3
Tensioni nei terreni
3.1- Applicazione della meccanica del continuo ai mezzi granulari

Per poter utilizzare in Geotecnica i metodi di analisi del continuo e relative soluzioni sviluppate dalla Scienza delle Costruzioni, il terreno viene assimilato ad un mezzo continuo. 

Si sostituisce cioè all'insieme dei grani, indipendentemente dalle loro dimensioni, un mezzo continuo e si sostituiscono alle forze intergranulari agenti tra i punti di contatto le tensioni equivalenti del mezzo continuo. Analogamente le deformazioni causate dalle tensioni vengono valutate come se il mezzo granulare fosse un continuo.
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Fig. 3.1 - Forze di contatto tra i granuli

Si consideri per ora terreno asciutto. Con riferimento alla superficie A di fig 3.1, si definiscono tensioni ( e ( del mezzo continuo equivalente (tensioni operative):
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N e T sono cioè la somma delle componenti normali e tangenziali delle forze intergranulari nell’area A.

Le tensioni equivalenti ( e ( non hanno nulla a che vedere con le reali pressioni di contatto tra i grani.  Ad esempio se indichiamo con as (asoildo) la somma delle aree di contatto tra i grani, la pressione media di contatto vale:


[image: image6.wmf]A

N

a

N

s

s

>>

=

s


Poiché as è molto minore di 
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, (s è molto maggiore di ( secondo il rapporto A/as. Mentre nei problemi geotecnici comuni ( ha valori compresi tra 0 e 2 MPa, (s  può avere valori dell'ordine di 1000 MPa.

Il limite superiore di (s è imposto dalla plasticizzazione dei grani (per il quarzo tale limite vale circa 10.000 MPa). Oltre questo valore di (s, la forza trasmessa N può aumentare solo a causa di un aumento dell'area di contatto as. Più i grani sono piccoli, più numerosi sono i punti di contatto e maggiore è as. Perciò, a parità di (, quanto più i grani sono piccoli tanto minori sono le singole forze di contatto. Ad esempio, passando da una ghiaia (D=60 mm) ad un limo fine (D=2 (m) le forze di contatto, a parità di (, diminuiscono di 109 volte (aumenta sia il numero di contatti che l’area di ogni contatto). E’ questo ad esempio il motivo per cui pietrisco  o sabbia possono risultare al tatto pungenti (as piccole, (s alta), mentre, a parità di (, limi e argille risultano morbidi.

Nel seguito si farà sempre riferimento alle tensioni operative σ, ( e non alle tensioni di contatto tra i grani (s.

3.2 - Principio delle tensioni efficaci
Con riferimento ad un'area elementare all'interno di un mezzo poroso saturo, il principio delle tensioni efficaci è espresso dalla formula:
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(3.1)

in cui:

(’ è la tensione normale integranulare o efficace la cui definizione è: quella che viene scambiata attraverso i contatti solidi;

( è la tensione normale totale, inclusiva della pressione dell’acqua, che viene scambiata attraverso la superficie A di fig. 3.1 nel senso indicato nel paragrafo precedente;

u è la pressione dell'acqua o pressione neutra.

Sia (( che ( sono tensioni medie/operative.          

Le tensioni (’ sono chiamate tensioni efficaci poiché‚ da esse dipende il comportamento meccanico dei terreni (resistenza al taglio, deformazioni, ecc.).

La (3.1) è abbastanza intuitiva. Infatti è facile riconoscere che l'attrito tra due corpi (ad es. tra pneumatico ed asfalto in caso di presenza d'acqua) è proporzionale non alla tensione totale (, ma a quella parte di ( che non è sopportata dalla u (l'acqua è incapace di sviluppare, qualunque sia la pressione, resistenza tangenziale), ma che viene scambiata atrtaverso i contatti solidi, ovvero a (-u. 

Tuttavia la (3.1) non è così ovvia come sembrerebbe, essendo scritta in termini di tensioni, laddove le equazioni di equilibrio valgono per le forze. Si vedrà infatti che la (3.1) non è esatta ma contiene una leggera approssimazione.

Segue perciò la dimostrazione della (3.1), anche in considerazione dell'importanza di questo principio.

Si consideri un volume di terreno in cui gli spazi intergranulari siano occupati in parte da aria ed in parte da acqua.

Si considerino due grani a contatto e l'area A somma di as (area di contatto tra i granuli solidi), aw (area di contatto nell'acqua), ag (area di contatto nel gas) ovvero:
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Fig. 3.2 - Terreno parzialmente saturo
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(3.2)

Supponiamo che le proporzioni di as, ag, e aw siano rappresentative della situazione di tutta la massa di terreno.

Dalla fig. 3.2 è facile riconoscere che:

· la risultante N di tutte le forze normali scambiate attraverso B-B vale:
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in cui ( ni è la somma delle componenti normali delle forze che si trasmettono attraverso as, e uw e ug le pressioni dell'acqua e dell'aria.

· la risultante T delle forze tangenziali scambiate attraverso B-B vale:
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in cui ( ti  la somma delle componenti tangenziali di tali forze.

Nella relazione che esprime T si nota l'assenza del secondo e del terzo termine, a causa dell'incapacità dei fluidi a trasmettere sforzi tangenziali.

Dividendo N e T per l’area A e tenendo conto delle definizioni di tensioni (operative) ( e ( definite nel paragrafo precedente:
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(3.3a)
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(3.3b)

A questo punto si introduce la seguente definizione di tensione (normale) efficace o intergranulare (simbolo (’): (’ è il rapporto (ni/A, ovvero quella parte di tensione (normale) che si trasmette attraverso i grani. 

Sostituendo, la (3.3a) assume la forma:
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Le pressioni dell'acqua e del gas uw e ug possono differire tra loro. Però se i terreni sono saturi o quasi saturi (S>90%), caso applicativamente molto frequente e che sarà d’ora in poi il solo caso considerato, ug ( uw ( u. La u è definita pressione interstiziale o pressione neutra (neutra poiché una sua variazione a parità di (’, non ha effetti sul comportamento del terreno). In tal caso la formula precedente diventa:
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Aggiungendo e sottraendo as al numeratore della frazione precedente e ricordando la (3.2) risulta allora:
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Poiché l'area di contatto tra i grani è molto piccola, as/A<<1, l’uguaglianza precedente può scriversi:


[image: image18.wmf]u

+

¢

@

s

s

 

(principio delle tensioni efficaci)

L’approssimazione deriva dal fatto che nei punti di contatto tra i grani, cioè in as, non si esercita la u.

La precedente relazione, detta principio delle tensioni efficaci, esprime la ripartizione della tensione totale normale in pressione u sopportata dal fluido interstiziale, e in tensione (’ sopportata dallo scheletro solido.

Le tensioni tangenziali efficaci sono definite, in analogia alla precedente definizione delle (’, quella parte di tensione (tangenziale) che si trasmette attraverso i grani. Ma poiché la ( totale consta soltanto (Eq. 3.3b) del contributo efficace, (=(’. Le (' non dipendono cioè dal valore di u.

A proposito dell'approssimazione introdotta, as/A(0 si osserva che l'equazione (=(’+u comincia a non essere verificata solo se (’ è maggiore di 20(30 Mpa. Infatti in tal caso, a causa della frantumazione dei grani, as/A può non essere trascurabile. In pratica, per tutte le normali applicazioni ingegneristiche essa può considerarsi esatta.

Va rimarcato il fatto che (’ non è determinabile in base alla sua definizione. La (’ può ottenersi solo mediante il principio delle tensioni efficaci, come differenza (-u, tensioni entrambe determinabili senza particolari difficoltà.

Un esempio di conseguenza del principio delle tensioni efficaci è la instabilità causata da piogge abbondanti (ovvero ad es da una deliberata iniezione di acqua in pressione alla base di un potenziale corpo in frana, fig. 3.3). L'effetto dell'acqua non è quello di "lubrificare" la superficie di scorrimento (l'angolo di attrito, se i grani sono asciutti o bagnati, differisce pochissimo) ma di aumentare le u sulla superficie di scivolamento. Su tale superficie la ( resta costante (o aumenta molto poco per l’aumento di (), ma la (’=(-u risulta diminuita dall'aumento di u. E siccome la resistenza per attrito (o resistenza al taglio, resistenza allo scivolamento) è frutto delle sole tensioni intergranulari (’, la resistenza al taglio diminuisce. Se tale resistenza diventa minore della forza tendente a causare lo scivolamento (pari alla componente secondo il pendio del peso del corpo instabile), lo scivolamento ha luogo. 
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Fig. 3.3 – Scivolamento indotto dall'aumento di u

Per motivi analoghi i battistrada sono progettati in modo da favorire il drenaggio e ridurre la possibilità di entrata in pressione dell’acqua al contatto con l’asfalto.

3.3 - Stato tensionale in un elemento di terreno

Lo stato di tensione in un elemento di un continuo è completamente descritto dal tensore della tensione (ij. In generale ogni punto di un continuo è soggetto ad un tensore (ij diverso. A causa della simmetria dovuta alle condizioni di equilibrio ((ij=(ji) detto tensore è definito dalle sei componenti: (x, ( y, ( z, (xy, (xz, (yz.

