4
Resistenza al taglio (di terreni coesivi e non coesivi)
La resistenza al taglio è la capacità di un terreno di sopportare sforzi di taglio senza scorrere.

L'argomento resistenza al taglio è uno dei capitoli fondamentali della Geotecnica.

4.1 - Criterio di rottura

Richiamiamo anzitutto le leggi fondamentali dell'attrito tra due corpi. Con riferimento al blocco in fig. 4.1, sottoposto ad una certa forza normale N, la forza tangenziale T può aumentare fino al valor massimo:
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Fig. 4.1 – Forze in gioco nell’attrito tra due corpi

Quando tale valore viene raggiunto, si è in condizioni di scorrimento incipiente. La (4.1) evidenzia che tanto maggiore è la forza normale, tanto maggiore è la resistenza tangenziale.

Qui e nel seguito è necessario tener ben distinto il significato di T (forza applicata correntemente, che può variare tra 0 e Tmax) da Tmax che è invece la forza di attrito (o resistenza al taglio) e costituisce un tetto per (.

Il termine tan( è detto coefficiente di attrito, ( angolo di attrito.  Dalla fig. 4.1 si vede che il blocco è in quiete fintantoché‚ la risultante R di N e T si mantiene entro un angolo ( dalla normale (cono di attrito).

In Geotecnica più che di angolo di attrito si parla di angolo di resistenza al taglio. Il fenomeno è lo stesso, ma mentre per attrito si intende solitamente un fenomeno ‘negativo’, lo stesso attrito, quando impedisce lo scivolamento ad esempio di una frana, viene chiamato resistenza al taglio.  Inoltre l'attrito solitamente viene associato al moto, mentre la resistenza al taglio rappresenta in Geotecnica un limite dal quale solitamente ci si tiene a distanza. Ciò nonostante molto spesso, per brevità, si parla di angolo di attrito.

Le leggi fondamentali dell'attrito sono:

1. la resistenza al taglio tra due corpi è proporzionale alla forza normale;

2. la resistenza al taglio è indipendente dall'area di contatto.

Coulomb nel 1773, dividendo ambo i membri per l'area di contatto, espresse la (4.1) nella forma:
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(4.2)

Dalle precedenti relazioni si desume subito che la resistenza al taglio non è una caratteristica fissa per un dato terreno (come ad esempio la resistenza a trazione per l'acciaio). Ad esempio l'elemento in fig. 4.10 ha una (f che dipende da (v, che a sua volta dipende non solo dalle tensioni geostatiche (valutabili) ma dallo stesso carico imposto (variabile da stabilire in funzione della resistenza del terreno). Il capitolo della ‘capacità portante delle fondazioni’ darà soluzioni per l'appunto a questo problema.

Nei materiali dotati anche di coesione la (4.2) diventa:
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(4.3)

La (4.3) è rappresentabile con una retta (retta di rottura) nel piano ((, (), con intercetta c e pendenza (.

Tracciando il punto di coordinate ((, () si può ottenere un punto sulla retta, nel qual caso si ha scorrimento, oppure un punto sotto la retta, nel qual caso non si ha scorrimento. Punti fuori della retta non sono possibili. Infatti se si tentasse di applicare ( maggiori di (f, al raggiungimento di (f inizierebbe lo scorrimento, e le due superfici del provino, allontanandosi, si sottrarrebbero ad aumenti di ( oltre (f.

Dalla (4.3) si vede che, in presenza di coesione, si ha resistenza al taglio anche in assenza di (n.

La presenza di coesione può essere dovuta a molteplici cause.

Un esempio di causa è la presenza di asperità sulle superfici di contatto. Va riconosciuto che, se lo scorrimento è di entità tale da sgranare tali asperità, questo tipo di coesione viene persa.

Un altro esempio è quello delle sabbie che abbiano subìto processi di cementazione. Anche questo è un tipo di coesione che viene persa in caso di scorrimento.

Un altro esempio è l'attrazione, quale quella dovuta alle forze elettriche tra le particelle di argilla. Si può intravedere un certo parallelo con il caso di un magnete poggiante su un piano di ferro. Per questo caso si osserva:

a) l'attrazione non viene persa in seguito a scorrimento (il che non è affatto detto si applichi alle argille);

b) la coesione può essere vista come quella parte di resistenza dovuta all'attrazione moltiplicata per il coefficiente di attrito, in altri termini l'attrazione è anch'essa una forza normale che va aggiunta a qualunque (n venga applicata dall'esterno.

Se si aggiunge che le varie cause della coesione possono coesistere, si capisce che è ben difficile formulare stime quantitative sulla persistenza ovvero sulla perdita (e in che misura) della coesione. In generale perciò per prima cosa si determina la coesione come intercetta sull'asse delle ( nel piano (, (. Quindi in molti casi se ne adotta solo una parte. Frequentemente, quale che sia il valore misurato, la coesione viene limitata a valori dell'ordine di 20-30 kPa.

Le sabbie e le ghiaie hanno valori di ( notevolmente superiori che i limi e le argille. Tuttavia una comprensione più chiara dei motivi delle grosse differenze di resistenza al taglio si ebbe solo quando si scoprì che tali differenze dipendevano sì da (, ma anche dall'enorme differenza di permeabilità.  In particolare ‘il conto non tornava’ nelle argille poiché nella (4.3) veniva solitamente introdotto il valore delle tensioni normali totali (anziché di quelle efficaci, sole generatrici di attrito), per cui dai valori delle (n (che sovrastimano le (’n) si deducevano valori bassissimi di (, per di più variabili a seconda delle pressioni neutre.

Terzaghi allora modificò la (4.3) esprimendola in termini di tensioni efficaci:
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(4.4)

Se il piano predestinato allo scorrimento è noto (come ad esempio) nel caso del blocco di fig. 4.1, o nella prova di ‘taglio diretto’, per verificare se si sono raggiunte le condizioni di scorrimento si applica il criterio di rottura (4.4) ovvero si controlla se le ( applicate hanno raggiunto le (f date dalla (4.4), ovvero se il punto di coordinate (n, ( si trova sulla retta c’, (. Tuttavia in un continuo non è a priori evidente quale sarà il piano di rottura, per cui la (4.4) viene scritta nella forma più generale:


[image: image6.wmf]j

s

t

¢

¢

+

¢

=

tan

ff

ff

c






(4.5)

La condizione espressa dalla (4.5) è verificata solo sul piano di rottura (tra gli infiniti piani passanti per il punto) e solo quando si raggiunge la rottura. Nella (4.5) il primo pedice f si riferisce al piano su cui lo sforzo agisce, in questo caso il piano di rottura (failure plane), il secondo pedice f alla condizione di rottura (failure). Se non si è raggiunta la rottura, e, anche se si è raggiunta, ma in un piano di verso dal piano di rottura, la (4.5) non è verificata.

In generale non è possibile andare a controllare la (4.5) sul piano di rottura, per il fatto che di solito esso è inizialmente incognito. Allora il criterio di rottura si esprime più convenientemente nella condizione di tangenza del cerchio di Mohr alla retta di rottura (o inviluppo di rottura, in quanto inviluppo dei cerchi di Mohr a rottura), come mostrato in fig. 4.2. 

