende av belastningstiden, 

krävs omfattande forskningsinsatser och experimentella fältmätningsprojekt. 

Det finns rimliga motiv att tillämpa den förenklade 2D-tåglasten enligt dagens normer, 

110 kN/m, i kombination med konventionella och högkvalitativa indata för jordparamet-

rar vid nybyggnation och ombyggnation av hela bansträckor genom följande resonemang: 

• Om de antagna dynamiska tillskotten från kontakten hjul-räl och överlast från

godståg, som dock aldrig verifierats genom mätningar, existerar i verkligheten

stämmer den normerade linjelasten sannolikt väl med verklig linjelast. Om det

dynamiska tillskottet och därmed dimensionerande linjelast är lägre än vad som
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anges i regelverket, kan dessa tillägg istället ses som ett sätt att förbereda järn-

vägsnätet för framtida högre linjelaster under den närmaste 100-årsperioden. Det 

är ett rimligt val som ägaren av järnvägsnätet kan göra. 

• Den normerade 2D-lasten kan också sägas innefatta en framtida tung transport-

last, enligt Eurokod, som ännu inte trafikerat det svenska järnvägsnätet, vilket

också är ett rimligt val som ägaren till järnvägsnätet kan göra.

• Vid nybyggnation innebär sättningskrav och höghastighetsdynamiska krav att

förstärkningsåtgärder oftast erfordras för bankar på lös lera. Det betyder att

bankstabilitetskravet inte får lika stor inverkan på erforderliga åtgärder som vid

uppgradering av en befintlig järnväg.

Vid tillståndsbedömning av befintliga järnvägsbankar med avseende på stabilitet och di-

mensionering av lokala förstärkningsåtgärder som utförs utanför banan (exempelvis 

tryckbankar) är det dock väsentligt att den verkliga tåglasten för dagens trafik används 

vid stabilitetsberäkningarna, för att aktuell bansträcka ska kunna klassificeras i en risk-

klass som överensstämmer med verkliga förhållanden. För att erhålla underlag för att för-

ändra tåglastbestämmelserna vid tillståndsbedömning krävs dock underlag från omfat-

tande mätprojekt.   

Det är viktigt att man vid analys av befintliga bankar jämför resultat från de teoretiska be-

räkningarna med observationer av verkligheten dvs. tecken på rörelser, underhållssituat-

ion, avvattning etc. Att en järnvägsbank inte gått till brott säger dock ingenting om ban-

kens säkerhetsnivå. Den rimligaste vägen framåt är därför att arbeta med att förbättra in-

data till stabilitetsberäkningsmodellerna så att beräkningarna ger en trovärdig bild av 

verkliga förhållanden. Diskussion och förslag på åtgärder avseende detta redovisas i 

nedanstående avsnitt i kapitel 9 och i kapitel 10.  

Varierande markgeometri och geometri hos underliggande jordlager 

I avsnitt 8.2 framgår av stabilitetsberäkningarna att banken i Fänninge borde ha gått till 

brott vid byggnation eller i samband med den inledande trafikeringen i mitten på 1800-

talet. Detta har ej skett och det finns heller inga resultat från utförda laboratorieunder-

sökningar som antyder att det uppkommit några större skjuvrörelser i leran under ban-

ken. Det finns ej heller några observationer från undersökningarna att förstärkning skulle 

ha utförts med trärustbäddar eller dylikt i samband med byggnationen. Den troligaste 

förklaringen till att banken inte gick till brott i mitten på 1800-talet är att markytan i sekt-

ion 306+800 var högre i samband med byggnation jämfört med idag, vilket innebär sä-

kerhetsfaktorn var tillräcklig för att banken inte skulle gå till brott. Sannolikt har erosion 

sedan inträffat vid södra sidan av spåret vid en senare tidpunkt, i samband med över-

svämningar i den närliggande ån. Om översvämningarna inträffat efter många år, då en 

hållfasthetsökning erhållits i leran under banken på grund av konsolidering och krypning, 

kan detta möjligen förklara varför banken inte gått till brott. I avsnitt 8.7 görs en över-

slagsmässig analys om den högre marknivån på båda sidor av den kritiska sektionen kan 

ge ett positivt bidrag till säkerhetsfaktorn. Bedömningen är att förenklade analyser av den 

här problemställningen inte ger tillräckligt trovärdiga resultat och att det erfordras tredi-

mensionell numerisk beräkning. Det kan konstateras att det finns ett behov av att 
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utveckla förenklade metoder för beräkning av tredimensionella effekter med hänsyn till 

varierande markgeometri.  

Jämförelser mellan olika sätt att ansätta hållfastheten i leran under banken i bankens 

tvärled 

I avsnitt 8.3 redovisas skillnad i beräknade säkerhetsfaktorer för olika antaganden att an-

sätta skjuvhållfastheten under en befintlig bank. I det ena fallet antas uppmätt hållfasthet 

i spårmitt gälla mellan 0,5 m från vänster bankkrön till 0,5 m från höger bankkrön (Fall 

Bankkrön-bankkrön). Hållfastheten avtar sedan under bankslänten från 0,5 m från bank-

krön till uppmätt hållfasthet i bankfot. I det andra fallet ansätts uppmätt hållfasthet i 

spårmitt med avtagande hållfasthet mot bankfot (Fall Spårmitt), vilket får anses vara på 

säkra sidan. Beräkning med fallet ”Bankkrön-bankkrön” gav 4 % högre säkerhetsfaktor än 

fallet ”Spårmitt”. 

I beräkningarna gjordes även jämförelser mellan modellering av skjuvhållfastheten med 

metoderna Region defined och Spatial function. Variation av metod vid modellering av 

lerans skjuvhållfasthet i tvärled visade på noterbara skillnader i skjuvhållfasthet längs gli-

dytan, men endast marginella skillnader i beräknad säkerhetsfaktor. Vid modellering av 

skjuvhållfastheten med metoden Region defined är det viktigt att välja ett för området 

(regionen) representativt medelvärde (i tvärled). Styrkan med Spatial function är att inga 

medelvärden i tvärled behöver väljas. Samstämmigheten mellan metoderna indikerar att 

områdesvis val av skjuvhållfasthet kan ge rättvisande säkerhetsfaktorer förutsatt att väl 

avvägda medelvärden används för respektive område (region).  

Jämförelser mellan analytiska och numeriska beräkningar 

I projektet har även beräkningar utförts och jämförelser gjorts mellan beräkningsresultat 

från olika numeriska jordmodeller. Resultaten kommer att redovisas i rapporten Nume-

risk modellering av befintliga järnvägsbankar (Rudebeck et al.). 

Nedan visas några jämförelser mellan analytisk stabilitetsberäkning med rigorösa lamell-

metoden i programmet Slope (Geostudio, 2019) och numeriska beräkningar med finita 

elementmetoden i programmet Plaxis 2D (Plaxis, 2019) med jordmodellen NGI-ADP 

(Grimstad et al., 2012). NGI-ADP är en totalspänningsbaserad elasto-plastisk modell ut-

vecklad för ingenjörsmässig tillämpning avseende beräkningar av stabilitet och bärför-

måga för odränerad analys i lera. Modellen beaktar anisotropi för odränerad skjuvhåll-

fasthet och för styvhet genom valda indata för dessa parametrar i aktiv-, direkt- och pas-

sivzonen. En säkerhetsfaktor har beräknats med beräkningstypen Safety analysis (i 

Plaxis), vilken tillämpar metoden phi-c-reduktion. Skjuvhållfastheten i jorden reduceras 

med en stegvis ökande reduktionsfaktor, ∑𝑀𝑠𝑓, tills brott uppnås. 