Dal carattere tensoriale delle tensioni discende l'esistenza di un particolare sistema di riferimento tale che le ( perpendicolari ai tre assi sono nulle. In questo caso le sei componenti si riducono alle tre tensioni (in tal caso chiamate principali) (1, (2, (3. Tuttavia in tal caso è necessaria la conoscenza dei tre coseni direttori che individuano gli assi principali (per un totale di sei informazioni come nel caso precedente).

In Geotecnica le tensioni di compressione si assumono per convenzione positive, essendo di gran lunga le più frequenti. Gli sforzi di taglio sono positivi quando tendono a ruotare l'elemento in senso antiorario. Le tensioni principali massima, intermedia e minima sono rispettivamente: (1 ( (2 ( (3.

Sempre lavorando nel sistema degli assi principali, il tensore può essere scomposto nella somma di un tensore isotropo (* e di un tensore deviatorico s.

Il tensore isotropo (* (che non dà luogo a sforzi di taglio) ha intensità pari alla pressione media:
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Il tensore deviatorico s ha componenti principali:
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ovvero:
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Descrizione dello stato tensionale prendendo in considerazione solo due delle tre tensioni principali.

In molti casi è sufficiente prendere in considerazione solo due delle tre tensioni principali. Infatti molti problemi geotecnici sono piani o approssimabili a piani (es. rilevati, fondazioni nastriformi, trincee, opere di sostegno) poiché‚ la sezione resta sempre la stessa quando ci si sposta in direzione normale e quindi è sufficiente studiare la sezione tipo che si ripete.

(I problemi citati sono ‘a deformazione piana’, poiché‚ la (, e non la (, normalmente alla sezione, è nulla, a causa dell'opposizione delle sezioni adiacenti, che si trovano in una uguale situazione. I problemi citati non sono problemi ‘a tensione piana’. Problemi a tensione piana, ovvero tensioni normali nulle nella terza direzione, sono ad es. quelli delle lastre sottili).

Nei problemi ‘piani’ menzionati le tensioni principali (1 e (3 si trovano in generale nel piano della sezione tipo, mentre (2 (intermedia) agisce normalmente alla sezione.

Come si vedrà quando si tratterà dei criteri di rottura, l’entità della tensione intermedia (2 è scarsamente influente sulla rottura, che invece dipende essenzialmente da (1 e (3. Spesso perciò si utilizzano metodi di descizione dello stato tensionale in cui non è rappresentata (2.

E` per questo che nei problemi piani menzionati è in generale sufficiente lavorare solo con le tensioni agenti nel piano della sezione tipo.

Nel caso di problemi assialsimmetrici (si considerino ad es. i punti sotto il centro di un carico circolare) le due tensioni orizzontali principali sono uguali. In tal caso sono solo due le tensioni principali diverse tra loro, entrambe contenute in una sezione passante per l'asse (tutte le sezioni passanti per l’asse si trovano in condizioni identiche). In tali problemi l'attenzione si concentra su una di tali sezioni e su (1 e (3 in esse contenute. Anche sui provini sottoposti a prova triassiale (di cui si parlerà più avanti) dato il modello costruttivo delle apparecchaiture di routine, le due tensioni orizzontali che sono principali sono tra loro uguali.

Quindi nella prova triassaile la tensione intermedia (2 sarà uguale a (1 se la prova viene condotta con incremento di pressione verticale, pari a (3 se la prova viene condotta con incremento di pressione in cella. Comunque sia, poiché (2 ha scarsa influenza nel determinare la rottura, che dipende quasi esclusivamente da (1 e (3 la rappresentazione dello stato tensionale mediante (1 e (3 è in generale adeguata.

In alternativa alla coppia (1, (3 si usano spesso gli invarianti di tensione p e q:
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L'invariante q è la componente rappresentativa del livello di taglio presente nell'elemento (q= (max). 

Gli invarianti p e q sono rispettivamente i valori di ( e ( sul piano in cui la ( è max.

Il termine ‘invarianti’ si riferisce al sistema di riferimento. Infatti p e q (( e ( sul piano in cui la ( è max) non variano al ruotare degli assi di riferimento.

(Va osservato che in ogni punto del terreno si ha in generale una diversa coppia (1, (3 (ovvero p, q), quindi le rappresentazioni di cui si sta trattando si riferiscono ciascuna ad un punto) (*** ricollocare e cancellare ***).

3.4 - Rappresentazione dello stato tensionale median-te i cerchi di Mohr
Per ogni punto di un continuo passano infiniti piani. Su ciascuno di essi agiscono una ( e una (, che variano al variare della giacitura considerata. Questo capitolo mira a risolvere: (a) Note le tensioni su due piani perpendicolari trovare le tensioni su qualsivoglia altro piano (passante per lo stesso punto); (b) Esprimere con una rappresentazione graficamente efficace l'insieme delle coppie ( e ( su tutti i piani (passanti per lo stesso punto).
La figura sottostante mostra come ricavare le tensioni (( e (( su un piano generico note le due tensioni principali (1, (3. Le tensioni (( e ((  sono ottenibili imponendo l' equilibrio verticale e orizzontale (due equazioni di equilibrio nelle due incognite (( e (() del triangolino (di spessore unitario).

[image: image25.png]



Notare che (( e (( agiscono sull’ipotenusa, quindi le forze N e T agenti sull’ipotenusa stessa si ottengono moltiplicando (( e (( per la sua lunghezza c. Le forze sui cateti valgono (1(a e (3(b. Imponendo l’equilibrio delle forze agenti sui tre lati in direzione verticale e orizzontale, si ottengono i seguenti valori di (( e (( :
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(3.4a)
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(3.4b)
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NOTA. Le eq precedenti presuppongono la conoscenza delle tensioni principali e la loro direzione. Si precisa che ( è l'angolo (misurato in senso antiorario) di cui deve ruotare il piano su cui agisce (1 ((max) per sovrapporsi al piano della giacitura desiderata. Ad es per il caso rappresentato in figura, se si vogliono calcolare (( e (( agenti sul piano A-A, dovrà introdursi il valore di ( indicato in figura.

Come messo in evidenza da Mohr, i termini finali di queste due equazioni descrivono nel piano (p, q), al variare di (, un cerchio (cerchio di Mohr). A ciascun valore di stato tensionale corrisponde un punto del cerchio le cui coordinate (( e (( rappresentano le tensioni agenti sul piano inclinato di (.

Esempio: Si faccia riferimento all'elemento A in fig. 3.4a. La verticale per A è una direzione principale per simmetria. Le altre due direzioni principali sono : una l'orizzontale ((3), l’altra perpendicolare al disegno ((2, intermedia). (In elementi quali B le direzioni principali saranno diversamente inclinate). Supponendo (v>(h, (1=(v e (3=(h. Il cerchio di Mohr relativo all'elemento A è quello indicato in fig. 3.4b. Esso è costruito riportando sull'asse delle ascisse i due punti di coordinate ((1,0) e ((3,0) (le ( sono nulle) e tracciando il cerchio il cui diametro è definito da tali punti. Va quindi individuato il polo P. A tal fine si può seguire la seguente regola pratica:
[image: image28.png]Rilevato





	[image: image29.png]Cerchio di





	[image: image30.png]





Fig. 3.4 – (a) Schema di esempio. (b) Cerchio di Mohr che descrive lo stato tensionale nel punto A. (c) Tensioni agenti sul piano inclinato di (
Riconoscimento del polo:

1. scegliere uno (qualunque) dei punti utilizzati per costruire il cerchio;

2. tracciare per tale punto la parallela al piano su cui agiscono le tensioni che tale punto rappresenta;

3. l’intersezione con il cerchio è il polo.

Ad es nel presente caso se si sceglie il punto di ascissa (3, va tracciata la parallela al piano verticale (su cui agisce (3), l'intersezione con il cerchio che si ottiene è proprio in quel punto di ascissa (3. Se invece si sceglie il punto di ascissa (1, va tracciata la parallela al piano orizzontale (su cui agisce (1). L'intersezione con il cerchio è ancora il punto di ascissa (3 che si conferma quindi come polo P. 
Una volta trovato il polo P, si traccia per esso la parallela al piano inclinato di ( su cui interessano le tensioni. Le coordinate (( e (( del punto intercettato sul cerchio sono le tensioni ricercate.

NOTA. E' del tutto indifferente ricavare le tensioni (( e (( per via analitica mediante le eq. (3.4a) e (3.4b) oppure per via grafica (equivalente) mediante il cerchio di Mohr. Il risultato è identico.

Un importante vantaggio del cerchio di Mohr è quello di fornire una visione globale delle tensioni agenti su ciascun piano del fascio passante per un punto del continuo.

Si noti che, per l'esempio considerato, tracciando dal polo una retta a 45°, il punto intercettato è l'apice del cerchio, dove la ( è massima. Cioè quando le tensioni principali sono verticale ed orizzontale (ad es. nelle prove triassiali) il piano su cui agisce la ( max è quello a 45°. In generale p e q possono essere visti come (, ( presenti sul piano a 45° rispetto alle direzioni principali con q=( max.