Tale criterio, ovvero la condizione di tangenza, è:
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(4.6)

ovvero: cateto(AO)=ipotenusa(OB)sen(.
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Fig. 4.2 - fig. della tangenza

Se è verificata la (4.6) si ha rottura. Questa è dovuta al fatto che su un ben determinato piano, quello

inclinato di ( sull'orizzontale, è risultato verificato il criterio dato dalla (4.5) con la differenza che il criterio dato dalla (4.6) si basa soltanto sulle tensioni efficaci principali min e max.

La fig. 4.2 si presta ad una serie di osservazioni:

a) Le tensioni si intendono tutte efficaci.

b) Il criterio (4.6) ha la limitazione di non tener conto della tensione principale intermedia (2. Criteri che tengano conto di (2 sono disponibili, ma in pratica essi sono poco usati poiché, considerando anche che introducono altre incertezze, non comportano vantaggi evidenti;

c) I parametri c' e (’ vengono determinati generalmente mediante prove di laboratorio di ‘taglio diretto’ o con prove triassiali. I risultati di questi due tipi di prove, se si vuole, possono esser riportati nello stesso piano ((, (). Entrambe le prove infatti mirano a determinare la retta di rottura (c', (’). L'unica differenza è che i risultati di una prova di taglio diretto sono punti della retta, con (v = tensione verticale applicata e (f pari al valore massimo raggiunto da (. Invece dalle prove triassiali si ottengono cerchi a rottura tangenti alla retta. Tale retta verrà in tal caso tracciata come le retta che al meglio interpola i punti ((v, (f) e nello stesso tempo al meglio esprime l'inviluppo dei cerchi.

d) L'angolo ( (inclinazione sull'orizzontale del piano di rottura in caso di (’1 verticale e (’3 orizzontale) è pari a 45°-(’/2, dalla geometria della figura.

e) Il rapporto (/(f (min = 1) rappresenta il grado di mobilitazione delle resistenza al taglio (ovvero la frazione di (f usata). Il suo inverso (f/( esprime il fattore di sicurezza (resistenza disponibile / sforzo applicato), ovviamente, per il momento, sempre con riferimento ad un singolo elemento.

L'inviluppo di rottura è in genere leggermente curvo, tuttavia se si considera un ristretto intervallo dei valori delle tensioni è possibile individuare sempre una coppia di valori di c' e (’ che definiscono appunto una retta.

Se c' = 0, il piano secondo cui si ha scorrimento (piano di rottura) è quello sul quale il rapporto (/(’ è massimo e raggiunge il valore limite tan(’.

Per molte applicazioni (ad esempio prove triassiali e spinta dei terreni) il criterio di rottura (4.6) è applicabile più agevolmente se espresso risolvendo in funzione di una delle due tensioni principali.  Con alcuni passaggi di trigonometria la (4.6) può essere scritta in modo del tutto equivalente come segue :
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(4.7a)
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(4.7b)

Un'altra serie di espressioni, tutte esprimenti condizioni già contenute in forma geometrica nella fig. 4.2, sono raccolte nella tab. 4.1.

	Espressioni valide per: c’ = 0
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	Espressioni valide per: c’ ( 0
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	Espressioni valide per: c’ ( 0  e  c’ = 0
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Tab. 4.1 – Espressioni per il calcolo delle tensioni a rottura

Alcuni esempi di problemi risolvibili con le (4.7).

(Esempio 1
Dato un provino triassiale di terreno con c' e (’ assegnati, con pressione orizzontale di confinamento (’h, trovare (’v per cui si ha rottura. 

R.: Applicare la (4.7a).

(Esempio 2
Dato l'elemento A in fig. 4.3, supponendo che il carico verticale sia (’v =100 kPa, conoscendo c' e (’, trovare la minima spinta che il muro deve essere in grado di esercitare per non avere rottura (assumere che ‘verticale’ e ‘orizzontale’ siano le direzioni principali).

R.: Applicare la (4.7b).
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Fig. 4.3 – Stato tensionale dietro un muro di sostegno
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Fig. 4.4 - Criterio di rottura di Mohr-Coulomb

Tale criterio di rottura può essere espresso osservando che:
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Spesso si ricorre ad una rappresentazione leggermente modificata dell'inviluppo di rottura. Tale inviluppo è costituito sempre da una retta che, invece che essere tangente al cerchio di Mohr a rottura, è ad esso secante e passa per il ‘vertice’ del cerchio. Tale retta, avente parametri a ed 
[image: image26.wmf]a

 analoghi di c' e (’, è denominata retta Kf, mentre la retta di parametri c' e (’ è nota come retta di Coulomb. Le relazioni a=c’cos(’ e (=atan(sen(’) sono facilmente ricavabili da considerazioni geometriche osservando la fig. 4.5.

Esprimendo il raggio una volta come il cateto del triangolo ABC (R=ABsen(’) una volta del triangolo ADR (R=ABtan() si ricava sen(’=tan(, ovvero (=atan(sen(’). Quindi per a si può scrivere a=c’cos(’.

Utilizzando le retta Kf, il criterio di rottura consiste nel verificare se l'apice del cerchio è al di sotto della retta Kf  o ha raggiunto Kf. Nel secondo caso si è ovviamente raggiunta la rottura. 

La retta Kf  può essere riguardata come il luogo dei punti terminali dei percorsi di sollecitazione di elementi portati a rottura.
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Fig. 4.5 - Retta c',  (’ e retta a, (
4.2 - Prova triassiale

Scopo primario di questa prova è la determinazione dei parametri di resistenza al taglio di un terreno, cioè i parametri c', (’ in termini di sforzi efficaci, ovvero il parametro cu in termini di sforzi totali. Con queste prove vengono anche determinati i parametri A e B di Skempton (cu, A e B sono introdotti nel seguito).

Scopo secondario è la misura dei moduli (modulo dello scheletro E', ovvero modulo non drenato Eu). Tuttavia negli ultimi anni è stata riconosciuta la inadeguatezza di questa prova (almeno nella sua forma di routine) per determinazioni di deformabilità, sia per l'estrema vulnerabilità dei moduli al disturbo, sia poiché l'incidenza degli inevitabili errori strumentali su sforzi e deformazioni rende poco determinato specialmente il modulo iniziale (rapporto tra due quantità prossime a zero affette da errore).

La prova triassiale viene eseguita con un apparecchio (fig. 4.6) in grado di:

1) applicare al provino sforzi verticale e radiale prefissati indipendenti (1 e (3;

2) permettere la misura delle pressioni interstiziali all'interno del provino;

3) permettere il drenaggio dell'acqua presente all'interno del provino quando ciò sia richiesto;

4) misurare le deformazioni verticali del provino.