Befintlig bank (160 år) i Fellingsbro 

I Figur 9-1 visas en beräkning i Slope med hållfasthetsparametrar i aktiv skjuvriktning, 

direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva med 𝐾0=0,7, se avsnitt 

7.2 och 8.8. Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,48. 

Glidytans botten tangerar djupet 3 m. Glidytan har en längd på cirka 8 m från centrum-

linjen.       
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I Figur 9-2 visas resultat från beräkning med NGI-ADP för anisotropikurva med 𝐾0=0,7.

Beräknad säkerhetsfaktor genom phi-c-reduktion, FoS = 1,55. Brottet uppstår som ett 

brott i järnvägsbanken samtidigt som symmetriska cirkulärcylindriska skjuvplan utbildas 

på vardera sidan om centrumlinjen. Geometrierna liknar ett allmänt bärighetsbrott eller 

snarare två någorlunda cirkulära brottmekanismer som ”speglas” i symmetrilinjen. Skjuv-

planens botten tangerar djupet 3 m. Brottzonen har en längd på cirka 9 m från centrum-

linjen.      

Beräkning med Slope och Plaxis gav likartat utseende på glidytan. Säkerhetsfaktorn be-

räknad med numerisk analys är något högre än för beräkningen med Slope. Anisotropi-

funktionen i NGI-ADP är inte sinusformad, vilket delvis kan förklara skillnaden.    

Figur 9-1. Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fellingsbro – odränerad skjuv-

hållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva 

med K0=0,7. 

Figur 9-2 Totala deformationer, Fellingsbro 2005, NGI-ADP (Plaxisberäkning). 
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Befintlig bank (160 år) i Fänninge 

I Figur 9-3 visas beräkning med Slope med hållfasthetsparametrar i aktiv skjuvriktning, 

direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva med 𝐾0=0,7, se avsnitt

7.2 och 8.8. Lägsta säkerhetsfaktor för odränerade förhållanden har beräknats till 1,15. 

Glidytans botten tangerar djupet 4 m, beräknat från markytan till höger om banken. Glid-

ytan har en längd på cirka 15 m från centrumlinjen. 

I Figur 9-4 visas resultat från beräkning med NGI-ADP för anisotropikurva med 𝐾0=0,7.

Beräknad säkerhetsfaktor phi-c-reduktion, FoS = 1,11. Brottet uppstår som en cirkulärcy-

lindrisk glidyta vars botten tangerar djupet 4 m, beräknat från markytan till höger om 

banken. Glidytan har en längd på cirka 15 m från järnvägsbankens centrumlinje.    

Beräkning med Slope och Plaxis gav likartat utseende på glidytan. Säkerhetsfaktorn be-

räknad med numerisk analys är något lägre än för beräkningen med Slope. Förutom att 

NGI-ADP inte har en sinusformad anisotropifunktion kan skillnaden förklaras av att glid-

ytans geometri i beräkningen med NGI-ADP (inte cirkelbåge) skiljer sig från Slope-beräk-

ningens glidyta.  

Figur 9-3. Stabilitetsberäkning för bank med tåglast 44 kN/m2 vid Fänninge – odränerad skjuv-

hållfasthet i aktiv skjuvriktning, direkt skjuvriktning och passiv skjuvriktning för anisotropikurva 

med K0=0,7. 

Figur 9-4 Totala deformationer, Fänninge 2005, NGI-ADP (Plaxisberäkning). 
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Hållfasthetsökning under bank kontra tåglastökning under 160 år 

Som framgår av beräkningarna i kapitel 8 har skjuvhållfasthetsökningen under 160 år i 

Fellingsbro inte kompenserat för den ökade tåglasten under livslängden dvs. säkerhetsni-

vån är högre i mitten på 1800-talet (Fc = 1,82 för tåglast 16 kN/m2) jämfört med säker-

hetsnivån på 2000-talet (Fc = 1,40 för tåglast 44 kN/m2). I Fänninge har skjuvhållfast-

hetsökningen under 160 år kompenserat för tåglasthöjningen dvs. säkerhetsnivån är nå-

got högre på 2000-talet jämfört med i mitten på 1800-talet. Detta bör bero på relationen 

mellan bankhöjd och tåglasten.  

I samband med ombyggnad av banor från enkelspår till dubbelspår eller vid arbeten intill 

befintliga järnvägsbankar är det mycket viktigt att beakta de hållfasthets- och stabilitets-

förändringar som skett under den befintliga järnvägsbanken under livslängden. För sekt-

ion km 318+860 i Fellingsbro visas i Figur 9-5 hållfasthet utanför och under bank samt 

stabilitetsberäkning för banken 1857 och efter 160 år utan tåglast. För sektion km 

306+800 i Fänninge visas i Figur 9-6 hållfasthet utanför och under bank samt stabilitets-

beräkning för banken 1857 och efter 160 år utan tåglast.  

a) b) 

c) Fc = 2,58 d) Fc = 2,84

Figur 9-5 Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med direkta skjuvförsök samt vald odränerad 

skjuvhållfasthet baserad på konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök utanför (a) och under 

(b) bank samt stabilitetsberäkning för bank utan tåglast 1857 (c) samt efter 160 år (d) vid sekt-

ion km 318+860 i Fellingsbro. 
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a) b) 

b) Fc = 0,93 d) Fc = 1,35

Figur 9-6 Uppmätt odränerad skjuvhållfasthet med konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök 

samt vald odränerad skjuvhållfasthet baserad på direkta skjuvförsök utanför (a) och under (b) 

bank samt stabilitetsberäkning för bank utan tåglast 1857 (c) samt efter 160 år (d) vid sektion 

km 306+800 i Fänninge. 
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Beräkningar för tunga transporter 

Beräkningar avseende tunga transporter diskuteras i avsnitt 9.2 och 9.4. 

Beräkningar med cykliska laster 

Beräkningar avseende enstaka cyklisk belastning och cyklisk medellinjelast diskuteras i 

avsnitt 9.2 och 9.4. 

9.2 Tåglaster 

Dynamiska tillskottsspänningar och överlaster 

Som beskrivs i kapitel 3 finns det inte något underlag från mätningar av dynamiska till-

skottsspänningar utförda i Sverige. Bakgrunden till det val av dynamiskt tillskott som till-

lämpats under många vid dimensionering av geokonstruktioner påverkad av tåglast kan 

med största sannolikhet hänföras till den praxis som gäller för spårkonstruktioner. De dy-

namiska effekterna vid kontaktytan räl/hjul på grund av olika faktorer, såsom orunda 

hjul, spårkvalitet och dåliga svetsar har verifierats genom mätningar. De dynamiska kraf-

terna som uppkommer i kontakten hjul-räl består dock av ett frekvensspektrum där en 

stor andel av tillskotten är högfrekventa. Enligt kapitel 4 minskar töjningens amplitud på 

grund av en cyklisk last av materialdämpning och geometrisk dämpning. Materialdämp-

ningen ökar med ökad frekvens. Det är inte troligt att samma dynamiska tillskottseffekt 

erhålls i banunderbyggnad/undergrund som i kontaktytan hjul-räl. 

Eftersom hjulplattor orsakar ett dynamiskt lasttillskott över den axel där hjulplattan finns 

och ojämnheter i rälen (spårlägesfel) normalt uppträder punktvis, är det dynamiska till-

skottet mest relevant för dimensionering av geokonstruktioner som dimensioneras med 

avseende på axellasten och inte för linjelasten. Att en enstaka axellast kan uppgå till 350 

kN någon gång under en banas hundraåriga livslängd med stax 25 ton är inte orimligt och 

har även uppmätts i det brittiska järnvägsnätet (Dehlbom et al., 2010). Att en oändligt ut-

sträckt linjelast skulle kunna uppgå till 112 kN/m någon gång under 100 års livslängd för 

en bana som klassificerats för stvm 80 kN/m, förutsätter att ett helt tågsätt överlastas 

SLUTSATSER 

Om låga säkerhetsfaktorer beräknats för befintliga järnvägsbankar som ej gått till 

brott eller erhållit stora horisontaldeformationer kan förklaringen vara brister i in-

data avseende jordparametrar och tåglast. 