La coppia di informazioni (1, (3 è equivalente alla coppia p, q. Infatti noti (1 e (3 si possono determinare p e q sia per via analitica che grafica con i metodi visti in precedenza. Se invece sono dati p e q: (1=p+q, (3=p-q.  Ovvero graficamente, tracciato l'apice del cerchio di coordinate p e q, (1 e (3 si ricavano o tracciando l'intero cerchio o semplicemente abbassando dall'apice due rette a 45° fino ad intersecare l'asse delle ascisse (fig. 3.5).
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Fig. 3.5 - Determinazione delle (1 e (3 note le coordinate p e q
Esercizi sui cerchi di Mohr

In generale il primo passo è quello di tracciare il cerchio di Mohr. Se i dati forniti sono sufficienti, il cerchio è identificabile senza problemi (ricordare la convenzione: le ( sono positive se tendono a far ruotare l’elemento in senso antiorario). In generale il secondo passo è il riconoscimento del polo (si vedano le indicazioni già fornite).

(Esempio 1 

Dato: l’elemento raffigurato.

Determinare: le tensioni agenti sul piano B-B.
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Fig. 3.6 – Schema Esempio 1
1. Localizzare sul piano di Mohr ((, () i punti di coordinate (40,0) e (20,0);

2. si disegni il cerchio di Mohr mediante questi due punti che ne definiscono il diametro;

3. per trovare il polo si tracci, a partire dal punto (20,0), la retta parallela al piano sul quale agisce la sollecitazione (20,0) (orizzontale). Oppure: si tracci, a partire dal punto (40,0), la retta parallela al piano sul quale agisce la sollecitazione (40,0) (verticale). Per entrambi i casi l’intersezione con il cerchio individua il punto P come polo;

4. dal polo P si tracci la retta B'B' parallela al piano BB;

5. le coordinate del punto X, intersezione di B'B' con il cerchio di Mohr, rappresentano le tensioni agenti sul piano BB. (Si ricordi che per convenzione, in Geotecnica, le ( positive sono quelle di compressione, e le ( positive sono quelle che tendono a far ruotare l'elemento in senso antiorario).

(Esempio 2
Dato: l’elemento raffigurato.

Determinare: tensioni agenti sul piano orizzontale D-D. 
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Fig. 3.7 – Schema Esempio 2

1. Localizzare sul piano di Mohr ((, () i punti di coordinate (40,0) e (20,0);

2. si disegni il cerchio di Mohr mediante questi due punti che ne definiscono il diametro;

3. per trovare il polo si tracci, a partire dal punto (20,0), la retta parallela al piano  sul quale agisce la sollecitazione (20,0) (A'A'). Oppure: si tracci, a partire dal punto (40,0), la retta parallela al piano sul quale agisce la sollecitazione (40,0) (C'C'). Per entrambi i casi l’intersezione con il cerchio individua il punto P come polo;

4. dal polo P si tracci la retta D'D' parallela al piano DD;

5. le coordinate del punto X, intersezione di D'D' con il cerchio di Mohr, rappresentano le tensioni agenti sul piano DD.

(Esempio 3
Dati arbitrariamente (, ( su due piani arbitrari passanti per un punto: è determinato il cerchio di Mohr? Se sì trovare il polo.

1. Individuare i due punti sul piano di Mohr

2. Tracciare il cerchio avente centro sull’asse orizzontale e passante per i due punti

3. Il polo andrebbe identificato con il procedimento sopra ricordato. Però se si parte dal primo o dal secondo punto, si trovano in generale due poli distinti (inaccettabile). Ciò poiché quattro informazioni sono troppe (se una non è scelta in dipendenza delle altre). Ad esempio la ( sul secondo piano anziché assegnata potrebbe determinarsi per tentativi, essendo quella che produce la coincidenza tra i ‘due poli’.
NOTA. Per contro, se si assegnano (a,( arbitrarie su un piano e (b,-( sul piano ortogonale (le ( confluenti su uno spigolo hanno valore opposto, quindi i punti sul cerchio di Mohr sono diametralmente opposti) il polo risulta univocamente definito.
(Esempio 4

Dati: un provino di sabbia, sottoposto ad una prova di taglio diretto con (v=100 kPa, ha raggiunto la rottura per (f = 50  kPa.

Trovare: (ff, (ff, (’. Tracciare il cerchio di Mohr. Individuare il polo ipotizzando che il piano orizzontale sia il piano di rottura. Trovare: le tensioni principali a rottura (1f, (3f, e i piani su cui esse agiscono / direzioni principali.

Da notare: 

a) Nelle sabbie (c(=0) la retta di rottura (o inviluppo di Mohr) passa per l’origine.

b) A causa di concentrazione di sforzi nella scatola di taglio la reale superficie di rottura non è perfettamente orizzontale ma lievemente a dente di sega. Tale deviazione è però molto modesta e viene qui ignorata. 

c) I due pedici ff (f=rottura) a ( e ( hanno significato rispettivamente di “quando l’elemento ha raggiunto la rottura” e “sul piano di rottura”. Infatti in generale ( e ( sono tensioni generiche. Se l’elemento è a rottura, il primo suffisso f evidenzia tale circostanza. D’altra parte i piani passanti per l’elemento che ha raggiunto la rottura sono infiniti, mentre è uno solo il piano dalla combinazione (, ( più sfavorevole, combinazione che ha causato la rottura. Se ci si riferisce alle tensioni per l’appunto su tale piano, esse si designano con i due pedici  ff.
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Fig. 3.8 – Schema Esempio 4

1. Poiché il provino è a rottura, e il piano orizzontale è quello nel quale si verifica la rottura, (v=100 kPa e (f  = 50 kPa sono proprio le (ff, (ff;
2. Tracciare nel piano (, ( il punto Z di coordinate (ff =100 kPa e (ff  = 50 kPa. Poiché in sabbia c'=0, l'inviluppo (retta) di rottura è la retta uscente dall’origine passante per Z.

Quindi (’=arctan(5/10)=26.7°;

3. tracciare il cerchio di Mohr come cerchio tangente alla retta nel punto Z e avente centro sull’asse orizzontale. Infatti il cerchio: (a) deve includere Z, che rappresenta lo stato tensionale di uno dei piani del provino, (b) deve essere tangente all’inviluppo. Infatti né può oltrepassare la retta, né può mantenersi al disotto della retta (non vi sarebbe rottura);

4. per riconoscere il polo: tracciare da Z l’orizzontale (piano su cui agiscono (ff, (ff ). L'intersezione con il cerchio individua il polo P;

5. congiungere il polo con i punti di ascissa (1 e (3. Tali congiungenti sono paralleli ai piani su cui agiscono (1f e (3f.

3.5 - Stato tensionale in caso di presenza d’acqua

In caso di presenza d'acqua il tensore delle tensioni totali può scomporsi nel tensore delle tensioni efficaci e nel tensore isotropo u:
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In presenza di u(0 lo stato tensionale viene rappresentato costruendo nel piano di Mohr sia il cerchio in sforzi totali che quello in sforzi efficaci. I valori di p' e q' che individuano il cerchio in sforzi efficaci sono i seguenti:
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Da queste relazione si desume che, per un certo elemento e ad ogni istante, il cerchio degli sforzi efficaci si ottiene dal cerchio in sforzi totali per traslazione orizzontale verso l'origine della distanza u (mai due cerchi che si riferiscano allo stesso elemento allo stesso istante possono avere diametro diverso, essendo q=q').
Questo risultato era da attendersi ricordando che p e q sono interpretabili come ( e ( sul piano a 45°. Su tale piano, come su tutti i piani, le tensioni normali totali ed efficaci differiscono di u, quelle tangenziali sono uguali.
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Fig. 3.9 – Cerchio in tensioni totali e cerchio in tensioni efficaci

3.5 - Tensioni litostatiche o geostatiche
Sono le tensioni dovute al peso proprio del terreno. Esse sono facilmente esprimibili nel caso in cui la superficie del terreno sia orizzontale e le condizioni del sito siano uniformi in orizzontale.

In tal caso le direzioni orizzontale e verticale sono direzioni principali. 

Tensioni verticali

La pressione verticale totale a ciascuna quota vale:


[image: image42.wmf]å

D

=

i

i

v

z

g

s


dove (i è il peso di volume naturale in ogni strato di spessore (zi.

La pressione efficace verticale alla stessa quota vale (’v = (v -u.

Nel caso frequente di condizioni idrostatiche (ovvero in assenza di moti di filtrazione) u=(whw, essendo hw l'altezza d'acqua sopra il punto considerato. La (’v si può allora ricavare come segue:
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Fig. 3.10 – Determinazione della tensione verticale efficace

Dall'ultima riga risulta che, sempre nell’ipotesi di condizioni idrostatiche, la pressione efficace verticale (’v si può anche ottenere come somma del prodotto ((i(zi (cioè utilizzando il peso di volume naturale) per il terreno sopra la falda e di ((’i(zi (cioè utilizzando il peso di volume sommerso (’= (-(w) per gli strati di terreno sotto il livello livello della falda.

