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CONCLUSIONI ..

Nella .presente memoria viene affrontato il probléma della determinazions
della capacita poftante delle fondazioni superficiali, con 1'intento di fornire
al lettore un guadro:

- delle saluzioni oggi disponibili;

- della attendibilitd dei risultati da esse fornite;

- dei metodi recentemente proposti per un superamento delle limitazioni relative
alle soluzioni classiche pid in uso in sede di prggettazione,

I principali aspetti trattati possono essere riassunti nel seguenti punti:

1., BOggi sono disponibili solu21on1 complete [tlpo quella dl Brlnch—Hansen) che

coprnno la quasi totalitd dei casi pratlcl che possono presentar51 al: proget

tista, dal mumento che esse prevedono le varie combinazioni di carichi ester

ni applicati nonché forma della fondazione e geometria del problema molto ge

; nerali. Ta}i solu210ni sono state rlcavate con riferimento ad un modelle di
[ cumportaménto del terreno dl tlDG rlgldo plastlco e dalla sovrapposizione di
'l casi sempllcl rlSDltl separatamente. ‘
2, Date le ipotesi sul comportamento del terreno che sono alla base delle solu-
zioni classiche sopra citate, ne rlsulta che la loro applicazione va llmlta~

ta a rlgore a quei casi in cul le dimen51on1 e 1 approfondimento relativo del

la fnnda21one Ll 19 caratterlstiche del terreno lascianc presupporre che il rag
glunglmentm della Capacita portante llmlte ql abhla luogo con una rottura

di tlpo generale- mentrgwl appllcaZlone ai ca51 1n cui la rottura & di tipo

locale o per punzonamento porta ad una sopravalutazicne, talora anche_sostaﬂ

ziale, della qlim'}
. sy AT

3. Le dev13210n1 prlncipali delle previsioni teoriche, riscontrabili in questi

ultlmi due casi dai risultati sperlmentall sono imputabili in prlmo luogo al

la non presa 1n contu d31 seguenti Fattorlz

a)(+*) - non linearitd dell'inviluppo di rottura, e ciod dipendenza dell'angolo

di r951stenza al taglio dalla ten(lone efflcace agente sul piano di

R

scorrlmento;

- rottura prugressiva, @ clioe diverai llvelll di deformaziune raggiunti

R s e Y

nel varl punt1 della superflcle d1 scorrlmentn nell istante di collas

503

- presenza di zone di minore resistenza n91 dep051ti realis

(+) I fattori elencati in a) vengono in genere raggruppati ed individuati sotto
un unico termine detto effetto scala"




.do qualitativo 1'influenza della compressibilita del terreno e della non li-

b) - compressibilita del terreno di Fpndaziqne.

Attualmenta non esistono. snluzioni per la vailutazione della q1i che tengano

in conto in maniera rigorosa 1’ 1nf1uenza dei fattori 01tati nel punto 3. So-
lo recentemente sono state formulate pruposte, in parte 1potizzando analogie
tra il fenomeno del raggiungimento della q1im delle fondazioni e quello qgl—
;:espansiope di cavita nei terreni sciolti (Vésic, 1972, 1973, 1975) ed in

parte avvalendosi dei risultati di indagini sperimentali (De Beer e ‘Vésic,

1958) - (De Beer, 1970 ) - (Vésic, 1963 ), (Ismael, 1974 ), per stimare in mo-

s

nearita dell'inyiluppn di rottura.

Questi nuovi approcei comungue denunciano per ara una limitata utilitauppa;i

ca per 1 seguenti motivi:

- semplicitd delle assunzioni slla base delle soluzioni disponibili del pro-
blema dell’espansicne delle cavita;
~ attendibilita deil’ input (parametri geotecnici) disponibile, partlcolarmen.

te nel caso delle sabbie;

- mancanza di un'adeguata quantitd di conferme sperimentali {su modelli B‘in 

scala realel.