För sektionerna i Fellingsbro och Fänninge gav analytisk beräkning med Slope och 

numerisk beräkning med Plaxis med jordmodellen NGI-ADP likartade utseenden 

på glidytorna. Skillnad i säkerhetsfaktorer mellan analytisk och numerisk beräk-

ning var cirka ±0,05. 



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

277 (306) 

kraftigt samtidigt som avsevärda dynamiska tillskott erhålls i kontakten hjul-räl för samt-

liga axlar i tågsättet. Denna kombination måste betraktas som en sällsynt händelse.  

Tillåten linjelast inom Sveriges järnvägsnät regleras genom att samtliga banor är klassifi-

cerade enligt en specificerad linjekategori. Det finns dokumenterat internationellt att 

överlastning görs av järnvägsvagnar, så att tillåtna axellaster för aktuell linjekategori 

överskrids. Huruvida det finns mätningar som dokumenterar att hela tågsätt överlastats 

dvs. att tillåten linjelast enligt aktuell linjekategori överskrids, vilket är relevant vid stabi-

litetsberäkning, är okänt. 

Man kan också se det så att den linjelast som tillämpats vid stabilitetsberäkningar för de 

större järnvägsstråken sedan lång tid tillbaka, 110 kN/m, är ett sätt att ta höjd för fram-

tida linjelasthöjningar de kommande 100 åren. Det är ett fullt rimligt synsätt att dimens-

ionera banunderbygganden och undergrunden för en ”framtidssäkrad” trafiklast vid ny-

byggnad av järnväg, med hänsyn till de mycket höga kostnaderna för att utföra förstärk-

ningar av befintliga järnvägsbankar som kan bli aktuella vid en framtida ökning av tåglas-

terna. Det är dock inte speciellt lämpligt synsätt vid tillståndsbedömning och punktvisa 

förstärkningar av befintliga banor, om det skulle visa sig att de dynamiska tillskotten och 

lasttillskotten från överlast i verkligheten är mindre än vad vi idag antar. 

I kapitel 4 nämns också att det vid Ledsgård (se avsnitt 3.7.3) uppkom accelerationer i 

överbyggnad och jordlagren under överbyggnaden som gav en dynamisk last. Detta bör 

undersökas vidare.    

Tunga transporter 

Av Tabell 9-1 framgår att den tunga transportlasten enligt SS-EN 1991-2 ger 0 – 11 % 

lägre säkerhetsfaktorer än konventionell beräkning med 2D-lasten 110 kN/m. Orsaken 

till detta kan delvis hänföras till att ändyteeffekter inte beaktats i bankfyllningen enligt 

svensk praxis beskrivet i Skredkommissionens rapport 3:95 (Skredkommissionen, 1995). 

Dessutom är den tunga transportlasten en teoretisk last som aldrig trafikerat det svenska 

järnvägsnätet. Vid beräkning för en verklig tung transportlast, mobil omformare, erhölls 

3 – 13 % högre säkerhetsfaktor för 3D-beräkning, utan att ändyteeffekter beaktats i bank-

fyllningen, jämfört med 2D-beräkningen för 110 kN/m. Som beskrivs i avsnitt 8.6.1 kan 

dock säkerhetsnivån i sträckor på båda sidor om den tunga transportlasten vara för låg 

för att kunna utnyttja 3D-effekten fullt ut.  

De verkliga tunga transporter som trafikerar bannätet idag innefattas sannolikt av 2D-be-

räkning med 110 kN/m. För tunga transporter enligt SS-EN 1991-2 går det inte att be-

döma om den tunga transportlasten innefattas av 2D-beräkning med 110 kN/m, speciellt 

för låga bankar. Dels bör metodik för 3D-beräkning med avseende på tunga transportlas-

ter vidareutvecklas, se avsnitt 10.2, dels bör metodik för att ta hänsyn till ändyteeffek-

terna i bankfyllningen tas fram, se vidare diskussion i avsnitt 9.3 och förslag på projekt i 

avsnitt 10.2. Hänsyn bör även tas till eventuell högre skjuvhållfasthet på grund av enstaka 

belastning, se avsnitt 8.9 och 9.4.   

3D-beräkningar för befintliga järnvägsbankar är inte heller lämpliga att utföra förrän 

ovanstående utvecklingsarbete utförts.  Den tunga transportlast LW/2, som anges i SS-
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EN 1991-2, motsvarar ingen verklig last som trafikerar Sveriges järnvägsnät idag. Det be-

tyder att detta beräkningsfall är irrelevant för tillståndsbedömning av befintliga järnvägs-

bankar. 

Cyklisk tågbelastning 

En svensk bana som i verkligheten belastas med den normenliga oändligt utbredda trafik-

lasten vid geotekniska stabilitetsberäkningar, 110 kN/m, är sannolikt en mycket sällsynt 

händelse i det svenska järnvägsnätet. Om de dynamiska tillskotten och överlasterna är 

mindre än vad som antas normenligt, se diskussion ovan, borde den verkliga maximala 

linjelasten ligga närmare stvm enligt linjekategori E4, dvs. 80 kN/m än 110 kN/m eller 

för linjekategori C2, D2 och E2 ligga närmare 64 kN/m än 84 kN/m. Dessutom finns det 

forskningsresultat som visar att hållfastheten i leran är beroende av belastningstiden, se 

avsnitt 5.2, vilket diskuteras vidare i avsnitt 9.4.  

I avsnitt 3.5 visas uppmätt statistisk fördelning av linjelasten på en bansträcka och den 

statistiska fördelningen för banor med normaltrafik och för tung trafik enligt SS-EN 

1991-2. Vid analys av cyklisk nedbrytning (eller förstyvning) under en banas livslängd 

måste effekten av samtliga tåg som passerar en viss sträcka beaktas dvs. linjelastens stat-

istiska fördelning. I avsnitt 3.5 visas resultat från mätningar av den statistiska fördel-

ningen för en bansträcka. Det kan konstateras att medelvärdet, 20 – 30 kN/m, är betyd-

ligt lägre än maxvärdet som används vid stabilitetsberäkningar, 110 kN/m. För att ta 

hänsyn till den ökade trafikeringen av godstrafik med 25 tons axellast, tillämpas ändock 

ett medelvärde på 55 kN/m, baserat på SS-EN 1991-2, i de testberäkningar som redovisas 

i avsnitt 8.10. Diskussion avseende bruksgränsberäkningar görs i avsnitt 9.4. 

SLUTSATSER 

Det finns ingen kunskap om hur stora de dynamiska lasttillskotten från kontakten 

hjul-räl och överlaster är i banunderbyggnaden och hur ofta de förekommer inom det 

svenska järnvägsnätet. Sannolikt är den linjelast som anges i TK Geo 13 något för hög 

för tillståndsbedömning av befintliga banor med avseende på stabiliteten.  

3D-beräkning för tunga transporter, som idag trafikerar det svenska järnvägsnätet, 

innefattas av en 2D-beräkning med linjelast 110 kN/m (stvm 8 ton/m) och sannolikt 

även av en 2D-beräkning med linjelast 84 kN/m (stvm 6,4 ton/m), om hänsyn tas till 

ändyteeffekter i bankfyllningen. För tunga transporter enligt SS-EN 1991-2 går det 

inte att bedöma om den tunga transportlasten innefattas av 2D-beräkning med 110 

kN/m. Metodik för 3D-beräkning med avseende på tunga transportlaster bör vidare-

utvecklas inklusive metodik för att ta hänsyn till ändyteeffekterna i bankfyllningen 

och odränerad skjuvhållfasthet under banken på grund av enstaka belastning.   