Nella fig. 4.6 si può osservare:

a) La membrana di gomma serve ad isolare l'acqua nella cella (che serve ad applicare la pressione attorno al provino) dall'acqua contenuta nel provino.

b) La misura delle pressioni neutre dev'esere effettuata con un sistema rigido (ad es. un trasduttore di pressione) e non con un sistema flessibile (es. spirale di un manometro). Quest'ultimo, per misurare, richiede migrazione di acqua, ovvero si produrrebbe drenaggio nel provino, falsando le fasi non drenate.

c) I condotti per il drenaggio e per la misura delle pressioni neutre sboccano non direttamente sulle basi del provino, ma all'esterno di due dischi-filtro (pietre porose), che permettono il passaggio dell'acqua ma non dei grani.
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Fig. 4.6 – Apparecchio triassiale

Nelle prove triassiali più comunemente effettuate si distinguono due fasi (fig. 4.7):

fase 1.
Applicazione della pressione in cella (c, equivalente all’applicazione di pressione isotropa attorno al provino (meno frequentemente si applica anche una ((v, ovvero si impone al provino uno stato di tensione anisotropo).

fase 2.
Applicazione di uno sforzo verticale aggiuntivo rispetto agli sforzi applicati nella prima fase.
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Fig. 4.7 – Fasi di carico nell’apparecchio triassiale sul piano di Mohr

Questa seconda fase è anche detta fase di taglio poichè non appena (1((3 il provino è soggetto a sforzi di taglio. In effetti quindi tale prova dovrebbe chiamarsi prova biassiale  poichè non consente il controllo della tensione intermedia (2. Da notare anche che, siccome, almeno nelle prove di routine, (v=(c+((v, (v è maggiore di (c, e quindi (1=(v mentre (2=(3=(c, ovvero la tensione principale intermedia è coincidente con quella minima.

Sia durante la fase 1 che la fase 2, a seconda del tipo di prova, il drenaggio è chiuso ovvero aperto.

I tre tipi di prove più frequenti sono i seguenti:

a) prova UU (unconsolidated undrained = non consolidata, non drenata) il drenaggio non è consentito nè nella prima fase nè nella seconda;

b) prova CU (consolidated undrained) il drenaggio è consentito nella prima fase e viene chiuso all'inizio della fase di taglio;

c) prova CD ovvero D (consolidated drained) il drenaggio è sempre aperto.

Durante le prove UU normalmente non viene misurata la pressione dei pori (benché diversa da zero) poiché non serve ai fini dei parametri che con tale prova si determinano. Nelle prove CD normalmente viene letta la pressione dei pori, ma solo per controllare che effettivamente sia u=0; se u(0 vuol dire che la prova è troppo rapida e quindi occorre rallentarla. Si osserva che quando il carico è applicato in condizioni non drenate, se il provino è saturo, si ha (V(0 e u(0. Viceversa nelle prove drenate (V(0 e u=0.

Durante tutta la prova UU e la seconda fase della prova CU, ovvero nelle condizioni non drenate, si generano delle pressioni interstiziali dipendenti dai valori di ((1 e ((3. Tale dipendenza è di grande importanza, e ad essa è dedicata la sezione che segue.

4.2.1 - Relazione intercorrente tra (u e gli incrementi delle tensioni totali principali, su un elemento di terreno, (p1, (p2, (p3, in condizioni non drenate

Si supponga l'elemento in figura incapsulato in una membrana di gomma per assicurare le condizioni non drenate. Le (pi sono dunque incrementi di pressioni TOTALI.

I dati sono (p1, (p2, (p3 e (u è l'incognita. Ricerchiamo innanzitutto la relazione nell'ipotesi di elasticità lineare della scheletro. Gli incrementi di tensioni efficaci valgono rispettivamente:
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Fig. 4.8 – Incremento delle tensioni in un elemento di terreno

La variazione di volume (negativa) dello scheletro dipende solo dalle pressioni efficaci. Calcoliamo anzitutto la variazione di volume dell'elemento come variazione di volume dello scheletro. Dalla relazione (V/V=(1+(2+(3 e tenendo conto delle espressioni attribuite dalle leggi di Hooke a (1, (2, (3, si ottiene:
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essendo E e ( rispettivamente il modulo di Young e il coefficiente di Poisson dello scheletro.

Calcoliamo adesso (V per altra via, cioè come diminuzione di volume della fase fluida (la diminuzione di volume dei grani è trascurabile). Se Cf è la compressibilità del fluido, definita come Cf=-((Vf/Vf)(u, analoga all’inverso di un modulo, si ha:
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ed n indica la porosità del materiale (nV=Vf= volume occupato dal fluido). Poichè si è ipotizzato l'assenza di drenaggio le due quantità (V devono essere uguali; mediante questa condizione si ricava l'incognita (u. Infatti eguagliando le due espressioni si ottiene:
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sostituendo alle  (p’i le corrispondenti espressioni sopra indicate:


[image: image37.wmf]÷

ø

ö

ç

è

æ

D

-

D

+

D

+

D

-

=

D

u

p

p

p

E

u

nC

f

3

2

1

3

3

2

1

n


e ponendo:
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si ottiene:
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(4.8)

Per i provini saturi il primo fattore è molto prossimo a 1, poiché la compressibilità del fluido, se è acqua senza gas, è trascurabile rispetto a quella dello scheletro.

In definitiva l'espressione (4.8) indica che, per un provino saturo, (u è pari alla media delle (p. Si noti che tale risultato non era del tutto evidente a priori. Infatti mentre esso è quasi scontato se le tre (p sono uguali (la (p viene completamente assorbita dall'acqua, più rigida), non è altrettanto scontato per (p diverse.

Nel caso particolare di applicazioni alla prova di compressione triassiale, nel secondo fattore può sostituirsi (p2 con (p3 (entrambi pari a ((c). Il secondo fattore si trasforma quindi nel seguente:
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che, sostituito nella precedente espressione di (u, fornisce:
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Questa relazione è valida nell’ipotesi di scheletro isotropo-linearmente elastico (oltre all’ipotesi (p2=(p3). Per i terreni reali Skempton (1954) ha introdotto i coefficienti empirici A e B in modo che la precedente relazione prende la forma:
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I coefficienti A e B sono empirici nel senso che essi devono essere determinati mediante prove specifiche per ogni tipo di terreno, la qualcosa rende nel contempo non necessaria la conoscenza di n, Cf e Cc.

Nella formula di Skempton (p3 rappresenta l'incremento di pressione isotropa, (p1-(p3=((p1-p3)=((d rappresenta l'incremento di sforzo deviatorico, ovvero l'incremento del diametro del cerchio di Mohr. Quando si passa dal cerchio ‘1’ al cerchio ‘2’ al cerchio ‘3’ in fig. 4.7, (p3 è l'incremento di pressione isotropa (che compare nella prima parte della formula di Skempton) mentre ((d=(diametro è (p1-(p3 (che compare nella seconda parte della formula di Skempton).

La formula di Skempton evidenzia (u come somma di due addendi, il primo causato dall'incremento di pressione isotropa ((c (le relative (u, se S=1, sarebbero identiche e uguali a ((c per tutti i terreni), il secondo causato dall'incremento di sforzo deviatorico, secondo una legge di dipendenza che varia a seconda delle caratteristiche di dilatanza di ogni terreno.

Nei terreni saturi infatti, come si è detto, B( 1 e quindi:
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Si noti il valore 1/3 previsto per A dall'elasticità lineare. Ciò spiega, alle piccole deformazioni, valori di A non lontani da 1/3 per tutti i terreni. 

Il parametro B, quando richiesto, può essere determinato al termine della prima fase di una prova CU, introducendo una specifica procedura supplementare. Tale procedura prevede la chiusura del drenaggio e l'applicazione (quindi in condizioni non drenate) di un incremento della pressione di confinamento a campo sferico (p3. Viene quindi misurata la risposta (p3 in termini di incremento di pressione neutra (u. Si ha infatti, partendo dalla formula di Skempton e ponendovi (p3-(p3=0, B=(u/(p3.