Praescindendo dalle difficoltd inerenti alla definizione dei parametri geo-
tecnici da introdurre nell’analisi, va tuttavia sottolineata che i:suddetti
nuovi orientamenti hanno permesse di accertare diversi aspetti. di 1mportanza

pratlcae

- nel caso dei terreni coesivi (verifiche di stabilita a breve termine] e giu
stlflcato il ricorsc alla scluzione di tipo rigido-plastica, salvo cautelar
si n91 rlguardl del Fenomenu della rottura progr9531va,

- nel caso delle sabble [veriflche in condizioni drenate) 1°' app110a21one del-
la soluzione cla551ca va limitata a terreni aventi elevata den51ta relati-
va ed a fonda21oni di ‘modesta larghezza (plinti o trav1 rovesce} e _con plG

coln approfondlmentu relatlvo. :
Nel caso di platee o di fondazioni profonde {pali) risulta infatti che la

Q4 MO0 cresce con 1 aumentare delle dimen51nni della Fondazione 0 della pro

fondlta relatlva, ma tende ad un valore asintotlco costante, per cu1 l appll-

ca210ne delle formule conven21onall porterebbe 1n questi ca51 ad una stlma

non pruden21ale d1 q1 m

Infines, per rendere pil applicativi i recenti approcci proposti ocecorrerebbe:

- derivare le soluzioni del problema della espansione di cavitd poste in pros-

simita della superficie del terreng (+);

- indagare sull'influenza dello stato tensionale iniziale (sia nel riguardi

della sua entitd che dell'anisotropia) sul fenomeno di espansione della ca

vita e precisare il significato dei vari parametri fisici nonché& le modali

ta relative alla loro determinazione sperimentale;

= acqguisire una maggiore conoscenza sperimentale sulla curvatura dell'ipvi-

luppo di rottura, anche in funzione della densitd relativa;

- indagare sui eriteri di valutazione della tensione media efficace agente

sul pilano di scorrimento;

- effettuare degll studi con il metodo degli elementi finiti, utilizzande pe
ro programmi che permettana l'introduzione di leggi costitutive del terre-

no "con softening” e aventi un criterioc di flusso incorporato.

{+) Le formule date da Vésic (1969} non tengono conto della comhressibilité.

S



1. INTRODUZIONE.

La progettazione delle fondazioni pone svariati problemi di ca-
-rattere geotecnico, tra 1 quali uno dei_piD importanti & la determinazio-
ne, note che siano le leggi costitutive del terreno, l'entita e il tipo g
di carichi che la struttura trasmette ad esso e la geometria della fonda-
zione, della capacitd portante limite qlim’ che, divisa a sua volta per
un opportuno coefficiente di sicurezza FS[+], consente di definire_la pres

sione ammissibile qamm da adottare nella progettazione stessa.

Pure se molti dei concetti e delle considerazioni che saranno
esposti nei seguito trovanc validita anche nel caso di-FondaziDni_prpfohde,
in guesta sede sia per le limitazioni di tempo che per il tema del @iclo
di conferenze nel gquale la presente nota si inserisce, la trattazioné vig
ne limitata ai problemi connessi con la valutazione della capacité'pbrth 

te delle fondazioni superficiali, intendendo come tali, in accordo con .

Berezantzev (1970), le fondazioni aventi un approfondimento relativo Pl-n

spetto al piano di campagna non superiore a 0.5 {++}) (vedi Fig. 13,

FIG.1:DEFINIZIONE DELLA PROFONDITA RELA.
TIVA DEL PIANO DI IMPOSTA DELLA

FONDAZIONE

B
B=LATO MINORE DELLA FONDAZIONE -

DELLA FONDAZIONE RISPETTO ‘AL
PIANO DI CALPESTIO

(+} 1Ip alternativa ad un cosfficiente di sicurezza applicato alla g ﬁ. s1 pud
ricorrere a coefficienti di sicurezza applicati al parametri di reésistenza
al taglio del terreno, oppure a coefficienti di sicurezza parziali riferiti
sia ai suddetti parametri sia ai carichi agenti sulla struttura, in accordo
all'approccio semiprobabilistico del problema della definizione di F . Tale
aspetto esula comunque dal presente tema.