Vid analys av cyklisk nedbrytning i en järnvägsbank bör analysen baseras på linje-

lastens statistiska fördelning under en längre tidsperiod, snarare än maximal linjelast. 
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9.3 Statiska materialparametrar 

Jordparametrar som indata till stabilitetsberäkningar 

I kapitel 7 redovisas teorier och erfarenheter avseende egenskapsförändringar under be-

fintliga järnvägsbankar inklusive beräkningsmetodik för prognostisering av hållfasthets-

förändring, kortfattad bakgrund till de empiriska ekvationer som beskriver samband mel-

lan odränerad skjuvhållfasthet och andra jordparametrar samt jämförelser mellan olika 

metoder för hållfasthetsbestämning. Även om empiriska ekvationer ger viss spridning vid 

jämförelse med mätta värden och sannolikt kan vidareutvecklas och förbättras är de ett 

viktigt stöd vid utvärdering av hållfasthetsprofiler i lera. Den viktigaste erfarenheten av de 

sammanställningar som visas i avsnitt 7.4.5 är att en större andel konsoliderade odräne-

rade direkta skjuvförsök och CRS-försök bör utföras vid konventionella geotekniska 

undersökningar i lera (jämfört med dagens praxis) med hänsyn till den spridning som er-

hålls vid utvärdering med hållfasthetsindexmetoder (CPT, vingförsök, konförsök). Odrä-

nerad skjuvhållfasthet utvärderad från CPT, vingförsök och konförsök bör alltid kalibre-

ras mot resultat från konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och empiriska relat-

ioner baserade på förkonsolideringstryck utvärderade från CRS-försök. Det bör också ut-

föras enstaka konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök. Den metodik med empiri-

spann som presenteras av Sällfors och Larsson (2016) samt Lundström och Dehlbom 

(2019a) är ett bra underlag för kontroll av att vald hållfasthetsprofil är rimlig. Det kan 

också konstateras att OCR-profilen i den översta delen av lerprofilen är en viktig parame-

ter vid analys av befintliga järnvägsbankar, varför portrycksmätningar som kalibreras mot 

långtidsmätningar i SGU:s grundvattennät är nödvändiga indata. Ovanstående åtgärder 

kräver inga innovationer, mer än att Trafikverket prioriterar kvalitet vid upphandling av 

geotekniska fält- och laboratorieundersökningar framför lägsta möjliga pris. 

Vilojordtryckskoefficienten 

Vilojordtryckskoefficienten är en viktig parameter i många empiriska ekvationer för lera 

och som underlag vid utförande av triaxialförsök samt som indata till numeriska beräk-

ningar. Jordtryckskoefficienten påverkar sannolikt även resultat som utvärderas från CPT 

och vingförsök, även om parametern inte ingår direkt i ekvationerna. De resultat som vi-

sas i avsnitt 7.3 indikerar att den empiriska ekvation som bygger på konflytgränsen och 

som rekommenderas i TK Geo 13, ger stor spridning jämfört med resultat från jordtrycks-

mätningar. Relationen mellan vertikalspänning och horisontalspänning under befintliga 

järnvägsbankar, i banans längdled, tvärled och mot djupet, efter 160 års belastning har 

aldrig undersökts. Det finns därför behov av vidareutveckling av praktiska ekvationer el-

ler mätmetodik för att beräkna 𝐾0 i naturlig obelastad lera och under befintliga järnvägs-

bankar. Den forskning som utförts av bland annat Larsson (1977 och 1989), Rankka 

(1994), Olsson (2013) är en bra start för vidare forskningsinsatser. Med hänsyn till lerors 

viskösa egenskaper är det viktigt att relatera resultat från korttidsprovningar till in-

situspänningar som gäller under ”långtidsförhållanden”.  
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Bankfyllning 

De rekommendationer som beskrivs i Skredkommissionens rapport 3:95 av hur hållfast-

het ska beaktas i bankfyllning avser nybyggnad och tar hänsyn till den omlagring som kan 

ske i banken på grund av sättningar i underliggande lera, vilket innebär att friktionsvin-

keln vid kritisk lagring används. Om toppvärdet på hållfastheten i bankfyllningsmateri-

alet i en befintlig järnvägsbank ska beaktas måste töjningen vid brott vara ungefär likvär-

dig med brottöjningen i underliggande lera. Detta kräver dock upptagning av någotsånär 

ostörda prover i bankarna och utförande av triaxialförsök. Detta har veterligt hittills inte 

utförts i Sverige, på grund av svårigheter vad gäller provtagning och provtagningskvalitet. 

Om så skulle vara möjligt, skulle det fylla en kunskapslucka som gör att samverkan (töj-

ningskompabilitet) mellan friktionsjord och lera vid stabilitetsanalys av en befintlig järn-

vägsbank skulle kunna beaktas utan alltför mycket osäkra antaganden. 

Metodik för att ta hänsyn till ändyteeffekterna i bankfyllning vid 3D-beräkning bör också 

tas fram.  

Torrskorpelera 

Torrskorpelera sväller och krymper beroende av väderleken (regn, torka, temperatur) un-

der olika årstider. Skjuvhållfastheten kan förändras efter en långvarig period med neder-

börd eller torka och hög temperatur. Hållfastheten påverkas också av sprickbildning i 

torrskorpan, vilket gör att makrohållfastheten på grund av sprickor kan vara betydligt 

lägre än mikrohållfastheten i leran mellan sprickorna, Under en befintlig järnvägsbank 

påverkas dock inte torrskorpeleran av väderleken under olika årstider på samma sätt som 

utanför banken. Risk för varierande hållfasthetsegenskaper med årstid och torksprickor 

bör därför vara mindre under en befintlig bank än utanför. Forskning har visat att odrä-

nerad skjuvhållfasthet i torrskorpelera utvärderad från vingförsök och CPT överskattar 

hållfastheten. Jämförelser har gjorts med plattförsök, skjuvboxförsök in situ, provbanks-

brott och odränerade aktiva triaxialförsök. I avsnitt 7.5.2 visas också ett par exempel på 

att brottöjningen för torrskorpelera är högre än för underliggande normalkonsoliderad 

lera. Att ansätta korrekt odränerad skjuvhållfasthet i torrskorpelera är således behäftat 

med en hel del osäkerheter. Torrskorpelerans beteende uppvisar mer likhet med silt och 

moränlera än med lös lera, se exempelvis undersökningar av silt efter Ångermanälven 

(Lundström et al., 2019). Torrskorpelera är en jordtyp som i likhet med silt är en bort-

glömd jordart i den svenska geotekniska forskningen, där kunskapsnivån om verklig håll-

fasthet (och även styvhet) skulle behöva höjas.  
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9.4 Cykliska materialparametrar 

Enstaka maxbelastning 

Storleken på den odränerade skjuvhållfastheten i lera är beroende av belastningstiden till 

brott. I avsnitt 5.2 presenteras olika exempel på forskning som visar på tidsberoendet. 

Det vetenskapliga underlaget är dock inte tillräckligt för att tidsberoendet ska kunna till-

lämpas i praktiken vid tillståndsbedömning av befintliga järnvägsbankar. Det erfordras 

således forskningsinsatser för att högre odränerad skjuvhållfasthet än vid standardiserad 

provning ska kunna tillämpas för korttidsbelastning. 