Il parametro A può essere determinato durante la seconda fase di una prova CU. In tale fase aumenta solo p1, mentre (p3=0. Quindi A è ottenibile come rapporto A=((u/(p1)/B.

(Esempio. Determiniamo i parametri A e B mediante una prova triassiale CU.

Passo 1.
Consolidazione. Si applichi una pressione in cella di 200 kPa e si lasci drenare (u=0).

Passo 2.
Procedura specifica per determinare B. Si chiuda il drenaggio e si aumenti la pressione in cella fino a 300 kPa (incremento=100 kPa). Si supponga di misurare u=95 kPa (incremento=95 kPa poiché u partiva da zero). A questo punto siamo in grado di determinare il parametro B poiché (p3=300-200=100 kPa; (u=95 kPa, quindi: B=95/100=0.95(1.

Passo 3.
Secondo stadio della prova CU. Si aumenti ora solo la pressione verticale di 200 kPa misurando una u=200 kPa. (p3 è quindi proprio pari a 200 kPa; (u=200-95=105 kPa e per B(1, A=(u/(p3=105/200=0.53.

Nel piano di Mohr (fig. 4.9 vedi i due cerchi) il ‘passo 1’ è rappresentato dal punto A=A' di ascissa 200 (sia in sforzi totali che efficaci essendo u=0). Il ‘passo 2’ è rappresentato dal punto B di ascissa 300 in sforzi totali, B' di ascissa 300-95=205 in sforzi efficaci.  Il ‘passo 3’ è rappresentato dal cerchio basato sulle ascisse 300 e 500 in sforzi totali e da un cerchio traslato all'indietro di 200 (ovvero cerchio basato sulle ascisse 100 e 300) in sforzi efficaci.

Nelle argille normalmente consolidate Af (Af è il valore di A a rottura) è prossimo all'unità, mentre nelle argille preconsolidate Af=0(0.3, ma può assumere anche valori negativi (fino anche a –0.6). Nelle argille sensitive Af  può valere 2 o più.

Alti valori di A, come si vede dalla formula di Skempton, equivalgono ad alti valori di (u generati nella fase di taglio, bassi valori di A (o negativi) viceversa.

Il motivo dei bassi o negativi valori di A nelle argille poreconsolidate risiede nel fatto che tali argille, al procedere delle deformazioni di taglio, tendono ad aumentare di volume, richiamando acqua. Tale richiamo non può essere soddisfatto in condizioni non drenate e si traduce in un incremento negativo delle u. Il fenomeno può anche essere visto dalla parte dello scheletro che, soggetto ad incrementi di u negativi (incrementi di (’ positivi) trova contrasto alla tendenza all'aumento di volume, che quindi resta costante.

Le argille sensitive, che sono argille caratterizzate da una struttura ‘a castello di carte’ seguono un fenomeno opposto.

Le deformazioni per taglio tendono a far collassare lo scheletro ed espellere acqua (impossibile). La struttura dello scheletro sopporta una parte trascurabile degli sforzi, e quasi tutto il carico totale esterno grava sull'acqua. 

La formula di Skempton, come talune reazioni chimiche, viene usata bidirezionalmente. In laboratorio viene usata per determinare A e B.  Poi, noto A e B, può esser usata per prevedere le (u in sito.
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Fig. 4.9 - 

(Esercizio
Data la fig. 4.10, sono assegnati i valori: Q=??? kPa, (=0.45, B=0.9, A=0.5.

Trovare (u, ((v, ((h, ((’v, ((’h, a breve termine.

1. Determinare dapprima gli incrementi di tensione ((v  e ((h mediante la teoria di Boussinesq dovuti al carico Q sulla fondazione.

2. Calcolare 
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 mediante la relazione di Skempton:

(u=B(((h+A(((v-((h))=67.5 kPa

3. Calcolare infine:

((’v=((v-(u=32.5 kPa

((’h=((h-(u=-17.5 kPa

È da rimarcare il fatto che le tensioni orizzontali non sono state ricavate ricorrendo a K0. Tale ricorso sarebbe stato fuori tema. Tra l'altro non si è affatto in condizioni K0, anzi gli elementi . . . si espandono. Si noti il procedimento che prevede anzitutto la previsione di ((v e ((h mediante Boussinesq, poi il resto di conseguenza.

[image: image46.png]



Fig. 4.10 - 

4.3 - Prova triassiale UU
Si considerino tre provini di argilla identici, che supponiamo saturi.

Nel primo stadio della prova UU vengono applicate ai provini tre diverse pressioni di confinamento, ad esempio 100, 200, 300 kPa rispettivamente, in condizioni non drenate in questa fase non si ha quindi espulsione d’acqua, ovvero w=cost. Nel piano p, q i punti rappresentativi in sforzi totali si trovano sull'asse delle ascisse (punti contrassegnati nella fig. 4.11 con un pallino).

Da notare nella figura:

· cerchio SE (quello tratteggiato) ha ugual diametro;

· cerchio SE è tangente sia alla (u=0 che alla c', (’;

· l'apice del cerchio SE è sulla retta Kf (ed è anche il termine del percorso MN).
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Fig. 4.11 - Prova triassiale UU

Durante questa fase, le pressioni neutre di regola non vengono misurate (dato che lo scopo di questa prova è di determinare cu, per il quale non è necessario conoscere il valore di u) e quindi non è possibile tracciare i corrispondenti punti in sforzi efficaci.

Applichiamo ora a tutti e tre i provini, con il drenaggio chiuso, un incremento di carico verticale. Il diametro del cerchio (D=p1-p3 cresce fino a raggiungere la rottura. La rottura è riconoscibile dal fatto che il diagramma sforzi-deformazioni di ciascun provino raggiunge un massimo, quindi (ma non sempre) decresce. Vengono così determinati i valori di p1f a rottura; la pressione orizzontale p3 è rimasta per ciascun provino al valore pc. Noti p3 e p1f per ciascun provino, possiamo tracciare i cerchi a rottura. L'inviluppo di rottura che si ottiene da tale sperimentazione è una retta orizzontale che ha parametri (u=0 e cu=(p1–p3)/2=(Df/2. Il parametro cu  prende il nome di coesione non drenata o  coesione iniziale. Veramente il termine coesione può essere fuorviante, poiché, pur essendo cu l'intercetta sull'asse verticale (motivo per cui inizialmente fu chiamata coesione), cu non ha nulla a che fare con la coesione dello scheletro (la stessa argilla, a parità di c', può avere molte cu (a seconda di w). Un termine più appropriato (però più lungo) è: resistenza al taglio non drenata.

Questo comportamento a prima vista può apparire contraddittorio. Infatti se si considerano ad esempio i piani a 45° (sui quali la ( raggiunge i valori massimi) dei tre provini, sui quali piani le ( e ( sono date dalle coordinate degli apici dei tre cerchi, si nota subito che le (  su tali piani sono crescenti, mentre la ( (che è la ( a rottura) è sempre la stessa. Manca cioè un aumento di resistenza all'aumentare dello sforzo normale, in contraddizione con le leggi dell'attrito.