(++) Alcuni estendonoc questo limite fino all'approfondimento relativo = 1.

APPROFONDIMENTO RELATIVO =hi ¢ 05

'h=PROFONDITA DEL PIANO DI IMPOSTA

2. FENOMENI DI ROTTURA DEI. TERRENO DI FONDAZIONE.

Dall’analisi dells relazioni carichi-cedimenti osservate nal ca
80 di fondazioni reali o di modelli realizzati in laboratorio, si possono

dedurre le seguenti indicazioni di carattere qualitativo:

a) In corrispondenza di picecoli carichi applicati sulla fondazione, esi-
ste una relazione guasi lineare tra carichi e cedimenti. Questi ulti-
mi sono quasi totalmente attribuibili all'addensamento (= compressibi
1ita) del terreno sottostante la fondazione e le traisttorie dello spo
stamento delle particelle del terreno sono in maggioranza verticali e

rivalte verso il basso.

b) Superata una certa soglia di pressione critica Aopit? in alcune zone

di limitata estensione situate immediatamente sotto la fondaziocne (+)

vengono a crearsi stati tensionali tali da avere: l

\:- e e i i

T } .
LR m_l;_gw.m,",_ﬁﬁ

essendo:

1]

T

i tensione di taglio indotta dal carico agente sulla

[FL?]
4

In gueste zone, dette zone di plastlclea210ne" dal momento che 50N

fondazione

~
H

rasistenza al taglio del terreno

’ ip_condizinnl di equ111br10 11m1te ultlmo, ha inlzio 1a Form621one del

Ef { le superfici di rottura,

Gli spostamenti del terrena sono dovut1 in misura sempre maggiore agll

scorrlmentl d1 carattere plastlco e mantengono una d1r921one sub~ver—

ticale sotto 11 centro della FDﬂdﬁZlone, mentre tendono a dEV1arne nel

L,

le zone pEFlfBPIDhEa‘

¢) Il fenomeno della!progr9531va esten51one,della plast101225210ne del
terreno,lggytq ulterlmrl 1ncrement1 dl carlco, Fa 51 che 1e zone nelle
quall T

N i
2o alla forma21ona d1 ben deflnlte superflcl d1 rottura.

= TR. inlzlalmente 1solate. vengano a Gongiunger51 dando luo

A questo punto 18 tralettorie delle particelle del terrena assumono

andamento Drlzzontale e sub-verticale verso 1'alto can pid .

0 meno v1stosi rlflulmenti in superficie, La fondazione subisce r11E*

R

vanti ed in generale dlsunlforml assestamenti che si manifestano sot-

(+) Sotto i1 perimetro nel caso delle fondazioni rigide e sotto 11 baricentro nel
caso di quelle molto flessibili.




d)

-

—_—

to 1l'azione di carichi ceostanti o leggermente veriabili nel tempo, a
secondo della caratteristica sforzi-deformezioni del terreno in que-
stione.

Questa 51tu321mne cmrrlsponde al ragglunglmento della Capaclta pDrtan

1
|
|
J

{ te limite ultima del terrenc 94—

B —

Tale raggiungimento della pressione di rottura per fenomeni di taglio

pud, secondo Vésic (1973), manifestarsi seguendo uno dei tre sot-

Uim
toindicati meccanismi di rottura:

~ Rottura generalizzata per fenomeni di taglio, vedi per esempio

Terzaghi (1943).

- Rottura per punzonamento, vedi per esempio De Beer e Vésic (19%8),

De Beer {1965) e Vésic (1963).

- Rottura locale, menzionata per prima da Terzaghi (1943} e poi docu-

mentata sperimentalmente da Vésic (1963).