Si noti che, poiché ( è il peso di volume naturale del terreno, nel tratto sopra la falda di altezza pari ad zw, tale peso di volume naturale potrà essere al massimo pari a (saturo se anch'esso è saturo (ad esempio per capillarità), ma potrà essere minore di (saturo se parzialmente saturo. In ogni caso nel prodotto ((z va introdotto il peso di volume naturale (.

Se la falda non è in quiete, ma si è in presenza di moti di filtrazione, la distribuzione delle u non è idrostatica (può determinarsi ad es costruendo la rete di flusso). Se la distribuzione delle u non è idrostatica (quindi non vale u=(whw) è gravemente errato calcolare le (’v utilizzando (’. L'uso di (’ è ad esempio lecito nell’esempio di fig. 3.11a, mentre è errato per valutare (’v nel caso di fig. 3.11b e 3.11c, dove (’v verrebbe sovrastimato grossolanamente perché non terrebbe conto dell'alleggerimento dovuto alla spinta di filtrazione verso l'alto dell'acqua. In tali casi usare (’v = (v -u.
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c)

Fig. 3.11 - Usi e abusi del peso di volume sommerso (’ 

Tensioni orizzontali

A differenza delle tensioni verticali, data l’iperstaticità del problema, le tensioni orizzontali non sono univocamente determinate, ma possono assumere valori in un ampio campo. In genere è possibile stimarne l’entità, almeno approssimativamente, in base alla storia dello stato tensionale.
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Fig. 3.12 - Campo di valori che la (’h può assumere in funzione della grado di preconsolidazione

In generale le tensioni orizzontali vengono espresse in funzione di quelle verticali attraverso il coefficente di spinta laterale a riposo K0, che si definisce:
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E’ da rimarcare il fatto che K0 è definito come rapporto tra tensioni efficaci e non tra tensioni totali. Ad esempio in fig. 3.11a, un innalzamento della superficie marina non sarebbe avvertito dallo scheletro solido, né aumenterebbero  (’v e (’h, ma soltanto la u. Quindi K0 così come definito non varierebbe. K0 sarebbe invece variato se fosse stato definito in termini di tensioni totali.

Nella pratica al simbolo del coefficiente di spinta vengono applicati diversi suffissi, come riepilogato nella tab. 3.1.

	K
	=(’h/(’v 
	coefficiente di spinta generico

	K0
	=(’h/(’v 

(per (h=0)
	coefficiente di spinta a riposo in sito (prima di ogni alterazione e in particolare in assenza di spostamenti orizzontali causati da interventi esterni)

	K0 NC
	=(’h/(’v 

(per (h=0)
	valore di K0 nei depositi normalmente consolidati

	Da notare che K può variare entro i limiti compresi tra Ka (coefficiente di spinta attiva) e Kp (coefficiente di spinta passiva) di cui si tratterà nel capitolo delle spinte. A titolo indicativo per un terreno avente (’=30°: Ka=0.33 e Kp=3. Le spinte orizzontali possibili possono quindi variare in un campo molto ampio.


Tab. 3.1 - Definizioni e simboli per il coefficiente di spinta

Tornando al problema della valutazione delle tensioni orizzontali in sito, si vede che l'introduzione di K0 non fa che spostare il problema sulla stima di K0. Una delle vie più seguite è quella di desumere K0 dalla storia delle sollecitazioni del sito. Infatti per un sito normalmente consolidato (vedasi definizione di seguito) il valore di K0 è generalmente compreso tra 0.4 e 0.6 (mediamente 0.5), per un sito preconsolidato ha valori superiori, talora maggiori di 1.

3.6 - Definizione di terreni normalmente consolidati (NC) e preconsolidati (OC).

Si definiscono terreni normalmente consolidati (NC) quei terreni che non hanno mai subìto nella loro storia un carico superiore a quello che essi sopportano attualmente in sito (ad esempio i terreni del fondo di un lago che si sta riempiendo). Questi terreni sono caratterizzati da resistenze molto basse peraltro crescenti con la profondità; in superficie la loro resistenza è praticamente nulla in quanto soggetti a tensioni bassissime.

Si definiscono terreni preconsolidati (OC) quei terreni che hanno subìto in passato delle pressioni verticali maggiori di quelle attualmente esistenti, ad esempio ad opera di ghiacciai successivamente disciolti, o di strati di terreno successivamente erosi, od anche causati da essiccamento superficiale che produce anch'esso pressioni efficaci che si sommano allo stato tensionale geostatico.

Il terreno ha una sorta di memoria delle vicissitudini tensionali ed in particolare ‘ricorda’ il massimo carico (’v,  max sopportato in passato.

L’entità della preconsolidazione è definita quantitativamente dal grado di sovraconsolidazione, OCR:
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pari al rapporto tra la massima pressione efficace verticale sopportata in passato e la pressione efficace attualmente esistente in sito. Il valore di (’v,max si deduce o da considerazioni geologiche ove disponibili (esempio: dalla massima quota raggiunta in passato dal sedimento) o come valore della pressione corrispondente al ginocchio nella curva e-log(p) ottenuto da una prova edometrica (trattata in dettaglio nel seguito). Il ginocchio deriva dal fatto che il terreno è relativamente rigido per carichi inferiori a quelli già sopportati, molto più compressibile lungo la curva di primo carico.
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Fig. 3.13 – 

Nei terreni naturali K0 è tanto più alto quanto maggiore è il grado di sovraconsolidazione OCR e quanto maggiore è l'indice di plasticità IP. Noti OCR e IP, il valore di K0 può essere stimato mediante il grafico di Brooker ed Ireland (fig. 3.14).
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Fig. 3.14 - Coefficiente di spinta laterale K0 in funzione di IP e OCR.

In alternativa viene usata l’espressione di Schmidt (controllare):
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Si consideri il diagramma w-p in fig. 3.15. Esso mostra come il contenuto in acqua di una miscela semiliquida diminuisca all'aumentare del carico secondo la curva di prima compressione (ramo NC). Durante lo scarico il terreno (OC) riassorbe acqua, ma non in quantità pari a quella che aveva in condizioni NC. Ciò poiché il terreno non è elastico, ovvero una parte delle deformazioni è permanente.  Quindi in due depositi del tutto uguali, eccetto che per essere l'uno NC, l'altro OC, alla stessa profondità (in particolare per ugual valore di (’v) si ha un w distintamente maggiore nel deposito NC.

[image: image59.png]curva vergine
..........  NC




Fig. 3.15 - 

Il motivo del maggiore K0 nei terreni OC è spiegato nella fig. 3.15. Un recipiente contiene dei cunei che vengono caricati. È intuitivo che all'aumentare di (v  aumenta (h. Allo scarico, tuttavia, le (h diminuiscono poco perché i cunei, causa l'attrito reciproco, restano per l'appunto incuneati. Similmente nel terreno si osservano andamento delle (v e (h, ovvero di K0, del tipo indicato nei due grafici (equivalenti). Durante il carico (v e (h aumentano proporzionalmente, allo scarico (h  diminuisce molto meno di quanto diminuisca (v.
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Fig. 3.16 – Andamento di ((h e K0 durante un ciclo di carici e scarico verticale - in condizioni (h =0

La fig. 3.16 illustra le tensioni efficaci verticali e orizzontali in un deposito preconsolidato in due diversi tempi. Dapprima all'epoca del massimo livello raggiunto in passato dal deposito, quindi allo stato attuale. Inizialmente le tensioni ((v e ((h  avevano un andamento triangolare, ((v con pendenza (( e ((h =0.5 ((v. Allo stato attuale ((v cresce ancora con pendenza ((, ma ((h tende a conservare il valore precedente, specialmente in profondità, mentre solo negli strati superficiali è sostanziosamente ridotta. Notare nella figura che in un primo tratto superficiale ((h > ((v ovvero K0>1.
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Fig. 3.17 – Andamenti delle tensioni geostatiche in un sito preconsolidato in epoche diverse.

(Esercizio

Dati: Lo schema di Fig. 3.17 e relativi valori ((’v,max = 1500 kPa è stato ricavato da una prova edometrica).
Trovare per l'elemento evidenziato: OCR, K0, ( v, (h, u, (’v, (’h, p, q. Tracciare i cerchi di Mohr in sforzi totali ed efficaci. Trovare sul piano a 30° dall’orizzontale (, (’, (.
(R. OCR=6, Ko=1.58; ( v=200 kPa; . . . . )
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Fig. 3.18 - Stato di sollecitazione in condizioni litostatiche

Notare che per ricavare (h è necessario anzitutto scorporare u da (v. Quindi si converte ('v in ('h moltiplicandolo per Ko, a livello di tensioni efficaci. Cioè:
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Sarebbe invece errato ricavavare (h=K0(v poiché equivarrebbe ad applicare K0 anche dell’acqua.