Hänsyn måste dock tas till att det finns ställen i järnvägsnätet där tågsätt kan parkeras 

under längre tid. Exempel på detta är järnvägsstationer och bangårdar. På banan handlar 

det i huvudsak om stopp vid mötesstationer, för att vänta in mötande tåg. Mellan mötes-

stationerna och järnvägsstationerna är det händelser med tågstopp relaterade till tågfel, 

signalfel eller fel på kontaktledningen. Kopplingen mellan enstaka maximal tågbelastning 

och storlek på odränerad skjuvhållfasthet för olika belastningstider borde dock undersö-

kas vidare. 

SLUTSATSER 

Utvärderad odränerad skjuvhållfasthet bestämd med CPT, vingförsök och konför-

sök bör alltid kalibreras mot konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök samt 

kvalitetssäkras genom tillämpning av empiriska hållfasthetsspann och utförande 

av konsoliderade odränerade aktiva triaxialförsök. 

Befintliga empiriska ekvationer för bestämning av vilojordtryckskoefficienten i 

lera är osäkra, varför det krävs mer forskning inom detta område. 

Det saknas underbyggd praxis för att ansätta bankfyllningens hållfasthet i befint-

liga järnvägsbankar (bland annat rörande töjningskompabilitet), baserad på rele-

vanta laboratorieförsök, varför det krävs mer forskning inom detta område.  

Det saknas rekommendationer för hur ändyteeffekter ska beaktas i bankfyllningen 

vid tredimensionella stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägsbankar, vilket 

bör åtgärdas. 

Kunskapsnivån avseende torrskorpeleras hållfasthetsegenskaper under och utan-

för befintliga järnvägsbankar är låg, varför det krävs mer forskning om torr-

skorpelera. 
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Cyklisk nedbrytning 

Det kan konstateras att det krävs mycket tidskrävande (extremt många belastningscykler) 

och kostsamma cykliska försök för att erhålla relevanta parametrar för att beakta cyklisk 

nedbrytning av lera under en järnvägsbank, se avsnitt 6.3. För praktisk tillämpning måste 

i princip nomogram av den typ som redovisas för norsk lera i Figur 5-8 tas fram för olika 

lerlokaler i Sverige och för betydligt fler lastväxlingar än det norska diagrammet. Hänsyn 

måste också tas till att en tåglast uppträder intermittent och inte kontinuerligt. Att till-

lämpa cyklisk nedbrytning som ett praktiskt verifieringsfall avseende befintliga järnvägs-

bankars stabilitet är därför inte rimligt. Dels krävs omfattande indata från cykliska försök, 

dels finns ingen praktisk tillämpbar och verifierad beräkningsmetodik. Det skulle däre-

mot vara värdefullt att utföra provning ur kunskapsuppbyggnadssynpunkt, förslagsvis för 

de tidigare utredda sektionerna i Fellingsbro och Fänninge (av Lundström och Dehlbom, 

2019a), för att få en bättre förståelse av hur cykliska deformationer kan uppkomma i lera 

under befintliga järnvägsbankar. Provning utförs med kontinuerlig cykling och intermit-

tent cykling enligt den beskrivning som görs i avsnitt 6.3.  

I föreliggande rapport behandlas ej bruksgränsberäkningar dvs. sättningar på grund av 

tågbelastning och tillhörande spårlägesfel. Cyklisk nedbrytning/förstyvning bedöms dock 

vara ett högst relevant bruksgränsfall med avseende på sättningar på grund av cyklisk be-

lastning och tillhörande spårlägesfel, där forskningsinsatser bör utföras för att få fram an-

vändbara metoder för att kunna prognosticera sättningar. Det bör påpekas att detta inte 

bara avser sättningar i lera på grund av tågbelastning utan avser också sättningar i bank-

material och undergrund av mellanjord/friktionsjord samt omlagring i bankfyllning och 

överbyggnad på grund av acceleration/retardation orsakat av tågbelastning. Även här är 

möjligheten att erhålla indata en begränsning när det gäller möjligheten att utföra beräk-

ningar, för praktisk tillämpning. Den indirekta metodik som används vid Deutsche Bahn 

och som baseras på analys av axellaster och tåghastighet, se avsnitt 4.4, är därför intres-

sant att analysera för möjlig svensk tillämpning. Utredningsmetodiken skulle kunna kom-

pletteras med indata från rälsnedböjningsmätningar med metoden Eber Track Lab, som 

kan utföras i samband med spårlägesmätningar, se exempel på mätresultat i Figur 9-7. 

Metoden beskrivs i rapporten Förbättring av bärighet hos befintliga järnvägsanläggningar 

(Dehlbom et al., 2018). 
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Figur 9-7. Resultat från rälsnedböjningsmätning med ETL, samt spårlägeshistorik. Blå linje är 

mätning före åtgärder (Dehlbom et al., 2018).    
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9.5 Uppdatering av dagens normer samt behov av bättre 
kunskapsunderlag 

Baserat på ovanstående diskussioner bedöms att det på sikt borde vara lämpligt att skilja 

på lastförutsättningarna för nybyggnad/större ombyggnad av långa järnvägssträckor och 

tillståndsbedömning/underhållsåtgärder. 

De lastförutsättningar som redovisas i nuvarande TK Geo 13 bedöms dock vara rimliga 

för projektering av nybyggnad/större ombyggnad av järnvägssträckor. 

För att kunna använda avvikande lastförutsättningar för tillståndsbedömning erfordras 

dock omfattande utvecklingsprojekt, vilka föreslås under avsnitt 10.1.  

För att förbättra träffsäkerheten i stabilitetsberäkningar för befintliga järnvägsbankar bör 

ett antal utvecklingsprojekt genomföras avseende statiska materialparametrar och tredi-

mensionella effekter, vilka föreslås i avsnitt 10.2.  

Som underlag för tillståndsbedömningsberäkning av stabiliteten för enstaka maxlast är 

den odränerade skjuvhållfasthetens beroende av belastningstiden till brott av stort in-

tresse att jobba vidare med. På sikt skulle då beräkningar vid tillståndsbedömning kunna 

delas upp i ett permanent lastfall för enbart banklasten och långtidsegenskaper för håll-

fastheten där beräkningar görs med kombinerad analys och ett lastfall med variabel 

tåglast där hållfastheten väljs med avseende på belastningstiden och beräkningar görs 

med odränerad analys.  

Underlag för att utveckla ett bruksgränsfall för prognostisering av sättningar/spårlägesfel 

på grund av cyklisk belastning bör tas fram. 

SLUTSATSER 

Det saknas tillräckligt vetenskapligt underlag för att relatera den odränerade 

skjuvhållfastheten för svensk lera till olika belastningstid till brott, varför det 

krävs mer forskning inom detta område. 

Att tillämpa cyklisk nedbrytning som ett praktiskt verifieringsfall avseende befint-

liga järnvägsbankars stabilitet i brottgränstillstånd är inte rimligt. Däremot bör 

forskningsinsatser utföras för att få fram användbara undersöknings-, beräk-

nings- och kontrollmetoder för att kunna prognosticera sättningar/spårlägesfel på 

grund av cyklisk tåglast. 

 Cyklisk långtidslaboratorieprovning bör även utföras på lera upptagna under be-

fintliga järnvägsbankar för att öka kunskapen om nedbrytning/förstyvning av lera 

under befintliga järnvägsbankar på grund av tågbelastning. 
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10 Rekommendationer – förslag på projekt 

Nedanstående rekommendationer är en blandning av förslag på forskningsprojekt, ut-

vecklingsprojekt, experimentella mätningsprojekt (projekt där mätresultaten kan värde-

ras genom jämförelser med beräkningsresultat från relevanta modeller eller empiriska ek-

vationer) samt vägledningsprojekt som stöd till projektering och byggande. 