La rottura generale (fig. 2-a) & caratterizzata dall’esistenza di una

ben definita superficie che si estende dal bordo della fondazione fi-
no alla superficie del terreno. In questo caso la tendenza al riflu1?
mento del terrenc in superficie si pud notare da ambedue i 1at1 della

fondazione, anche se la rottura vera g propria & in genere asimmetri-

§ ca e 91 veri¥1ca solo da un lato del pllnton Juesto tipo di rottura 2

/il pid aderente é‘quanto descrltto nel puntO c) e tra 1 tre thl sopra _

\ ménzionatl & quello megllc 1nquadrat0 dal punto d1 V1sta teorlco (dal-

: 1a meccanlca del terreni]

La rottura per punzonamentoc (fig. 2-c)} & caratterizzata dal fatto che

non si osservano piani di rottura e di scorrimento ben definiti. Sotto
il carico man mano crescente gli assestamenti della fondaziong anche

in prossimitad del carico di rottura sonoc accompagnati dalla compressio
ne del terreno immediatamente sotto il plinto, mentre le zone laterali
sono _solo in.misura modesta coinvelte nei fenomeni di potﬁupa,_;nqlﬁ;e_

in superFlcle sono assentl pronunclati riflu1ment1.“

Contrarlamente al caso della rottura generale a cu1 pué corrispondere

un. mov1mentn istantanea e catastroflco della Fond6210ne la rotturaper

punzonamentu rlchlede un incremento dl carlco sempre crescente. anche

s di poca, 0051cche il carlco d1 rottura e dlfflollmente 1nd1v1duab1- )

18 sulla curva carichi cedlmento.

e)

i

i
!
i
|
i

La rottura locale ha carattere intermediu (fig. 2-b) tra quello della

rottura generale 8 per punzonamanto. Le superflcl di ruttura 80N0 ba—
ne deflnlte UlCiﬂD ai bDFdl della fonda21one ma non raggiungono 1a su-
parflcle del terreno e, nonostante 1a compr9551b111ta gluochl ancora

un ruolo 1mportante nel contrlbulre al mov1ment1 Vertlcall del pllnto.

01 sono in questo caso v191b111 segnl dl rlflu1mento 1aterale del ter—

reng.

Il meccanismo di rottura attribuibile ad un dato specifico problema di
capacita portante e di conseguenza 1'impostazione analitica deil proble

ma stesso dipendono dai seguenti fattori:

- caratteristiche di resistenza e di compressibilitd dei terreni di

fondazione;
- geometria (+) della fondazione;
~ tipo di carichi applicati sulla fondazione.

Allo stato attuale delle conoscenze, pur essendo individuati dal pun-
to di vista qualitativo i diversi meccanismi di rottura sopré descrit
ti nonche i fattori che 1i governano, mancano criteri e metodi di cal
colo che consentano di prevedere attendibilmente il tipo di rottura e
délcolare la capacitd portante di una specifica fondazione suberficig
le o profonda (++).

In queste condlzlonl rlsulta utlle precisare ulterlormente alcun1

i cu1 e oggl pDSSlbllB quantlficare la capacité portante del terreno con

i

procedlmentl analltlcl rglativamente rigeorosi ed affldablll, da . quelll

in Cu1,.n0nostante tutti 1 progressi conseguiti dalla geotecnica negli

iultlml anni, & necessario ancora oggi accontentarsi di valutazioni di

tcarattere approssimato e gualitativo.

,A tale proposito si pud rilevare quanto segue:

- I risultati sperlmentall dimostrano che nel caso dei terreni non coe-

siv1 (sabbie e ghiaie) 11 meccanlsmo di rottura assoc1ablle ad una

specifica fonda21one e in prlmD 1uogo controllato dalla densita rela

&iua DR del terreno di fondazione e dall approfcndlmento relativo

della Fondaz1one stessa, ccme risulta dalla flg. 3 nella quale sono

r1assunt1 i dati rlcavati da De Beer e Vésic [1958), Vésic (1983]
(1967), (1973), (1975), Ismael £1974], '

B s

(+)

Forma e dimensioni in pianta nonche approfondimento relativo.