3.7 – Evoluzione dello stato tensionale. Percorsi di sollecitazione
Sinora sono state considerate le tensioni geostatiche, prima dell’inizio di qualunque attività di costruzione. Quando tale attività ha inizio lo stato tensionale inizia a variare. Volendo rappresentare i successivi stati di tensione ai quali è sottoposto un elemento di terreno si può tracciare una serie di successivi cerchi di Mohr (fig. 3.19). Tuttavia un diagramma contenente molti cerchi potrebbe diventare illeggibile. Una rappresentazione equivalente, ma più chiara, è ottenibile diagrammando al posto di una moltitudine di cerchi di Mohr solo i loro apici di coordinate p=((1+(3)/2 e q=((1-(3)/2 (fig. 3.19), ottenendo così una curva chiamata percorso di sollecitazione.
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Fig. 3.19 - Variazione dello stato di sollecitazione rappresentato sia mediante successivi cerchi di Mohr sia con il percorso di sollecitazione 

I percorsi di sollecitazione (coordinate p, q) sono tracciati nello stesso piano di Mohr (coordinate ((v, ()) indicando per completezza in ascisse (, p, p’ e in ordinate ( ,q.
Tramite i percorsi di sollecitazione si possono rappresentare in modo continuo i successivi stati di tensione. In presenza d’acqua si avranno due diversi percorsi quelli in sforzi efficaci e quelli in sforzi totali. In un elemento di terreno ad ogni istante i punti rappresentativi sui percorsi sia in sforzi totali che efficaci si trovano sempre sulla stessa orizzontale alla distanza u (fig. 3.20), poiché p’=p-u e q’=q.
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Fig. 3.20- Percorso in sforzi totali ed efficaci

Anche la rappresentazione mediante percorsi appena descritta fa uso delle sole tensioni (1 ed (3 (ignora (2). Ma, come già discusso per i cerchi di Mohr, essa è utilimente impiegata in molti problemi pratici.

izzabile Sia nei problemi schematizzabili come piani che nei problemi a geometria assialsimmetrica, lo stato di sollecitazione è individuato soltanto da (1 e (3; la tensione intermedia (2 è, in questi problemi, o uguale alla (1 o uguale alla (3 quindi, anche per essi, può essere felicemente usata la rappresentazione tensionale nel piano (p, q).(*** ricollocare o cancellare***)
29/11/02=============================Fin qui
Esempio di percorsi di sollecitazione. Percorsi in fase di sedimentazione. Retta K0
Si consideri un deposito naturale in fase di accumulo. Lo stato di tensione, causa la simmetria, è assialsimmetrico. Si determini, nel piano (p, q), il luogo dei punti rappresentativi dello stato di tensione, in sforzi sia totali che efficaci, per alcuni elementi a diversa profondità. Si assuma K0=0.5 (fig. 3.21).
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Fig. 3.21 - Rappresentazione degli stati tensionali

Per l'elemento A si ha:
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Analogamente per i punti B e C.

Si trova così che i punti A', B', C', giacciono su una stessa retta avente inclinazione (1-K0)/(1+ K0) che è detta retta K0. Essa è importante poiché‚ quando occorra tracciare il percorso di sollecitazione di un elemento di terreno in sito, ad esempio in occasione dell'applicazione di carichi in superficie, il punto di partenza del percorso si trova sulla retta K0.

La retta K0, oltre ad essere il luogo dei punti che rappresentano lo stato di tensione iniziale di elementi a diversa profondità, può anche essere interpretata come il percorso in sforzi efficaci di un determinato elemento A che consolida sotto il carico di sedimenti via via crescenti.

Tornando alla figura precedente, anche i punti A, B, C sono allineati su una retta, la quale però non ha alcun significato fondamentale.  Si osservi tra l'altro che, se il livello dell'acqua salisse al di sopra della superficie del terreno, la retta per i punti A, B, C muterebbe la sua inclinazione in funzione dell'altezza di salita dell'acqua mentre i punti A', B', C', resterebbero sulla retta K0.
Nel caso in cui K0=1, la retta K0 coinciderebbe con l'asse delle ascisse, si tratta comunque di un caso particolare. Nelle argille fortemente preconsolidate dove K0 può essere maggiore di 1, la retta K0 si trova nel quadrante inferiore del piano p,q, visualizzando così che le tensioni orizzontali sono maggiori di quelle verticali.

3.8 - Relazione sforzi deformazioni
Come ben noto quando un materiale viene caricato o sottoposto ad uno sforzo, esso si deforma.  A volte, come accade per i materiali di viscosità trascurabile, la deformazione è istantanea.  Altri materiali, come i terreni, richiedono tempi relativamente lunghi perché‚ le deformazioni abbiano luogo (come accade per i terreni argillosi); quei materiali che sono soggetti ad una relazione sforzi-deformazioni-tempo, nella quale compare quindi anche il fattore tempo, sono chiamati visco-elastici. I terreni sono quindi visco-elastici dal punto di vista del comportamento meccanico.

La teoria visco-elastica, allo stato attuale delle conoscenze, è però applicabile solo a materiali a comportamento elastico-lineare mentre il comportamento dei terreni è fortemente non lineare.  A complicare ancora le cose è un'altra proprietà dei terreni: essi hanno una sorta di ‘memoria’. Inoltre quando un terreno viene caricato, esso si deforma, ed alcune deformazioni permanenti rimangono anche se il carico viene eliminato. Tali deformazioni (plastiche) possono essere dovute ad un cambiamento di forma (distorsione) e/o ad un cambiamento di volume (compressione).

Elastico è sinonimo di reversibile.

Plastico di irreversibile.

Liquido se le deformazioni sotto carico costante proseguono indefinitamente. Il liquido è inviscido se non ha viscosità apprezzabile (in tal caso non offre resistenza al taglio apprezzabile), altrimenti è viscoso.

Nel caso delle sabbie le deformazioni ed in particolare i cedimenti sono dovuti solo in minima parte alla compressione del singolo granulo, mentre l'aliquota maggiore è data dalla deformabilità dello scheletro e dall’eventuale slittamento di granuli che assumono una configurazione più stabile di minor volume.

Il comportamento dei terreni, in definitiva, è elastico-non lineare, plastico, anisotropo, viscoso.

Anche la descrizione degli stati di deformazione richiede il passaggio dal modello di insieme granulare a quello di mezzo continuo: la variazione di configurazione del mezzo granulare si esprime con la deformazione del mezzo continuo associato.

Le deformazioni di un continuo sono completamente definite dal tensore delle deformazioni:
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Talvolta interessano anche le velocità di deformazione, costituenti anch'esse un tensore 
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Modelli con cui si schematizza il comportamento del terreno

L'ipotesi più semplice di comportamento è quella di mezzo omogeneo, isotropo, linearmente elastico, che permette di utilizzare soluzioni ottenute ben prima che questa teoria venisse applicata ai problemi geotecnici.

Volendo tener conto dell'anisotropia trasversale si potrebbe ottenere una migliore rappresentazione del comportamento reale del terreno, ma a prezzo di complicazioni analitiche sproporzionate rispetto ai miglioramenti conseguibili.

Oltretutto occorrerebbe conoscere i parametri di deformabilità del terreno sia in verticale che in orizzontale, mentre in molti casi è già difficile una valutazione di un solo modulo medio.

Con le suddette ipotesi semplificative, le relazioni sforzi-deformazioni si riducono a:
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Inoltre è:
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in cui:

E = modulo di Young

G = modulo di elasticità tangenziale

( = coefficiente di Poisson

K = modulo di dilatazione cubica

Dei precedenti quattro parametri solo due sono indipendenti per definire le caratteristiche del mezzo elastico lineare isotropo poiché‚ tra essi sussistono le seguenti relazioni:
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Dalla terza di queste relazioni si deduce che per (=0.5 si ha K=(, ad indicare un mezzo incompressibile. Questo caso è particolarmente importante in Geotecnica poiché‚ ad esso si fà riferimento nel caso delle argille sature per tutto il tempo in cui il volume di acqua drenata è trascurabile.

Qualsiasi mezzo a comportamento non linearmente elastico può essere assimilato a un mezzo a comportamento elastico lineare per una piccola variazione dello stato di tensione. E` necessario però che il modulo venga scelto sia in base allo stato di tensione iniziale, sia a ben determinate variazioni di esso (E=f((0,(()); la dipendenza di E da (0 implica che la determinazione dello stato di tensione iniziale è indispensabile per la scelta del valore del modulo.

Vengono di seguito elencati i valori tipici di E' (modulo di elasticità drenato) e di ( per diversi tipi di terreno:

	Tipo di terreno
	E’ (MPa)

	Argilla molto soffice
	0.35-3

	Argilla media
	4-8

	Argilla dura
	7-18

	Argilla sabbiosa
	30-40

	Sabbia limosa
	0.7-20

	Sabbia sciolta
	10-25

	Sabbia densa
	50-80

	Sabbia e ghiaia
	100-200


	Tipo di terreno
	(

	Argilla satura
	0.5

	Argilla con sabbia e limo
	0.30-0.42

	Argilla non satura
	0.35-0.40

	Limo sabbioso
	0.15-0.25

	Sabbia
	0.30-0.35


3.9 - Tensioni indotte in un semispazio elastico da un carico in superficie

Un importante utilizzo del modello di semispazio elastico è la determinazione degli incrementi di tensione nel terreno, per effetto di carichi applicati in superficie, quando il terreno venga modellato come un semispazio linearmente elastico, omogeneo e isotropo (semispazio di Boussinesq).