La spiegazione sta nel fatto che i tre cerchi considerati sono cerchi in sforzi totali. Se (contrariamente a quanto si fa nelle prove di routine) si misurassero nel corso delle prove le u, si troverebbe che, a rottura, tutti e tre i provini sono rappresentati, in termini di sforzi efficaci, dallo stesso cerchio (cerchio tratteggiato in fig. 4.11). Tale cerchio è contemporaneamente tangente all'orizzontale (=cu (è ottenuta per traslazione all'indietro dei cerchi in sforzi totali) e alla retta di parametri c' e (’ (determinata con altri tipi di prova quali taglio diretto, triassiale CU, triassiale CD). È proprio la raggiunta tangenza alla retta c', (’ il motivo per cui si è avuta rottura.

In effetti non solo i tre cerchi in sforzi totali, dedotte le u, conducono allo stesso cerchio in sforzi efficaci, ma lo stesso vale per l'intero percorso in sforzi efficaci (PSE).

Ovvero traslando all'indietro ciascun punto dei tre diversi percorsi in sforzi totali (PST) dei valori di u via via misurati per ciascun provino, si otterrebbe sempre lo stesso PSE (MN in fig. 4.11).

Si noti che ur1 è la pressione neutra all'interno del primo provino quando si applica ad esso (c (ur1=p1-ur), vedasi più avanti). Il punto N (apice del cerchio a rottura) si trova sulla retta Kf, essendo questa il luogo dei punti terminali dei percorsi. Si noti che, quand'anche il percorso in sforzi totali non fosse un semplice segmento a 45°, ma una spezzata comunque complicata composta da segmenti in varie direzioni (tanti piccoli incrementi/decrementi di (v e/o (h), viene percorso sempre, come un binario obbligato, lo stesso PSE da M ad N, raggiungendo sempre la stessa cu, beninteso fintantoché il drenaggio resta chiuso (w invariato).

Un altro modo di spiegare questo comportamento è il riconoscere che, quando viene aumentata la pressione di confinamento (c attorno ad un provino saturo, l'incremento di (c si traduce in un incremento delle pressioni neutre, cosicché le pressioni efficaci restano invariate. Lo scheletro quindi non sente, e non beneficia, dell'aumento di (c. Infatti in tutti e tre i casi lo scheletro è soggetto, nel piano di rottura, alla stessa pressione efficace (’ff (ascissa di P, di coordinate (’ff, (ff).

Un caso particolare di prova UU è la prova di compressione ad espansione laterale libera (ELL), che è anch'essa una prova non drenata, ma con pressione in cella (c =0. Tale prova è ben più semplice della triassiale poiché per eseguirla è sufficiente una pressa (senza la cella). In pratica tale prova determina quella che solitamente si chiama (r (carico di rottura). Il relativo cerchio di Mohr (in questo caso tangente all'asse verticale essendo (c =0) è rappresentato in fig. 4.12.
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Fig. 4.12 - Prova ad espansione laterale libera ELL

Si noti cu=(r/2. Si noti la ur (u residua), che è una pressione neutra solitamente negativa (suzione) presente all'interno del provino, quando questo è libero in aria. Tale ur è dovuta alla tendenza del provino ad espandersi (cosa impossibile in condizioni non drenate) quando privato delle tensioni di confinamento che aveva in sito. Tale ur negativa produce uno stato di confinamento, in sforzi efficaci, attorno al provino libero (cerchio tratteggiato in fig. 4.12). La  prova ELL deve avere durata di pochi minuti o al massimo qualche decina di minuti, essendo una prova non drenata finalizzata alla determinazione di cu. Spesso la prova ELL, per motivi operativi (ovvero non teorici) connessi con il disturbo e le fessure, non ‘curati’ dalla tensione di confinamento, fornisce valori di cu troppo bassi.

Quando questo comportamento fu osservato per la prima volta si ritenne inizialmente che le argille sature fossero materiali perfettamente coesivi con (=0. Benchè sia attualmente ben chiaro che il mancato aumento di (f all’aumentare delle ( non implica nulla riguardo al meccanismo fondamentale di resistenza al taglio, esso è ancora conosciuto come concetto (=0.

In generale per ciascuna argilla si ottiene una linea inviluppo orizzontale di ordinata cu differente, dipendente dal valore della pressione efficace di contenimento sotto la quale è stata consolidata, cioè a seconda del diverso contenuto d'acqua.

Il termine ‘(=0’ ovvero ‘attrito nullo’ può far pensare ad una superficie perfettamente liscia secondo la quale si ha scorrimento senza attrito. In realtà (=0 non significa resistenza nulla (essa infatti vale cu(0), ma INCREMENTO di resistenza nullo con (. La resistenza al taglio è composta solo del contributo coesivo, mentre il contributo attritivo (quello che aumenta con () è nullo.

I parametri cu, (u=0, sono particolarmente utili per le verifiche di stabilità in condizioni non drenate, poiché rendono tali verifiche molto semplici. Infatti le verifiche di capacità portante sotto il carico applicato in fig. 4.10 risultano molto semplificate se la resistenza al taglio, anziché essere funzione delle tensioni normali (che sono funzioni del carico in superficie, che è funzione della resistenza al taglio e così via) è un valore costante con le (. Infatti, per una verifica di prima approssimazione, (rinviando per soluzioni più accurate al capitolo della capacità portante) basta uguagliare il momento motore dovuto al carico al momento resistente offerto dal terreno. Tale momento resistente è pari a R. Somma cu,ili in cui le cu,i sono valori facilmente determinabili appunto con le prove UU (o prove scissometriche, ecc.).

Il vantaggio della semplicità dell'analisi non drenata si combina in maniera molto favorevole con il fatto che, con la sola eccezione delle argille fortemente preconsolidate, il fattore di sicurezza (FS) aumenta con il tempo. Quindi la verifica di capacità portante in condizioni non drenate è sufficiente ed esaurisce il problema.

Si noti la parentela e, in pratica, l'intercambiabilità, tra le terminologie: verifica non drenata, verifica in sforzi totali, verifica ‘(u=0’, verifica a fine costruzione, verifica a breve termine. Tutte queste terminologie si riferiscono allo stesso tipo di verifica, con la sola differenza che alcuni termini ricordano gli effetti, altri le cause, altri certe circostanze. Ad esempio breve termine o fine costruzione derivano dal fatto che un terreno argilloso può impiegare anni a raggiungere le condizioni drenate.  Quindi, in tale terreno, le condizioni a breve termine, ovvero a fine costruzione, saranno ancora assimilabili a quelle non drenate. ‘Verifica in sforzi totali’ ricorda che in tali verifiche (si riveda l'esempio su riportato) non entrano le pressioni efficaci nè le pressioni neutre, ma solo quelle totali.

(Esercizio
Prova triassiale UU. Da un campione sono stati ricavati 4 provini identici, che sono stati sottoposti a prova triassiale UU.

Le pressioni applicate in cella (c e i carichi verticali determinati a rottura sono indicati in tabella. Trovare cu.

	Provino
	(c 

(kPa)
	(vf
(kPa)

	1
	100
	300

	2
	200
	405

	3
	300
	380

	4
	400
	520


R. Aggiungere la colonna ((vf - (c)/2. La media è cu.

Su terreni non saturi applicando a tre provini le pressioni in cella p1, p2, p3 e successivamente portando a rottura i provini si ottengono tre cerchi in sforzi totali che individuano un inviluppo di rottura curva come mostra la fig. 4.13.
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Fig. 4.13 - Inviluppo di rottura in una prova UU su terreni non saturi

La resistenza aumenta con la pressione in cella poiché la compressione con conseguente riduzione dei vuoti porta un aumento delle pressioni efficaci. Tuttavia l'aumento di resistenza diventa più piccolo man mano che l'aria viene compressa e disciolta nell’acqua fino a cessare quando le sollecitazioni raggiungono valori tali da determinare la saturazione e quindi (u si avvicina a zero. La linea inviluppo in termini di pressioni totali non è quindi lineare e i valori di (u e cu devono essere stabiliti per campi ben determinati delle pressioni applicate.