{++) Partlcolarmente nel caso dei terreni sabbioso-ghiaiosi.




- Nel caso dei terreni coesivi saturi per 1 quali le verifichs di ca-

pacgitéd portante.delle fondazionl vengono effettuate facendo riferi-
mento alla resistenza al taglio iniziale (+) si pud pervenire ad un
quadre qualitativo simile a quello indicato per le sabbie e ghiaie

anche se il fenomenc di rottura generale & in guesto caso pid diffu

so0 e di maggiore interesse dal punto di vista applicativo.

- Poiche la maggioranza delle soluzioni analitiche che consentono di
valutare la capacitd portante oggi disponibile presuppone come .vall
di per il terreno:

« una legpe costitutive del tipo rigido-plastico;
« 11 eriterio di rottura di Coulomb;

si deduce che esse andrebberpoa rigore applicate solo ai casi in cui

il meccanismo di rottura & di tipo "generale”.

Gia in questi casi esse forniscono indicazioni approssimate per ec-
cesso 0 per difetto g seconda che si tratti rispettivamente di solu
zieoni cinematicamente possibili o staticamente possibili (++) (vedi
Drucker ¢ Prager (1951) e Chen (1875) } e a causa della sovrapposi-
zione degli effetti (+++) adottata nella derivazione della maggio-
ranza di queste formule (vedi Terzaghi (1943), Meyerhof {(1954],
Brinch Hansen (1861, 1870), Caquot e Kerisel (1956} e molti altri).

- Le ipotesi di partenza che stannoc alla base delle formule sopra men
zlonate diventano poi del tutto inadeguate quando la rottura tende
a diventare di tipo locale o per punzonamento con cedimenti della
fondazione molto elevati (++++) prima del raggiungimento del carico
di collasso.

A conferma di questo si possono ricordare gli studi di carattere
teorico-sperimentals effsettuati su terreni sabbiosi da De Beer e
Vésic (1958}, Vésic (1963, 1973), De Beer (1970}, Bhushan (1971},

Ismael (1974}, i quali concordemente indicano come non & affatto ve

ro che la capacita portante di un terrenc -sabbioso-ghialoso qual-

{(+]

Vedi Skempton (1954), Lambe e Whitmann (1963) nanchd 11 cap. §.

e

s

siasi, a parita di altre condizioni, cresca proporzionalmente alle

* dimansioni della fondazione o all'approfondimento del piasno di pasa.

E infatti, tenendo invece presente che la compressibilitd relativa
di un terreno aumenta con le dimensioni della fondazione stessa, e
che guindi 1l cinematismo di rottura tende vérso 1’estremo opposto
rappresentato dal "punzonamento®, si riesce da un lato a giustifica
re una parte (+) della divergenza tra risuyltati sperimentali e teo-
rici prima menzionata, e dell’altro ad accettare anche 11 postula-
to [##) (Vésic, 1973} che la capacita portante ¢i fondazioni molto
larghe non pud essere maggiore di quella di fondazicni profonde aven
ti piccole dimensioni, & paritd di caratteristiche geotecniche del

terreno.

Fostulato che pone appunto l'esistenza di un limite superiore, rap-
presentato dal valore ottenibile da una rottura per punzeonamento.

Un‘esempio dell’influenza della compressibilitd sulla capacitd por-

S b gk Con e by

tante delle fondazioni splerimentali & illustrato nella fig. 4'dhve'
sono riportati i risultati di prove su modelli effettuati da Ismael
(1874) utilizzando la sabbia di Chattahoochee pura e mescolata con

diverse aggiunte di minerali micacei.