La soluzione primaria, dalla quale derivano tutte le altre per integrazione e applicazione del principio di sovrapposizione degli effetti, è quella relativa al caso di carico verticale puntiforme applicato in superficie, ottenuta da Boussinesq nel 1885.

Con riferimento alla fig. 3.21, le equazioni di Boussinesq per le quattro componenti non nulle del tensore della tensione sono le seguenti (per semplicità di notazione sono stati omessi i simboli degli incrementi; in generale si tratta tuttavia di incrementi di tensioni da aggiungere allo stato tensionale preesistente):
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Fig. 3.21 - Tensioni dovute ad un carico verticale puntiforme
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Il fatto che delle ( sia non nulla una sola si comprende facilmente osservando l'elemento evidenziato in fig. 3.22.
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Fig. 3.22 – Tensione di taglio indotta dal carico puntiforme

Su tale elemento di esso agisce solo (hz. Infatti sulle fiancate dell'elemento non agiscono ( né in direzione verticale che orizzontale, poiché‚ l'elemento non tende né‚ a fuoriuscire né a sollevarsi rispetto al resto dell'anello costituito da elementi tutti nelle identiche condizioni.

    Si osserva:

1. Tutte le tensioni sono indipendenti da E (d'altronde anche in una trave caricata le tensioni sono indipendenti da E. E subentra nel momento in cui si calcolano le deformazioni).

2. La tensione verticale è indipendente anche dal rapporto di Poisson ( (mentre le altre tensioni dipendono da (). A tal proposito si nota le previsioni di (z sono soddisfacenti (es. entro il 10%) anche se il terreno si discosta da un semispazio elastico (es. stratificazioni, disomogeneità, spessore limitato ecc.). Le altre tensioni previste, invece, in caso di scostamento, possono anche essere affette da considerevole errore.

3. Le equazioni di Boussinesq forniscono le tensioni non solo sotto la verticale di applicazione del carico, ma in ciascun altro punto del semispazio. Le tensioni fornite non sono tensioni principali, ma secondo un asse verticale e due orizzontali come indicato in fig. 3.22. Ma poiché‚ sono fornite anche le (, l'incremento tensionale è completamente definito, e se si vuole può essere ricavato su altri piani.

4. Diagrammando (z su piani a diverse profondità si ottengono profili il cui andamento è illustrato in fig. 3.23. Con la profondità si ha infatti una diffusione delle tensioni, e questa comporta un appiattimento del profilo ed una estensione dell'area interessata (il volume racchiuso entro ogni profilo è identico per evidenti motivi di equilibrio).
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Fig. 3.23 – Riduzione dell’incremento (z con l’aumentare della profondità

Le equazioni di Boussinesq sono state integrate ottenendo, sempre per carichi applicati in superficie, le soluzioni relative a molti casi applicativi (aree di carico circolari, nastriformi, rettangolari con diagrammi di carico uniforme, triangolare, trapezio ecc.). 

Ad esempio nel caso di area circolare uniformemente caricata (fig. 3.24) è stato valutato lungo l'asse l'effetto cumulativo dei carichi elementari qdA, in cui dA ha lati rd( e dr. I risultati delle integrazioni rispetto ad r e ( sono:
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Le formule sono due poiché‚ lungo l'asse, le due tensioni orizzontali sono uguali per simmetria. Sempre per simmetria le ( sono nulle, ovvero (z e (h sono tensioni principali. Tali particolari condizioni, e le precedenti espressioni di (z e (h, non sono applicabili ai punti fuori dall'asse.

Sono fortunatamente disponibili raccolte molto complete di soluzioni ottenute dalla teoria dell'elasticità (in particolare: Poulos, ‘Elastic solutions for Soil and Rock Mechanics’ – J.Wiley & Sons). Tali raccolte, oltre che le tensioni indotte, includono numerose altre soluzioni di interesse. In particolare gli abbassamenti in superficie e talora le deformazioni in profondità. A titolo di esempio del modo nel quale sono ricavati con la teoria dell'elasticità gli abbassamenti di superficie, si indica il procedimento per l'abbassamento sotto il centro di una area di carico circolare uniformemente caricata. Tale abbassamento si ottiene per integrazione dell'accorciamento (z , espresso mediante la relazione di Hooke, lungo tutto l'asse da 0 a (:
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In questa espressione (z e (h sono da sostituire con le loro espressioni prima calcolate. Il risultato dell'integrazione è stato espresso nella forma:
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in cui D è il diametro dell'area di carico e il fattore I, per il centro, assume il valore 1.

Con metodi identici, anche se i calcoli sono molto più complessi, si è ottenuto per il bordo dell'area circolare il fattore I=0.64.

Una istruttiva considerazione che discende da quest’ultima è che, raddoppiando l'area di carico, non si dimezza il cedimento. In generale, aumentando di un fattore F l'area, il cedimento si riduce secondo (F -  secondo la teoria dell'elasticità. Ciò poiché‚ allargando l'area di appoggio, le tensioni si riducono, ma l'altezza del bulbo delle tensioni significative cresce.

(Esercizio 1
Si determini il cedimento sotto il centro e sotto il perimetro di un serbatoio metallico il cui fondo flessibile ha diametro D=80 m, destinato a contenere 20 m di altezza di un liquido avente (l=9 kN/m3 poggiante su sabbia asciutta mediamente addensata (E=50 MPa, (=0.3).

Il carico in superficie è dato da:
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ed i cedimenti richiesti valgono:
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Si noti che il carico applicato dà luogo ad una ‘conca’ di cedimento in superficie. Il cedimento massimo al centro, decresce allontanandosene, si estende anche oltre il diametro fino ad annullarsi a grande distanza.

Se il fondo del serbatoio fosse perfettamente flessibile, la deformata dell’area caricata sarebbe curva come quella calcolata (quindi non uniforme). Nel caso considerato la pressione di contatto fondazione-terreno è uniforme, non essendo il fondo metallico flessibile in grado di ridistribuire il carico sul terreno in forma diversa da come ricevuto (uniforme).

Un serbatoio con il fondo perfettamente rigido (ad esempio calcestruzzo dello spessore di diversi metri) cederebbe in fondazione in modo uniforme (di una quantità compresa tra quelle calcolate al centro e al bordo per il caso di fondo flessibile); la pressione di contatto fondazione-terreno sarebbe non uniforme (massimo al bordo minimo al centro).
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Fig. 3.24 – Tensioni principali indotte da un carico uniforme su una superficie circolare. Calcolati per (=0.45
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Fig. 3.25 – Coefficiente di influenza per la tensione verticale indotta sotto l’angolo di un’area rettangolare uniformemente caricata (Fadum)

(Esercizio 2

Si determinino per il serbatoio dell’esercizio precedente i percorsi di sollecitazione a cui sono soggetti gli elementi di terreno che si trovano sotto il centro dell’area caricata alle profondità di: 1, 8, 15 e 40 m.

Terreno: sabbia asciutta NC; (=20 kN/m3 , K0=0.5, (=0.45.

Desumendo I(v e I(h dagli abachi di fig. 3.24 si può costruire la seguente tabella, in cui sono evidenziate le coordinate iniziali (p0, q0) e finali (p, q) di ciascun percorso.

Si osservi che mentre le tensioni orizzontali geostatiche vengono stimate da quelle verticali mediante considerazioni su K0 (formula di Jaky e, nel caso generale, storia dello stato tensionale),  gli incrementi di tensione orizzontale (in questo caso veramente anche gli incrementi di tensione verticale) vengono calcolati mediante la teoria di Boussinesq.
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Fig. 3.26 - Percorsi di sollecitazione per l’esercizio dell’esempio 2

I risultati in fig. 3.26 si prestano ad una serie di osservazioni.

1. I punti in prossimità dell'origine del diagramma p, q rappresentano lo stato tensionale degli elementi più superficiali, dove (v e (h (e quindi p, q) hanno valori molto bassi. Analogamente, i punti più lontani dall'origine rappresentano gli elementi più profondi.

2. I percorsi più lunghi si hanno invece per i punti più superficiali, poiché gli ((v e ((h sono massimi in prossimità della superficie.

3. Nei punti più superficiali, dove ((v e ((h sono quasi uguali, il percorso consiste essenzialmente in un aumento di p (q, che è pari a ((v-(h)/2, non varia se (v e (h aumentano della stessa quantità).  Osservando le colonne di ((v e ((h in tabella si nota che ((h  decresce molto più rapidamente, quindi l'incremento di q diventa sempre più importante con la profondità, di modo che la pendenza del percorso aumenta da circa 0° a quasi a 45°.

4. Ne risulta che i percorsi relativi a elementi superficiali si allontanano dalla retta K0 (mantenendosene al di sotto), mentre i percorsi relativi a elementi più profondi se ne allontanano mantenendosi al di sopra.