4.4 - Prova triassiale CU per argille normalmente consolidate
Consolidiamo tre provini di argilla a partire da una miscela semiliquida alle tre pressioni di consolidazione 100, 200, 300 kPa. Poiché il drenaggio è consentito in questa prima fase, i punti rappresentativi dello stato di tensione iniziale in sforzi totali ed efficaci coincidono (fig. 4.14).

[image: image50.png]a=arctg(sen ¢')





Fig. 4.14 - Risultato di una prova CU per un'argilla NC
Prima di iniziare la fase di taglio è necessario un periodo di attesa sufficiente per la dissipazione della pressione neutra il cui valore, misurabile, deve essere uguale a zero. Per come i provini sono stati preparati essi sono certamente NC. Durante la consolidazione, i tre provini perdono acqua quanto maggiore è pc. Termina così la prima fase.

A questo punto viene chiuso il drenaggio e il contenuto d'acqua non può più variare; viene quindi incrementato il carico verticale mentre la pressione pc rimane costante (seconda fase).

In queste condizioni i percorsi in sforzi totali sono tratti inclinati a 45° essendo (p=(q=((v/2.

La misura delle pressioni neutre è indispensabile in questo tipo di prova per posizionare correttamente il cerchio in sforzi efficaci, ovvero i percorsi in sforzi efficaci associati a quelli in sforzi totali. I PSE si ottengono dai PST traslando ciascun punto di questi ultimi in orizzontale all'indietro di una quantità pari ad u (essendo al termine della fase I: u=0, in fase II: (u=u). 

È un grave errore non misurare il valore di u nelle prove CU e diagrammare i cerchi in sforzi totali e infine costruirne l'inviluppo di rottura dal quale ricavare un angolo di attrito chiamato (cu, privo di alcun significato fisico e di qualsiasi utilità. L’angolo ( ricavato dai cerchi in sforzi totali ha senso solo per la prova UU e vale sempre 0.

I tre percorsi in sforzi efficaci sono, per un'argilla ideale, simili. A differenza dei percorsi in sforzi totali, che sono imposti, quelli in sforzi efficaci dipendono dall'argilla studiata ed in particolare dai valori di A, dato che (u=A/((v.

Quando i provini raggiungono la rottura (riconoscibile dal raggiungimento di un massimo nella curva (v-(v) i punti rappresentativi sul piano (p, q) hanno raggiunto la retta Kf. Ovvero la retta Kf  è determinabile interpolando la miglior retta passante per tali punti. I parametri a, ( della retta Kf possono quindi esser convertiti nei parametri c', (’ (nelle argille NC peraltro si trova sempre c’(0).

Osservazioni 

1. I valori di A e la direzione presa dai PSE sono informazioni equivalenti. Ad esempio se A=0 non si generano pressioni neutre ((u=A/((v) ed il percorso in sforzi efficaci coincide con quello in sforzi totali. Se A=1, (u=((v (traslazione all’indietro pari al diametro), allora il percorso in sforzi efficaci sarebbe un tratto di retta inclinato all'indietro di 45°. In una tipica argilla normalmente consolidata, inizialmente A è uguale circa a 1/3 e successivamente aumenta fino a circa 1 (fig. 4.15). 

2. I valori di A sono valori ‘secanti’ e non tangenti, sono cioè il rapporto (u=((v a partire dall'inizio della fase di taglio e non incremento per incremento durante la fase di taglio. 
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Fig. 4.15 - Valori del parametro A durante la prova

3. Se Af=1 allora uf=((vf, perciò l'incremento di sforzo efficace verticale a rottura è uguale a zero: Lo scheletro solido ha quindi raggiunto la rottura non per un aumento della tensione verticale (rimasta identica), ma per una diminuzione di quella orizzontale, come mostra la fig. 4.16. 
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Fig. 4.16 - Prova CU: caso in cui Af=1 

4. Nelle prove CU, a differenza delle prove UU, i provini non vengono assoggettati a prova con il loro Wnaturale. Infatti la prima operazione consiste proprio nel consolidarli a (c differenti, portandoli a w differenti. Ciò è voluto e necessario. In caso contrario si otterrebbe sempre lo stesso cerchio in sforzi efficaci (vedi prove UU). Invece, per trovare l'inviluppo, occorrono cerchi in sforzi efficaci distinti, ovvero per trovare come ( aumenta con (’, occorre che ciascun provino fornisca la (ff corispondente ad una (’ff diversa. 

5. Vi è proporzionalità tra la pressione di consolidazione (efficace) alla quale è stato sottoposto il provino e la sua resistenza non drenata qf nelle argille NC. Tale proporzionalità discende dalla similitudine dei percorsi che si ottengono dopo consolidazione a diversi valori di p’c. La relazione tra qf e p’c può essere ricavata (i passaggi non vengono qui riportati) dalla geometria della fig. 4.17:
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Fig. 4.17 - Relazione tra qf e p’c 


Questa espressione fornisce ad es. per A=0.5, qf/pc=sen(’ (qf/pc=0.5 se (’=30°). Questa proporzionalità permette di prevedere (cosa confermata dai fatti) che, in un sito NC, cu aumenta linearmente con il carico geostatico (e quindi, all'incirca, con la profondità).  Vi è infatti stretta analogia tra la prova CU in fig.  4.10 (e relativi pc e qf) e quanto avviene in natura (e relativi (’v e cu). La consolidazione che avviene nella prima fase di una prova CU ha il suo corrispondente in natura nel carico geostatico.  La qf determinata nella II parte della prova CU (tale qf può essere riguardata come la cu di un provino consolidato in cella a (’c) ha il suo corrispondente nella cu del sito NC.  In realtà il valore numerico di qf/pc ottenibile dall'espressione precedente non è utilizzabile come rapporto cu/(’v0 in sito, poiché nella prova CU la conolidazione è isotropa, mentre in natura la consolidazione è anisotropa ((’h=K0(’v). Perciò tale rapporto va misurato di volta in volta.  Skempton, effettuando esperimenti su argille naturali normalmente consolidate, ha ricavato la relazione:
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In pratica per molte argille NC si può assumere cu/(’v0(0.2. In effetti misurando cu a diverse profondità (ad esempio con prove UU o prove scissometriche), si trova in generale un andamento cu(z) del tipo indicato in fig. 4.18. In superficie è presente una crosta preconsolidata per essiccamento (con minor contenuto d'acqua). Tale crosta è invece generalmente assente nei depositi NC subacquei.
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Fig. 4.18 - Andamento della cu con la profondità

6. Si consideri un deposito di argilla NC sul quale venga applicato un carico (fig. 4.18). La storia tensionale dell'elemento A è  analoga a quella di un provino soggetto ad una prova triassiale CU. Infatti in natura l'elemento A è stato consolidato dal peso del terreno sovrastante, con dissipazione di ogni eccesso di pressione neutra. Quando viene applicato il carico, in condizioni non drenate, si generano in A eccessi (u uguali a quelli misurabili nella II fase di una prova CU ove al provino fossero applicati uguali valori di ((1 e ((3.