L'aggiunta di mica,a paritd di densitd relativa, lasciando rigorosa-

fmente invariata la resistenza al taglio, aumenta sensibilmente la

compressibilita della sabbia (++), per cui risulta ovvio che la d;ﬁ
ferenza di capacita portante tra le due fondazioni pud essere in
guesto caso solo giustificata dalla differente compressibilita delle
due sabbie. E naturalmente tale fatto & in stridente contrasto con _
guanto predetto dalle formule convenzionali di capacitd portante le
quali, riferendosi alla legge costitutiva del corpo rigido-plastico,
fanno dipendere la Y im solo dalle caratteristiche di resistenza'dei

materiale rendendola indipendente dalla sua compressibilita,

Dal punto di vista applicativo un primo tentativa di teper conto de
gli effetti di compressibilitd & stato formulato da Terzaghi (19481,

che ha proposto 1l'impiego di parametri ridotti di resistenza al ta-

{(++) 31 vedano 1 teoremi del Limite superiore e Limite inferiore della teoria glio, assunti empiricamente pari a:
della Plasticita. g

(+++) Le formule infatti sono ottenute per sovrapposizione di due casi: il pri E'x = 0,67 ¢ [fL_ZJ ees (1)
mo relativo ad un terreno prive di peso (y=0) ma dotato di attrito (¢) 8 - ® - o -
di coesione [c), e il secondo di un terreno avente c = ¢ = O ma Y # 0. ¢ - arctg (0,87 tg ¢] ] e (2]

La limitazione teorica di tale approccio & bene evidenziata dal confron-

{+) Va ricordato che ad un aumento dells larghezza della fondazione si associa-
ne non solo effetti di compressibilitd ma anche effetti di riduzione della
resistenza al taglio, disponibile lungo le superfici di scivolamento, dovuti
in primo luoge alla curvatura dell’inviluppo di rottura, alla rottura pro-
gressiva e alla presenza di zone di minor resistenza sempre presenti nei de
positi reasli. -

(++) Vedi anche Moore (1971).

to delle formule ottenute per sovrapposizione con la soluziane priva di
tale artifizio ottenuta da Sokolowski (1965),

(++++) Vésic (1873}, nel caso di fondazioni superficiali, indica i seguenti va-
lori delle deformazioni relative, riferite al valore di B, all'istante di
callasso: terreni coesivi saturi 3 + 7%, terreni non coesivi 5 + 15%.
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Un simile approccio, pur fornendo risultati soddisfacenti in alcuni
casl, da spazio al presupposto errato che la compressibilitad del ter
reno sia legata esclusivamente ai parametri di resistenza a tag}io,
e ciog sia indipendente da condizioni di carico e di gmometria della

fondazione, e non fornisce quindi alcuna indicazione per 1'individua-

zione del casl di applicabilitd della correzione stessa.

Prescindendo da gquesto ultimo aspetto del problema, Vésic (1973) ri

tiene che la proposta di Terzaghi (1948}, di fatto applicabile ai

terreni sabbioso-ghiaiosi (+], & troppo conservativa, ed indica la

segﬁente relazione per la riduzione dell'angolo ¢ quando si ‘vnglia
empiricamente tenere conto dellfinfluenza della compressibilita sul
la capacita portante del terrenc e del conseguente pericolo della

rottura locale:

3 " = arctg [tn,e7+DR—o,75 DR2] tg ¢ J ] cve [3)
essendo:
D, = densita relativa della sabbia < 0,87 (++)

R
- Inoltre Vésic €1973] riprendendo un’idea avanzata da Skempton et
al. (1953) propone di ricorrere nella valutazione della capacita por

tante delle fondazioni superficiali alla teoria di espansione dslle

cavita sferica e cilindrica in mezzo elastico - perfettamente pla-

stico.

Questa ipotesi presuppone che la tensione normale agente sui lati
del "cuneo critico” di terreno ABC (vedi Tig. 11) sotto la fondazio-
ne sia uguale alla pressiocone limiteplihpecessaria per espandere in-

definitamente una cavitd sferica o cilindrica nello stesso terreno.

Tale impostazione del problema,anche se molto semplificata,chiari-
sce almeno dal punto di vista qualitativohaiderse delle incongruen
ze insite nelle formule convenzionali (+++) per la valutazione del .
la capacita portante delle fondazioni superficiali, consentendo di

collegarla alla deformabilitd relativa del terreno espressa come

rapportoc:

deformabilita DJ
regsistenza al taglio

{+]
(++)

(+++]

Aventi percid ¢ = O.