5. Poiché‚ la rottura viene raggiunta quando i percorsi raggiungono la retta di rottura Kf, più inclinata della K0 (di tale retta si tratterà nel seguito), si desume che i punti superficiali non perverranno mai a rottura, anzi la loro ‘sicurezza’ aumenta, poiché l'incidenza della componente deviatorica q/p diminuisce. Invece i punti ad una certa profondità, se il carico viene aumentato a oltranza, raggiungeranno la rottura.  Si può trovare la profondità dove per prima si ha la rottura fattorizzando il carico e riscontrando quale vettore tocca per primo la retta Kf.

6. Vi è una ben determinata profondità (in questo caso circa 15 m) per la quale il percorso è un segmento giacente sulla retta K0. Per tale elemento il rapporto tra gli incrementi ((h / ((v = K0. Al di sopra di detta profondità ((h / ((v è maggiore di K0, al di sotto minore.

I modi di deformarsi di tre elementi caratteristici sono visualizzati in fig. 3.27.

a) z = 1m 











deformazione volumetrica:










accorciamento sia verticale che orizzontale

b) z = 15 m




solo accorciamento verticale
c) z = 40 m





accorciamento verticale ed




espansione laterale
Fig. 3.27 - Deformazioni di elementi soggetti a diversi percorsi di sollecitazione

In particolare nell'elemento b) di fig. 3.27. si ha solo (v (con (h=0) poiché il rapporto ((h/((v  in tale particolare elemento è pari a K0. 

Spiegazione: sappiamo che tale elemento, quando confinato lateralmente (ad esempio dall'anello rigido dell'edometro), riceve dalle pareti una reazione pari a K0 volte le tensioni verticali. Se a tale elemento vengono quindi applicate ((h=K0((v (quali appunto le reazioni esercitate dall'anello), sarà (h=0. Il provino b) si deforma come se fosse contenuto in un edometro ed è anche intuitivo che, trovandosi in una "botte di ferro", all'aumentare del carico non solo non si romperà, ma diventerà sempre più denso. Gli elementi al di sopra di b) sono in una situazione anche migliore, essendo "sovracerchiati", ovvero ricevendo una tensione di contenimento maggiore di quella necessario per un puro cerchiamento ((h=0).  Sono solo gli elementi sottostanti che potrebbero, aumentando il carico, raggiungere la rottura.

Per quanto riguarda le curve sforzi deformazioni, si considerino le tre curve in fig. 3.28, poste in termini di (v, (v. Si può osservare una diminuzione di pendenza all'aumentare della profondità (dovuta alla diminuzione del confinamento). (Tale diminuzione è già tenuta in conto automaticamente quando si impiega la teoria dell'elasticità). Ciò che è importante notare è che quando inizia a comparire una deviazione dalla linearità, questa si manifesta sotto forma di un aumento di rigidezza per gli elementi tipo a) o b), la cui densità aumenta con (v. La deviazione si manifesta invece sotto forma di diminuzione della rigidezza per gli elementi tipo c), quando intravedono la prospettiva della rottura (approssimandosi alla rottura, piccoli incrementi di sforzo causano grandi deformazioni).

Ad esempio punti quali il punto M in fig. 3.28a sono "ultrasicuri", (rottura per taglio impossibile).

Punti quali N possono invece raggiungere rottura. Perciò se per una previsione delle deformazioni si dovessero scegliere dei moduli da attribuire ai vari punti (quand’anche il sito fosse perfettamente uniforme) si dovrebbero attribuire ai punti M moduli maggiori che nei punti N.

La fig. 3.28 ricorda anche che non solo i terreni seguono una legge non lineare, ma addirittura la curvatura può avere segno opposto in varie situazioni.

In definitiva il "modulo operativo" (da introdurre nei calcoli) andrebbe scelto tenendo conto non solo di stato tensionale iniziale ed entità dell'incremento, ma anche della direzione del percorso secondo il quale si esplica l'incremento.

[image: image109.png]elastico
lineare

elastico

lineare elastico

fineare




Fig. 3.28 – Curve sforzi deformazioni per tre elementi caratteristici

3.11 - Metodo dei percorsi di sollecitazione (stress path method)

Quanto appena discusso è ineccepibile da un punto di vista qualitativo, ma è arduo da applicare in termini quantitativi. Il metodo dei percorsi di sollecitazione (Lambe, 1964) è stato sviluppato per alleviare tale difficoltà. Il metodo consiste nel sottoporre in laboratorio i vari provini (quali gli elementi in fig. 3.27) agli stessi percorsi di sollecitazione che gli elementi stessi subiranno in sito sotto l'azione del carico applicato. I provini vengono cioè dapprima riconsolidati in laboratorio alle tensioni geostatiche esistenti in sito, poi sottoposti ad incrementi ((h, ((v pari a quelli indotti in sito dai carichi applicati. Le deformazioni misurate sono quelle ricercate e già tengono conto dei vari fattori sopra evidenziati, poiché l’essenza del metodo è quello di duplicare in laboratorio quanto avviene in sito. 

Sforzi totali ed efficaci

Trovare sul piano a 30° dall’orizzontale (n, (’n, (n.
3.10 - Relazioni sforzi-deformazioni nei terreni reali
Il modello elastico lineare considerato costituisce una semplificazione non sempre sufficientemente approssimata del comportamento reale.

Ovviamente le soluzioni prima elencate si basano su una serie di ipotesi semplificative:  terreno considerato come mezzo continuo, omogeneo, isotropo e a comportamento elastico lineare; area di carico posta in superficie e infinitamente flessibile; ecc.  Così risulta che le tensioni orizzontali sono molto influenzate dal coefficiente di Poisson, dalla non linearità nella relazione sforzi-deformazioni, da eterogeneità e anisotropie del terreno.  Inoltre la presenza di uno strato più rigido posto in superficie (o in profondità) comporta una sensibile riduzione delle tensioni verticali previste (o un incremento delle stesse in prossimità dello strato stesso).

Un solido è a comportamento elastico se le deformazioni prodotte da un sistema di forze ad esso applicato scompaiono una volta rimosse tali forze. In particolare se il legame tra sforzi e deformazioni è di tipo lineare si parla allora di comportamento elastico-lineare, mentre si parla di comportamento elastico-non lineare se la relazione dipende dal livello di sforzo o di deformazione (fig.  3.29a, b).
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Fig.  3.29 Legame sforzo deformazione di tipo: a) elastico lineare b) elastico non lineare

Un materiale è a comportamento rigido-perfettamente plastico quando è caratterizzato dal diagramma sforzi-deformazioni mostrato in fig. 3.30.
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Fig.  3.30 Legame sforzo deformazione di tipo: a) rigido perfettamente plastico  b) elastico perfettamente plastico

In esso l'inizio della deformazione permanente (inizio della rottura) si ha quando la tensione raggiunge un valore finito. Questo modello è utile per analizzare il comportamento a rottura, ma non permette di effettuare alcuna analisi riguardo le deformazioni. Le curve reali sforzi-deformazioni dei terreni hanno normalmente una delle due forme mostrate nella fig.  3.31.  La curva ‘1’ è caratterizzata da incrudimento poiché‚ la tensione continua ad aumentare con la deformazione; la curva ‘2’ è caratterizzata da rammollimento poiché, dopo un valore di picco, la tensione scende tendendo ad un valore asintotico.
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Fig.  3.31 Legame sforzo deformazione dei terreni reali

Spesso non si considera l'influenza della velocità della prova per la determinazione del diagramma sforzi-deformazioni di un terreno e ciò porta ad una sovrastima dei parametri di resistenza dovuta al contributo viscoso che il terreno è in grado di esplicare. Nel seguito non si terrà mai conto del comportamento visco-elastico dei terreni poiché‚ tali modelli, complessi dal punto di vista matematico, sono ancora poco adeguati a descrivere il comportamento reale dei terreni.

A complicare ancora le cose vi è anche la possibilità di avere curve sforzi deformazioni non solo fortemente non lineari, ma con curvatura di segno diverso a seconda dei casi.

Il principio per calcolare le deformazioni nei terreni reali è quello di ricorrere a prove di deformazione su provini in cui lo stato di sollecitazione è lo stesso di quello indotto in sito dal carico applicato. Questo metodo chiamato metodo dei percorsi di sollecitazione fu introdotto da Lambe nel 1964.

3.12 - Dilatanza del terreno sottoposto a deformazio-ni di taglio

Si supponga di eseguire due prove di taglio diretto (prova descritta in dettaglio altrove) su due  provini della stessa sabbia asciutta, uno di sabbia densa, l'altro di sabbia sciolta.  Entrambe le prove iniziano con l'applicazione di uno stesso carico verticale (v. Quindi viene imposta una velocità di scorrimento ad una delle due metà del provino relativamente all'altra metà. Durante la prova viene misurato lo scorrimento relativo (h e la resistenza tangenziale che ne deriva. Si ottengono diagrammi del tipo indicato in fig. 3.32. 
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Fig.  3.32 Prova di taglio diretto: schema e diagramma risultati

Si nota che mentre nella sabbia sciolta ( aumenta in maniera monotona nel corso della prova, raggiungendo asintoticamente il valore (CV, nella sabbia densa ( prima raggiunge un picco (che in taluni casi può anche essere significativamente maggiore di (CV), poi una diminuzione, fino a stabilizzarsi anche in questo caso sull'orizzontale (=(CV. Questo comportamento risulta più comprensibile se si osservano anche gli andamenti dell'indice dei vuoti e e le variazioni di volume (fig. 3.33 e 3.34). 
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Fig.  3.33 Prova di taglio diretto: indice dei vuoti
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Fig.  3.34 Prova di taglio diretto: variazioni di volume

La sabbia sciolta, all'aumentare dello scorrimento per taglio, si addensa (comportamento contrattivo), mentre la sabbia densa dilata (comportamento dilatante) (ad eccezione di un breve tratto iniziale lontano dalla rottura, quando la sabbia risponde con leggi ancora similari alla legge di Hooke).