7. Consideriamo ora un quarto provino simile ai precedenti consolidato ad una pressione in cella pari a p2. Al termine della consolidazione (introducendo un'operazione difforme dalla procedura di routine) chiudiamo il drenaggio ed aumentiamo la pressione in cella da p2 a p3 (il contenuto d'acqua resta quindi costante). Quindi (fase II) aumentiamo il carico verticale fino a rottura, che avverrà per qf=qf2 (e non qf3). (Ciò poiché l'aumento di pressione in cella da p2 a p3 è stato applicato a drenaggio chiuso, e non ha prodotto effettiva consolidazione). Il PSE di questo quarto provino coinciderà con il PSE del provino 2, mentre il PST percorre il percorso totale del provino 3 (fino all'ordinata qf2).

8. In generale dal momento in cui viene chiuso il drenaggio resta bloccato il valore della resistenza qf che si otterrà a rottura ovvero a ciascun contenuto in acqua è associata una determinata resistenza non drenata cu. (Questo però non significa che per un'argilla si possa stabilire una relazione univoca cu-w poiché in tale relazione entra anche OCR, vedasi più avanti). L'indipendenza di cu dal PST è vera non solo per provini in condizioni triassiali, ma è vera per quanto complicato sia il PST seguito per portare a rottuta l'elemento (vedasi prova scissometrica, in cui il PST è molto complicato, ma la resistenza è comunque cu).

4.5 - Prova triassiale CU in argille preconsolidate
Consolidiamo tre provini, partendo da una miscela semiliquida, ad una pressione in cella di 1500  kPa, fino a completa dissipazione delle sovrapressioni u dell'acqua. Dopo aver aperto il drenaggio, riduciamo la pressione in cella rispettivamente a 100, 200, 300 kPa per i tre provini, che quindi riassorbiranno acqua. Da notare che a questo punto i 3 provini sono sottoposti allo stesso stato tensionale dei precedenti tre provini NC, con la differenza che negli attuali provini OC lo scheletro solido ha sopportato in passato pressioni efficaci ben superiori a quelle a cui è sottoposto ora.

(Nell'ideale sperimentazione che precede, la preconsolidazione a 1500 kPa è stata imposta per essere certi che l'argilla sia OC. In natura la preconsolidazione è applicata, ad esempio, da sovraccarichi erosi. Quindi, nelle normali prove CU, manca ovviamente l'applicazione della preconsolidazione di cui sopra).

Si chiuda ora il drenaggio per passare alla fase II, consistente nell'aumentare il carico verticale. Nella fig. 4.19 sono illustrati i tipici risultati ottenibili da tali prove.
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Fig. 4.19 - Risultato di una prova CU per argille PC

Osservazioni

1. La retta ottenuta come inviluppo dei PSE presenta un'intercetta sull'asse delle ordinate, a differenza di quanto accade nelle argille NC in cui c’=0. I fattori che determinano c' non sono del tutto chiari, comunque sperimentalmente nei terreni OC si riscontra l'esistenza di c'.  (Nota: la retta in fig. 4.19 è una retta Kf di parametri (a, (), ancora da trasformare in parametri (c', (’)).

2. Se si esegue una sola prova isolata, non è possibile individuare il momento della rottura. Infatti si vede dalla fig. 4.19 che, oltre il punto di tangenza, la q può continuare a crescere, ma la rottura è già stata raggiunta, quindi la rottura non corrisponde al raggiungimento del massimo q nella curva sforzo deformazioni q-(v. I punti di tangenza, ovvero il raggiungimento della rottura, possono essere stabiliti solo dopo aver tracciato l'inviluppo basato su più prove. Vi è un modo tuttavia per osservare il picco, e quindi riconoscere la rottura, nel corso di una singola prova. È sufficiente costruire la curva che riporti in ordinate, anziché p1-p3, q/p'= rapporto corrente tra q e p' durante la prova. I punti del PSE oltre il punto di tangenza hanno q maggiore, ma p è in proporzione ancora maggiore, cosicché q/p diminuisce.

3. Le pressioni neutre sono modeste o addirittura negative come nel caso rappresentato in cui Af<0.

4. Confrontando la fig. 4.19 con la fig. 4.14 si vede subito che, a parità di (’c antecedente la fase di taglio, qf,OC>>qf,NC (così come la cu di un'argilla PC è molto maggiore della cu di un'argilla NC). Fisicamente la maggior resistenza si spiega come segue. La preconsolidazione ha addensato lo scheletro rendendolo dilatante. Durante la fase di taglio la tendenza dello scheletro ad aumentare di volume (impossibile in condizioni non drenate) si traduce in tendenza a richiamare acqua, e quindi (u negative, equivalenti a (p’ isotrope. Graficamente i motivi dei diversi valori di qf,NC e qf,OC a parità di (c sono ben visualizzabili nel piano p, q (fig. 4.20). In particolare si noti la ben diversa direzione presa dal PSE(OC) e dal PSE(NC) (il PST è identico). Il PSE(OC), dirigendosi in alto a destra, interseca la retta di rottura in un punto avente qf,OC>>qf,NC (la coesione è responsabile solo in minima parte della maggiore resistenza). Infine, se il carico venisse applicato in condizioni drenate (o in altri termini si esaminasse la situazione dopo diversi anni), la resistenza (drenata) varrebbe RD. Il confronto tra detti tre valori di resistenza conferma quanto già detto precedentemente, e cioè che nelle argille NC occorre effettuare la verifica a fine costruzione (o a breve termine) poiché, con il tempo, drenando, la resistenza del terreno aumenta. Nelle argille fortemente preconsolidate (parametro A di Skempton <0) viceversa la resistenza può diminuire con il tempo (circostanza più teorica che reale poiché per vari motivi, tra cui la limitazione dei cedimenti, non si portano mai tali argille a deformazioni tali da generare (u negative).
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Fig. 4.20 - Confronto tra i percorsi in sforzi efficaci di un'argilla NC ed una PC, a parità di punto di partenza

5. Una utile espressione che fornisce stime di massima di cu in argille preconsolidate è la seguente:
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con m = 0.7÷0.9 ( 0.8

Ad esempio se una certa argilla ha (cu/(’v)NC=0.2, e quindi cu,NC=0.2(’v, se la stessa argilla (alla stessa profondità) è preconsolidata, ad esempio OCR=4, sarà cu,OC=0.2(’v(0.303=0.6(’v > cu,NC=0.2(’v.

(Esercizio
Assegnati i dati in fig. 4.21, per z = 2, 5, 10, 20, 25 m, calcolare OCR, cu, K0 e costruire i relativi diagrammi, indicando l'asintoto verticale.

Nel diagramma di cu costruire anche la retta ove il sito fosse NC.

(Fare tabella con colonne: z, (’v0, (’v,max, OCR, cu,NC, cu,OC, K0).

--- figura? ---

Fig. 4.21 - esercizio

 4.5.1 - Esame comparativo di alcuni comportamenti delle argille NC e di quelle OC durante l'applicazione di sforzo deviatorico in condizioni non drenate

Si faccia riferimento alla seconda fase di una prova CU. È in questa fase che i comportamenti delle argille NC e quelle OC differiscono significativamente.