Under 1990-talet, då det utfördes en omfattande modernisering av det svenska järnvägs-

nätet, ställdes ofta frågan från erfarna järnvägsingenjörer och banmästare: 

Varför ska vi utföra geotekniska stabilitetsförstärkningar på befintliga banor till höga 

kostnader när vi kört tåg på den här sträckan i hundra år utan några problem? 

En högst relevant fråga och som det på den tiden egentligen inte fanns något seriöst lo-

giskt svar på. Av i den här rapporten analyserade exempel går det dock att, något förenk-

lat, svara på frågan: 

”Det beror troligen på att vi tillämpar parametrar på säkra sidan i våra stabilitetsberäk-

ningar, på grund av att vi inte har tillräckligt vetenskapligt underlag eller experimentellt 

mätningsunderlag för att använda andra parametrar, men också för att det anses vara för 

dyrt att utföra kvalificerade geotekniska fält- och laboratorieundersökningar som kan ge 

bättre underlag” alternativt ”Vi dimensionerar banunderbyggnaden för de framtida 

tåglaster som kan förväntas under den närmaste 100-årsperioden”. 

Nedan beskrivs därför olika typer av utvecklingsprojekt, forskningsprojekt och praktiska 

åtgärder för att höja kunskapsnivån vad gäller parametrar till stabilitetsberäkning av be-

fintliga järnvägsbankar, men även åtgärder för att höja kvalitetsnivån och omfattningen 

på de geotekniska utredningar som Trafikverket handlar upp av geokonsultbranschen.  

Det är inte möjligt att bestämma de totala ekonomiska vinningar som kan erhållas av 

nedanstående förslag på projekt räknat i kronor, utan att studera verkliga exempel. Det 

har inte kunnat utföras inom föreliggande projekt. I rapporten Egenskapsförändringar 

med tid under befintliga bankar, Huvudrapport (Lundström och Dehlbom, 2019a) ges i 

Kapitel 8 ett enkelt exempel på ekonomiska vinningar. I rapporten görs en översiktlig be-

dömning av de ekonomiska effekterna av att tillämpa indata från kvalificerade geotek-

niska fält- och laboratorieundersökningar jämfört med användning av underlag från kon-

ventionella geotekniska undersökningar, vid dimensionering av förstärkning med avse-

ende på stabiliteten. Exemplet avser en låg befintlig bank på plan mark med begränsat 

lerdjup. För detta enkla fall med olika omfattning av tryckbanksförstärkning erhålls en 

avsevärd kostnadsbesparing för de geotekniska åtgärderna vid användning av kvalifice-

rade geotekniska indata. 
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10.1 Utvecklingsprojekt avseende tåglaster 

Linjelastens statistiska fördelning på olika bansträckor i det svenska järnvägsnätet 

För att få korrekt kunskap om linjelastens och axellastens statistiska fördelning inklusive 

maxbelastning på olika järnvägssträckor inom landet, bör en teoretisk analys göras med 

ledning av den grafiska tidtabellen för persontåg och tåglistor (tåglängd och total tågvikt) 

för godståg, med hjälp av Trafikverkets trafikledningskompetens. Statistisk fördelning tas 

fram på samma sätt som redovisas i Figur 3-7 och Figur 3-8. Detta utförs förslagsvis för 

en trafikeringstid av cirka ett år. Det är viktigt att tunga transporter redovisas separat så 

att man skiljer på långsträckta laster och laster med begränsad längd. Förslagsvis görs 

detta för de viktigaste stambanorna. Förslag på analysställen visas i Figur 10-1. 

Figur 10-1. Förslag på lokaler för analys av linjelastens statistiska fördelning i det svenska järn-

vägsannätet. 

Malm banan 

Botniabanan/Ådalsbanan 

Norra Stam banan  

Ostkustbanan 

Mälarbanan 

Bergslagsbanan 

Södra stam banan  

Norge/Vänernbanan  

Västkustbanan 

Södra stam banan  

Västra stam banan 
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Överlastning av godståg 

För att hänsyn ska kunna tas till vilken överlastning av godståg som sker i verkligheten 

vid järnvägstransporter inom det svenska järnvägsnätet, rekommenderas att mätstationer 

installeras på samma ställen som visas i Figur 10-1. En inledande utredning/utvecklings-

projekt bör utföras för att specificera den lämpligaste mätmetoden för mätning av axel-

laster. Eftersom ett tågsätt omfattar ett stort antal axlar, måste utvecklingsarbete utföras 

så att uppmätta axellaster kan räknas om automatiskt till en uppmätt linjelast. Jämförelse 

kan sedan utföras med teoretiska axellaster och linjelaster sammanställda i ”Linjelastens 

statistiska fördelning på olika bansträckor i det svenska järnvägsnätet” enligt ovan. 

Dynamisk förstoringsfaktor och spänningar i banunderbyggnaden vid tågbelastning 

För att undersöka hur stor dynamisk lastökning som erhålls i banunderbyggnaden på 

grund av ojämnheter i kontakten hjul-räl rekommenderas att mätningar utförs med verti-

kala och horisontella jordtrycksmätare på olika djup under sliper. Det rekommenderas 

även att accelerometrar, jordrörelsemätare och portrycksmätare installeras på olika djup i 

banunderbyggnaden. Vid sektionerna bör även accelerometrar och spårrörelsemätare in-

stalleras i räl och sliper som jämförelse med uppmätta värden i banunderbyggnaden. In-

stallationen måste göras på nybyggnadssträckor alternativt där större ombyggnader av 

banunderbyggnaden utförs i befintlig bana. Det krävs således ett planeringsarbete för att 

kunna utföra installation av mätutrustning i samband med entreprenadarbetena. För-

slagsvis installeras mätutrustningen i några sektioner med olika undergrund exempelvis 

bank på kalkcementpelarförstärkt lera eller fast oförstärkt lera, en mycket hög bank, låg 

bank på sand/silt och en skärning på morän eller berg. Sektioner med låg styvhet/låg 

skjuvvågshastighet bör också väljas där eventuella dynamiska laster på grund av accele-

rationer i överbyggnad, underbyggnad och undergrunden kan undersökas.  

Belastning utgörs dels av tåg med specificerade ”skador” som körs i olika hastighet, dels 

av den ”normala” tågtrafiken. I det första fallet används tåg där hjulen utförs med olika 

rundhet från helt runda hjul till hjul med hjulplattor av olika storlek, se Figur 3-20. Tågen 

framförs med olika hastighet och mätningar utförs även för stillastående belastning. I det 

andra fallet görs uppföljning av spänningar, deformationer och portryck under en längre 

tidsperiod för den ”normala” tågtrafiken på sträckan. För sektioner med låg styv-

het/skjuvvågshastighet, där undersökning ska göras av eventuella dynamiska laster på 

grund av accelerationer i överbyggnad/underbyggnad/undergrund, utförs provningen 

även med snabbtåg som framförs i olika hastighet. 

Som inledning på projektet bör det utföras en noggrann utredning för att sammanställa 

de senaste årens utveckling av jordtrycksmätningsutrustning, så att den idag bästa möj-

liga mätutrustningen används och att utrustningen installeras på ett sätt som kan anses 

ge trovärdiga mätresultat. Eftersom det finns en del äldre erfarenheter avseende tveksam-

heter i resultat från portrycksmätning vid tågpassage, bör även en utredning utföras avse-

ende trovärdigheten i portrycksmätning vid snabba belastningar och om mätutrustningen 

påverkas av vibrationer i undergrunden.   
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Det bör också göras en analys av mätningar från de hjulskadedetektorer som finns instal-

lerade på olika ställen efter det svenska järnvägsnätet. Från mätningarna bör det vara 

möjligt att dokumentera om hjulplattor normalt endast uppträder på enskilda hjul i ett 

tågsätt eller om de kan uppträda på ett flertal hjul i tågsättet, vilket krävs för att linje-

lasten ska öka på grund av dynamisk förstärkning. 