Nella sabbia sciolta la diminuzione di volume (e -dell'indice dei vuoti) è dovuta al fatto che i grani, scorrendo, hanno l'occasione di trovare una sistemazione con maggior compenetrazione tra i grani.  Nella sabbia densa la diminuzione di volume (e dell'indice dei vuoti) è dovuta al fatto che i grani, inizialmente addensati e ben compenetrati, scorrendo, assumono una sistemazione più disordinata.

In entrambi i casi sulla supeficie di taglio, alle grandi deformazioni, si raggiunge lo stesso "stato" (stato critico), in particolare lo stesso valore di e, chiamato ecr (e critico), che non varia anche se lo scorrimento aumenta ulteriormente. 

Così pure, raggiunto lo stato critico, non si hanno più variazioni di volume (da cui il suffisso CV = volume costante). Si noti che ecr non ha un valore unico per una certa sabbia. Se infatti si ripetessero le due prove per un valore maggiore di (v, si otterrebbe un ecr più basso, ovvero l'assetto finale dei grani è tanto più denso quanto maggiore è (v (fig. 3.35).  Si noti che i risultati di una prova di taglio diretto diagrammati nel piano (, ( per la determinazione di ( riportano la ( massima, e quindi, se la curva presenta un picco, il valore di picco.
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Fig.  3.35 Variazione di ecr in funzione di (v
(Con ( si designa in effetti il massimo valore di ().

Talora vengono diagrammati anche i valori di (CV, nel qual caso, oltre (, viene anche determinato (CV.  Essendo (CV minore, potrebbe sembrare preferibile usare (CV anziché (, a favore della sicurezza. Tuttavia in molte applicazioni gli scorrimenti sono molto minori di quelli per i quali si oltrepassa il picco, perciò è molto più frequente l'uso di (. È però necessario riconoscere che in un materiale che presenta un picco, se  questo viene oltrepassato, la rottura è repentina, talora catastrofica, in caso contrario la rottura è graduale e preceduta da deformazioni crescenti. Un esempio di situazione in cui va adottato il (CV è quello di una coltre in frana.

Indipendentemente dallo stato di addensamento iniziale, l'indice dei vuoti, causa gli scivolamenti precedenti (ma anche piccole deformazioni locali, alterazioni, effetti di temperatura), avrà ormai raggiunto ecr.

Un vantaggio di (CV è che, essendo determinabile anche su provini disturbati (inevitabile in sabbia) esso rappresenta un utile limite inferiore per ( (che è invece sensibile al disturbo), non potendo mai essere ( minore di (CV.

Per comprendere quest'affermazione che una fondazione poggi su una sabbia estremamente sciolta. Via via che il carico aumenta, si producono nella sabbia forti scorrimenti che la addenseranno fino a raggiungere ecritico, sviluppando appunto (CV). Va però detto che in sabbie molto sciolte la  capacità portante limite calcolata con (CV verrebbe raggiunta per deformazioni molto alte, fatto che limita l'utilità di tale calcolo.

Sempre relativamente a questo argomento si osserva che nel caso delle sabbie dense (e<ecr) (CV aumenta al crescere della densità. Nel caso delle sabbie sciolte, invece, ( non scende anche se la densità è molto bassa, non potendo scendere sotto (CV.

Spesso ( e Dr vengono considerate proprietà strettamente legate, quasi interscambiabili. Ciò ha una sua validità purché non si dimentichi che, al crescere del carico, Dr varia continuamente, mentre ( è uno solo (il valore a rottura). Il collegamento è infatti di solito tra Dr  iniziale e ( (( picco) (vedasi ad es. fig.5.7 di Colleselli).

Questa figura (che si riferisce a tensioni di confinamento moderate, diciamo fino a 300 kPa) evidenzia un campo di valori di ( generalmente tra 30° e 45°. Nei terreni granulari sciolti (e<ecr) va invece usato (CV, generalmente compreso tra 30° e 35°. (CV è funzione principalmente delle caratteristiche mineralogiche del materiale.
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Fig.  3.36 Fig. 5.7 Colleselli

Il picco nella fig. 3.32 si manifesta per quel (h per cui la pendenza della curva è massima. Infatti il picco è dovuto al fatto che la forza di taglio applicata deve non solo causare lo scorrimento, ma anche compiere un lavoro contro la tensione (v che si oppone all'espansione del provino. Il contributo dovuto a tale lavoro si riduce con (h, fino a cessare una volta raggiunto lo stato critico. (CV è quindi quella parte di ( corrispondente a solo scorrimento (infatti (CV significa ( a volume costante).  In generale si dimostra (=(CV+( dove ( (angolo di dilatanza) è dato da sen(=(V/(V().

Un esperimento illustrativo della dilatanza è il seguente.

Si prepari un provino di sabbia satura racchiuso in una membrana di gomma che impedisca assorbimento o espulsione d'acqua. In tali condizioni (=(’=u=0. Il provino si presenta floscio.

Si applichi ora torsione al provino. Si può constatare che il provino si presenta molto più rigido. Motivo. Il taglio applicato tende a far dilatare il provino (contro una pressione ambiente molto bassa, il terreno risulta quasi sempre dilatante), ma, affinché lo scheletro dei grani dilati, dovrà essere richiamata acqua a riempire l'aumento dei vuoti. Essendo la comunicazione con l'esterno impedita, la pressione dell'acqua diventerà negativa, assumendo il valore u<0. In tali condizioni sarà ancora (=0, però, per il principio delle tensioni efficaci, sarà (’=-(-u), ovvero la pressione neutra negativa si tradurrà in una tensione efficace positiva. L'ammasso granulare, ora pressato da tensioni efficaci positive, avrà resistenza al taglio e quindi apparirà rigido.

Più in generale si può affermare (con riferimento sia a sabbie che argille): se un terreno dilatante (ovvero a struttura molto addensata) viene sottoposto a taglio in condizioni NON DRENATE, esso tende a richiamare acqua, ma, essendo ciò impossibile, l'acqua dei pori subisce un incremento negativo di pressione. Se il terreno è contrattivo (a struttura molto sciolta) tale incremento è positivo. È da sottolineare lo stretto collegamento (collegamento che, se riconosciuto, aiuta molto la comprensione) tra queste nozioni e la generazione di pressioni neutre nel corso delle prove triassiali di cui si tratterà più avanti.

È il caso di rimarcare che una sabbia è dilatante se e<ecr, è contrattiva (ovvero ha dilatanza negativa) se (e>ecr).  Il fatto che una sabbia sia dilatante o contrattiva (ovvero e<ecr oppure e>ecr) determina ad esempio il comportamento della sabbia durante un sisma. Infatti, se sono presenti strati contrattivi, le azioni taglianti causeranno diminuzioni di volume, e quindi cedimenti. (Gli strati dilatanti in pratica non dànno effetti - è ben difficile che il terreno dilati apprezzabilmente contro il peso sovrastante).

Se la sabbia, oltre che includere strati contrattivi, è satura, potrà liquefare durante un terremoto. Infatti alla tendenza alla diminuzione di volume degli strati contrattivi corrisponderà un flusso di acqua verso l'alto, la cui forza di trascinamento può anche arrivare ad annullare le pressioni efficaci. In assenza di queste (e della conseguente resistenza al taglio) il terreno si comporterà come un fluido, ed eventuali costruzioni poggianti sul terreno affonderanno.

Un esperimento che permette di visualizzare la liquefazione è il seguente.  Si versi gradualmente della sabbia in un recipiente pieno di acqua. La sabbia risulterà sciolta. Si appoggi sulla superficie della sabbia un oggetto. Si applichino delle vibrazioni, ad es battendo sull'esterno del recipiente. L'oggetto si inclinerà o affonderà.  

Una sabbia che è dilatante a piccole profondità può non essere dilatante (a parità di e) a grande profondità, poiché, come già osservato, la tendenza a dilatare dipende da (v.

Perciò, per valutare il rischio di liquefazione, il confronto tra e ed ecr va effettuato lungo tutta una verticale (ecr diminuisce con la profondità, vedasi fig. 3.35).  In generale non sono i primissimi metri di terreno ad innescare la liquefazione (come già osservato, contro una pressione ambiente molto bassa, il terreno risulta quasi sempre dilatante) (peraltro i primissimi metri, in caso di liquefazione, vengono poi comunque interessati dal flusso d'acqua che risale). Più frequentemente la liquefazione ha origine in strati di sabbia sciolta a qualche profondità, per esempio tra 5 e 20 metri. 
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	8
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