Infatti nella fase I, sia le argille NC che quelle OC (ove sature) rispondono in maniera identica, ad esempio per quanto riguarda le (u, ad aumenti della sola pressione isotropa (ovvero senza variazioni di (D).

Si noti che nei primi due diagrammi l'ordinata utilizzata è p1-p3 = sforzo deviatorico, (D = diametro del cerchio di Mohr. Benché nelle prove Triassiali CU più comuni ((D=(p1 (poiché p3 non varia), l'ordinata p1-p3 rappresenta comunque il diametro del cerchio anche in prove CU in cui p3 fosse fatto variare.
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Fig. 4.22 - Differenze di comportamento tra un'argilla NC ed una PC
La prima coppia di diagrammi evidenzia il fatto, atteso, che un'argilla OC, per un dato (v, sviluppa uno sforzo maggiore. Nella curva di destra (OC) non è detto si osservi un picco (vedasi osservazione 2: prove CU in argille OC).

La seconda coppia di diagrammi evidenzia il fatto che mentre in un'argilla NC si genera una u positiva crescente, in un'argilla OC, dopo una breve fase in cui si generano u positive, la u decresce fino a diventare negativa (solo però se OCR è notevole).

La terza coppia di diagrammi evidenzia il fatto che mentre in un'argilla NC, A cresce da un valore iniziale prossimo a 1/3 a valori a rottura prossimi all'unità, in un'argilla OC, A decresce da un valore iniziale prossimo a 1/3 a valori a rottura bassi o negativi.

Un andamento tipico di Af=f(OCR) è riportato nell'ultimo diagramma. Da esso si desume ad esempio che valori di Af negativi sono da attendersi per un valore di OCR almeno pari a 4.

Prendiamo ora in esame i seguenti grafici che si riferiscono ad un provino consolidato isotropicamente a partire da una miscela semiliquida fino alla pressione pB, quindi scaricato in condizioni drenate (fig. 4.23).
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Fig. 4.23 - Resistenza di un'argilla in funzione del contenuto d'acqua

Dal grafico (1) si rileva che nella fase di scarico il provino riassorbe acqua raggiungendo però un contenuto d'acqua molto minore di quello che aveva a parità di carico quando percorreva il tratto di curva discendente. Questo comportamento si riflette nel grafico (2); in esso sono diagrammati i valori di cu misurati su diversi provini tutti consolidati al valore pB e scaricati a valori di p diversi, in condizioni drenate, quindi rotti in condizioni non drenate.

Il valore di cu risulta minore di cu,max, tuttavia è molto superiore a quello del corrispondente provino NC.

Lo stesso fenomeno può essere seguito mediante i percorsi di sollecitazione.

Il provino consolidato alla pressione pB (e non scaricato), quando viene portato a rottura in condizioni non drenate, segue il percorso NC la cui forma è tipica delle argille NC; detto percorso interseca la retta di rottura in un punto la cui ordinata non è altro che il cu di tale provino. I provini scaricati a valori di p<<pB, portati a rottura in condizioni non drenate, seguono il percorso la cui forma tipica è quella delle argille PC; il loro cu  è solo di poco inferiore.

Si provi ora a risolvere un esercizio che ripropone un caso pratico.

Si tracci il percorso di sollecitazione dell'elemento di terreno indicato nella fig. 4.17 con la lettera A, a partire dall'istante precedente le operazioni costruttive, fino al momento in cui vengono applicate al diaframma forze orizzontali, e trovare il massimo valore di (h applicabile ad A assumendo che tutte le operazioni avvengano in tempi brevi, cioè in condizioni non drenate.
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Fig. 4.24 - Utilizzo dei percorsi di sollecitazione per un caso pratico. 1) Condizioni iniziali; 2) scavo trincea (riduzione di (h); 3) applicazione carico orizzontale (incremento di (h)
Osservando la figura si vede che dalle coordinate di A3 si può ricavare la massima (h applicabile in condizioni non drenate (si noti che (h è maggiore di (v):
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È da notare che una volta raggiunto A3 o A'3, se attendessimo la dissipazione delle sovrapressioni neutre aumenterebbe il valore ammissibile di (h, poichè A'3 si porterebbe in A3,D allontanandosi dalla retta di rottura. Se a partire da A3,D applicassimo un carico orizzontale ulteriore in condizioni non drenate, potremmo raggiungere il valore (h ricavabile dalle coordinate di A4.

Se il carico fosse stato applicato molto lentamente, ovvero in condizioni drenate, il percorso in sforzi efficaci sarebbe stato: A'1 - A'3,D - A'4,D - A'5.

(Esercizio 

Prova TRX CU. Un provino consolidato a (c=100 kPa, in II fase ha generato u=(u=20 kPa quando (v ha raggiunto 150 kPa. Trovare A.

Tracciare i cerchi a fine fase I e fine fase II.

R. A=(u/((v = 20/50= 0.4

Disegnare p-q. Puntolino (v=100. Cerchio 100, 150. Cerchio tratteggiato traslato indietro di 20

(Esercizio 

Prova TRX CU. Assumendo A=0.5= cost, tracciare percorsi PST e PSE. Esprimere (('v. Tracciare i cerchi a fine fase I e fine fase II.

R. (u=A ((v=50; ((v = raggio = (D/2. 

Quindi (('v=((v-(u=0.5((v 

Cioè (u=0.5 ((v ; Dsigmau'=0.5 Dsigmav

Quindi l'incremento di carico verticale totale ((v è suddiviso (in questo caso in parti uguali) tra (u e (('v, ovvero sopportato metà da scheletro, metà da pressione neutra.

Disegnare p-q. Puntolino (c=100 kPa. Cerchio generico con piede sinistro in 100. labelare diametro ((v. Cerchio tratteggiato traslato indietro di raggio. Evidenziare percorso verticale. Evidenziare (u.

(Esercizio
Prova TRX CU. Un provino consolidato a (c=300 kPa ha raggiunto la rottura per (vf=500. Supponendo di conoscere Af=1, trovare ('v e ('h a rottura.

Tracciare i cerchi a fine fase I e fine fase II.

R. ((u=Af ((vf=1.2= 2. Tale valore u=(u=2 va sottratto ai valori (3=300 e (1=500 per avere cerchio 1.

	
	('v

(kPa)
	('h

(kPa)

	Fine fase I

(= Inizio fase II)
	300
	300

	Fine fase II
	300
	100


4.6 - Prova triassiale CD

In questa prova la fase di taglio è molto lenta in modo che non si generi un eccesso di pressione dell'acqua, che comunque viene tenuta sotto controllo per essere certi che sia prossima a zero.

I risultati della prova CD (consolidata drenata) forniscono, a meno della dispersione sperimentale, gli stessi parametri di resistenza delle prove CU e da questo punto di vista le prove sono equivalenti (fig. 4.18).  Tuttavia la seconda fase di una prova CD è molto più lenta se si tratta di argille a bassa permeabilità, per le quali la prova può durare anche diversi giorni. Per questo motivo le prove CD sono eseguite principalmente nei terreni abbastanza permeabili.

Indicativamente le durate delle prove sono di qualche decina di minuti per le UU, di una giornata per le CU e durano da due giorni ad una settimana per le prove CD.
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Fig. 4.25 - Confronto tra i risultati di una prova CU e di una prova CD
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