10.2 Utvecklingsprojektet avseende statiska materialparametrar och 
3-dimensionella effekter

Vilojordtryckskoefficienten K0 

Forskningsprojekt bör genomföras för att ta fram trovärdiga empiriska ekvationer och 

mätmetoder för att beräkna och mäta 𝐾0 i naturlig obelastad lera/gyttja/sulfidlera och

som gäller både för plan mark och i slänter samt ekvationer som är tillämpliga under be-

fintliga bankar. Det rimligaste är att utgå från några av de ekvationer eller mätmetoder 

som presenteras i avsnitt 7.3: 

• empirisk ekvation baserad på förhållandet mellan vertikalt och horisontellt för-

konsolideringstryck och OCRV,

• empirisk ekvation baserad på friktionsvinkeln bestämd med dränerade triaxial-

försök (eller vidareutvecklad empiri) och OCRV,

• empirisk ekvation baserad på konflytgränsen och OCRV,

• empirisk ekvation baserad på dilatometerförsök.

och ta fram erforderliga korrektioner, så att ekvationerna ger en acceptabel spridning 

jämfört med uppmätta värden. Utvecklingsarbetet bör baseras på jämförelser med jord-

trycksmätningar under och utanför bankar samt exempelvis med hjälp av provning i den 

specialbyggda jordtryckstriaxialcell som beskrivs av Olsson (2013). Eftersom 𝐾0 påverkas

väsentligt av OCRV är det viktigt med högkvalitativt underlag från CRS-försök och por-

trycksmätning. Det är också viktigt att ta hänsyn till att vilojordtryckskoefficienten avser 

REKOMMENDATIONER 

Sammanställning bör göras av axellastens och linjelastens teoretiska statistiska 

fördelning för ett antal järnvägssträckor inom det svenska bannätet. 

Mätning av verklig överlast bör utföras med avseende på axellast och linjelast för 

ett antal järnvägssträckor inom det svenska järnvägsnätet.  

Mätprojekt bör utföras för att undersöka vilka dynamiska förstärkningsfaktorer 

som erhålls i banunderbyggnaden på grund av hjulplattor och på grund av reso-

nanseffekter vid höga hastigheter. 
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in-situspänningar som en konsekvens av ”långtidsbelastning”, när jämförelser görs med 

provningsmetoder som utförs under relativt kort tid. 

Undersökningen bör göras i olika lerlokaler i Sverige, både under och utanför befintliga 

järnvägsbankar: västkusten runt Göteborg och norra Bohuslän, östkusten runt Mälaren 

och ned mot Linköping/Norrköping samt olika lokaler efter norrlandskusten från Gävle 

till Luleå. 

Egenskaper hos bankfyllning i befintliga järnvägsbankar 

För att kunna göra relevanta jämförelser mellan bankfyllningens och lerans töjning vid 

brott för en befintlig järnvägsbank samt bankmaterialets tunghet måste provtagning och 

laboratorieförsök utföras.  

Gel-Push provtagare, Geobor S och Sonic Borrning är tre provtagningsmetoder som är 

möjliga att använda för ”någotsånär ostörd” provtagning av bankfyllning. Dessa metoder 

bör testas för provtagning i befintliga järnvägsbankar.  

Om ovanstående utförs för ett antal befintliga järnvägsbankar, är det möjligt att erhålla 

underlag för att analysera samverkan mellan fyllning och lera vid brott med hjälp av nu-

meriska analyser. Baserat på dessa analyser bör det finnas underlag att ta fram rekom-

mendationer om de parametrar som erhålls genom konventionell sondering och tillhö-

rande tabellverk, se exempelvis Tabell 7-2, kan användas eller om korrigering av frikt-

ionsvinkeln erfordras. 

Torrskorpelera 

För att ta fram en erfarenhetsdatabas när det gäller torrskorpeleras hållfasthetsegen-

skaper, styvhetsegenskaper och töjning vid brott bör provtagning och triaxialförsök utfö-

ras på torrskorpelera under och utanför, i storleksordningen 5 – 10 befintliga järnvägs-

bankar. Provtagning utförs under och utanför befintliga bankar med undersökning av 

makrohållfastheten på grund av sprickor och mikrohållfastheten för det intakta jord-

materialet mellan sprickorna. På prover utanför bank utförs även passiva triaxialförsök. 

Utanför bank bör provning även utföras med plattförsök för att undersöka makrohållfast-

heten, förslagsvis och i princip enligt de undersökningar som utfördes av Lefebvre et al. 

(1986). 

3-dimensionella effekter

Det kan konstateras att det saknas rekommendationer och praktiskt användbara ekvat-

ioner avseende hur ändyteeffekter ska beaktas i bankfyllningsmaterial av friktionsjord vid 

tredimensionell stabilitetsberäkning av befintliga järnvägsbankar. Frågeställningen borde 

vara möjlig att lösa genom litteraturstudier av internationell forskning i kombination med 

numeriska analyser. Detta arbete bör också ge värdefull information avseende analys av 

släntstabilitet för silt- och sandslänter.   

En utredning bör även utföras avseende 3D-beräkningar av befintliga järnvägsbankar för 

korta tunga transportlaster, med målsättningen bör vara att utveckla en förenklad beräk-

nad beräkningsmetodik. Utveckling av beräkningsmetodiken bör baseras på 



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

290 (306) 

tredimensionella numeriska analyser, på samma sätt som redovisas i rapporten Frischakt 

(släntschakt) i lös lera med nyttjande av 3D-effekten (Edstam, 2021). 

Laboratoriemodellprovning 

Det skulle vara ett stort steg framåt för förståelsen av hur ett järnvägsbanksbrott på lera 

uppstår och utvecklas om laboratoriemodellprovning kunde göras som simulerar ett brott 

hos en befintlig järnvägsbank med konsoliderad lera under banken och lös lera utanför 

banken, ungefär som de försök på torv som redovisas av Vesterberg et al. (2020), se 

Figur 10-2. Det är givetvis en utmaning att få till modellen med de varierande egenskap-

erna på jordlagren. Ett sätt skulle kunna vara att förbelasta den del av leran där banken 

ska placeras så att hållfasthetsökning sker i leran. Sedan påförs bankfyllningsmaterial 

som ”förpackats” mot ett fast underlag. Belastning kan sedan utföras statiskt eller cykliskt 

med olika belastningshastighet. Laboratoriemodellförsöken kan sedan jämföras med re-

sultat från numerisk modellering. Man skulle även kunna undersöka möjligheten att ge-

nomföra centrifugförsök vid något utländskt laboratorium. 

REKOMMENDATIONER 

Forskningsprojekt bör utföras för att vidareutveckla empiriska ekvationer för att 

beräkna jordtryckskoefficienten K0.  

Undersökningar bör utföras med syfte att rekommendera lämplig praxis avseende 

befintliga bankfyllningars hållfasthetsparametrar vid stabilitetsberäkning.  

Litteraturstudier, teoretiska analyser och numeriska analyser bör utföras som un-

derlag för framtagning av förenklad beräkningsmetodik avseende 3D-beräkningar 

av befintliga järnvägsbankar för korta tunga transportlaster samt praktiskt an-

vändbara ekvationer för hur ändyteeffekter ska beaktas i bankfyllning vid tredi-

mensionella stabilitetsberäkningar av befintliga järnvägsbankar.  

Undersökningar bör utföras på torrskorpelera under och utanför befintliga järn-

vägsbankar för att skapa en tydligare praxis avseende hållfasthetsbestämning. 

Laboratoriemodellförsök bör utföras på material från befintliga bankar för att öka 

förståelsen för hur ett järnvägsbanksbrott kan utbildas.  
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Figur 10-2. Laboratoriemodellförsök (provstorlek 1 x 0,5 x 0,25 m3) på torv (Vesterberg et al., 

2020). 

10.3 Utvecklingsprojektet avseende cykliska materialparametrar 

Enstaka maxbelastning 

Det erfordras forskningsinsatser för att högre odränerad skjuvhållfasthet ska kunna till-

lämpas för korttidsbelastning. Det bör således tas fram empiriska ekvationer som kan re-

latera resultat från standardiserade konsoliderade odränerade direkta skjuvförsök och 

konsoliderade aktiva triaxialförsök till olika belastningstider, som verifierats för svensk 

lera. Som underlag för empiriska relationer bör undersökningar göras i olika lerlokaler i 

Sverige, både under och utanför befintliga järnvägsbankar: västkusten runt Göteborg och 

norra Bohuslän, östkusten runt Mälaren och ned mot Linköping/Norrköping samt olika 

lokaler efter norrlandskusten från Gävle till Luleå. 

Cyklisk nedbrytning 

Att tillämpa cyklisk nedbrytning som ett praktiskt verifieringsfall avseende befintliga 

järnvägsbankars stabilitet är inte rimligt. Dels krävs omfattande indata från cykliska för-

sök, dels finns ingen praktisk tillämpbar och verifierad beräkningsmetodik. Däremot är 

det ett högst relevant dimensioneringsfall med avseende på sättningar på grund av cyklisk 

belastning och tillhörande spårlägesfel.  

För att höja kunskapsnivån när det gäller cyklisk nedbrytning/förstyvning av lera under 

en befintlig järnvägsbank rekommenderas att undersökningar utförs av lera under och ut-

anför de bankar som testberäknats i denna rapport, Fellingsbro och Fänninge. Försöken 

bör i princip utföras enligt den beskrivning som görs i avsnitt 6.3.  



Statens geotekniska institut 2021-12-14 
1.1-1910-0663 

292 (306) 

Indirekt metodik för att analysera sättningsrisk/spårlägesfel på grund av tåglast med 

olika hastighet, som tillämpas vid Deutsche Bahn, baserat på en kombination av skjuv-

vågsmätning, vibrationsmätning och geodynamiska beräkningar bör analyseras och vid 

behov vidareutvecklas för svenska förhållanden.  

10.4 Utveckling av normer och undersökningspraxis för befintliga 
järnvägsbankar 

I rapporten Egenskapsförändringar med tid under befintliga bankar, Rekommendationer 

(Lundström och Dehlbom, 2019b) ges förslag på metodik för bestämning och verifiering 

av egenskaper under befintliga järnvägsbankar omfattande bland annat följande beräk-

nings-, fält- och laboratoriemetoder: 

• Metod för beräkning av hållfasthet under bank, baserad på lerans egenskaper ut-

anför bank.

• Laboratoriemetod för bestämning av lerans hållfasthet under bank, baserad på

provning av ostörda prover utanför bank.

• CRS-försök, odränerade direkta skjuvförsök, odränerade aktiva triaxialförsök och

rutinförsök på prover utanför och under bank.

• CPT-sondering.

Rekommendationerna är fullt möjliga att använda som underlag av Trafikverket vid upp-

handling av geotekniska fält- och laboratorieundersökningar för stabilitetsutredningar för 

befintliga järnvägsbankar. För att utveckla en ny och vedertagen branschpraxis, som höjer 

kvalitetsnivån när det gäller undersökning av befintliga järnvägsbankar med avseende på 

stabilitet, är det dock ingen nackdel om det tas fram en vägledning som accepterats och 

diskuterats av branschen. Det rekommenderas att denna vägledning även bör omfatta råd 

avseende undersökningar och utredning av befintlig järnväg med avseende på bärighet, se 

(Dehlbom et al., 2018). Vägledningen bör på sikt uppdateras med råd baserade på de ut-

vecklingsprojektet som beskrivs i avsnitt 10.1 till 10.3. Det är viktigt att även ta hänsyn 

REKOMMENDATIONER 

Ett forskningsprojekt bör utföras för att relatera den odränerade skjuvhållfast-

heten till belastningstiden. 

Cykliska långtidsförsök bör utföras på lera under och utanför befintliga järnvägs-

bankar för att höja kunskapsnivån när det gäller nedbrytning/förstyvning av lera 

på grund av cyklisk belastning från tågtrafik. 

Den tyska indirekta metodiken för att analysera sättningsrisk/spårlägesfel på 

grund av cyklisk tåglast bör analyseras.  
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till de riskbaserade dimensioneringssätt, som bland annat beskrivs i Trafikverkets Hand-

bok - Riskanalys vald järnvägssträcka (Trafikverket, 2017c). 

På sikt och efter genomförande av ett antal forsknings- och utvecklingsprojekt, rekom-

menderas att specifika tåglaster och verifieringsmetodik tas fram för tillståndsbedömning 

med avseende på stabiliteten: 

• Tillämpa partialkoefficientmetoden enligt TK Geo 13 med karakteristisk tåglast 

80 kN/m med oändlig lastutbredning för linjekategori D4 och E4 samt 64 kN/m 

för linjekategori C2, D2 och E2. Använd storlek på lastkoefficienten γF baserad 

på resultat från de projekt som föreslås i avsnitt 10.1. Vid val av storlek på parti-

alkoefficient ska även beaktas last från verkliga tunga transporter, där ändyteef-

fekten i bankfyllning medtas i stabilitetsberäkningen. 

• Tillämpa ett permanent lastfall omfattande banklasten, där långtidsegenskaper 

på jordmaterial används. 

• Tillämpa ett variabelt lastfall omfattande banklast och tåglast, där jordens kort-

tidshållfasthet för maximal tåglast beaktas beroende av belastningstid (hänsyn 

måste tas till om det är järnvägsstation, bangård, mötesstation eller ute på ba-

nan). 

Det rekommenderas att en metodik utvecklas baserad på direkta eller indirekta metoder 

för prognostisering av sättningar i befintliga banor på grund av cyklisk tåglast.    

Det rekommenderas att inga förändringar görs av tåglastförutsättningar (linjelast) som 

underlag för nybyggnadsprojektering eller projektering av större ombyggnadsprojekt. När 

det gäller dimensionering med avseende på boggilast/axellast, framgår av avsnitt 3.7.7 att 

den tunga transportlasten enligt SS-EN 1991-2 innefattas av boggilast enligt TK Geo 13, 

vilket gör att inga förändringar erfordras.  

 

 

 

  

REKOMMENDATIONER 

En vägledning bör tas fram avseende utförande av geotekniska fält- och laboratori-

eundersökningar som underlag för geotekniska analyser av befintliga järnvägar 

 

Långsiktigt arbete med utveckling av specifik metodik för tillståndsbedömning av 

befintliga järnvägsbankar med avseende på stabiliteten rekommenderas.  

 

Utveckling av metodik med direkta eller indirekta metoder för prognostisering av 

sättningar i befintlig järnväg, på grund av cyklisk tåglast bör utföras.    
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10.5 Genomförande av utvecklingsprojekt 

Många av ovan föreslagna projekt kräver omfattande indata från banor vid olika geolo-

giska lokaler, bankar med olika geometrier etc. för att relevanta slutsatser ska kunna dras 

från undersökningarna. För att erhålla stora mängder indata till olika utvecklingsprojekt 

rekommenderas att projekten samordnas med de undersökningar som görs för olika 

byggprojekt inom Trafikverket.  
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