Quando D, > 8,87, solo nel caso delle fondazioni superficiali, si pud fa-
re riferimento al meccanismo della rottura generale, vedi fig, 3.

Vedasi Vésic (1872).

L'esame di recenti lavori di Ismael (1974), Vésic (1975), Al Awkati

(1875), Vésic et al. (1975), Baligh (1975) rivela come tale ap-
proccic importante per le fondaziopi superficiali diventa fondamen-
tale nel caso di guelle profonde, per le quali il meccanismo di. rot

tura pil diffuso & quello per punzonamento (vedi fig. 3).

Tenendo conto di quante sopra menzionato, nel capitolo successivo
vengono esposte le formule convenzionali per la valutazione della capacits
portante delle fondazioni superficiali, e nel seguito vengono indicati i
criteri che consentono di-tenere conto almeno in modo qualitativo dei fe-
nomeni anzi descritti, che possono in determinate clrcostanze invalidare

in modo sostanziale le solurioni classiche.

VALUTAZIONE DELLA CAPACITA' PORTANTE.

11 calcolo della capacitd portante delle fondazioni superfidia—
li viene in genere svolto facendo riferimentc alle formule ricavate per il
caso di deformazione piana [+) (L/B > 5) o pil raramente per il caso és—:;

sialsimmetrico (++)} (fondazione circolare}. In guesta sede facendo riferi-

mento al caso di deformazione piana si ha:

Uip =8 Mg PO N 05T B FL™4] Ty
essgndo:
Ei = coeslone del terreno [FL_?]
ovo = pressione verticale alla quota d'imposta
' della fondazione [FL—%], vedi fig.5 |
¥ = peso di volume del terrenc al di sotto

del piano d'imposta della fondazione

o

Nc = f(¢) = coafficlente adimensionale di capacita portante che esprime

il contributo della coesione mobilitata lungo la superficie

di secorrimento nel tratto fb

(+)  Terzaghi (1943), Prandtl (1920), Reissner (1924) e molti altri,
(++)

Berezantzev (1852, 1960, 1970), Mizuno (1953) eag altri.




in funzione dell'angolo di attrito § ottenuto da prove di taglio in con-

N = f(¢) = coefficlente adimensionale di capacitad portante che esprime g
q , dizioni di deformazione piana, che come & noto supera di 30 3 5° il valo E
il contributo dell’approfondimento della fondazione rispetto . 0 .
. | re risultante dalle prove triassiali [vedi Ko e Davidson (1973) e Ko e i
al pianoc di campagna % ]
s . & Scott (1973)], e nelle applicazioni pratiche ess 0 risult -
N = Fig) = coefficiente adimensionale di capacitd portante che esprime é PP ni p c a pud risultare pruden

. . ziale solo in relazione ad una certa reciproca concellazione degli erro-

il contributo del terreno racchiusc all’internc della super- p | £ ;
. . . — ri (+}).
ficie di scorrimento abf {+].

Allo scopo di superare almeno in parte le limitazioni dslla

ri i to ti i fanno le seguenti ipo ‘ ) ]
Nel ricavare le formule di questo Tipo =i Bt - formula (4) diversi autori hanno proposto 1'introduzione di coeffi-

i ifiecative: . . s s . - )
tesi semplifica cienti correttivi di carattere semi-empirico che consentono la presa in

a) Si adotta il criterio di rottura di Coulomb con inviluppo di rottura conto di fattori come:

F4 14 { i 1 nella fig. 5-b.
rettilinec del tipo illustratc schematicamente nella B ~ la presenza dei cerichi orizzontalis

b) Si assume per il terreno una relazione sforzi-deformazioni di tipo ri- - la presenza di carichi assiali eccentrici

gido-plastico propria di un materiale incompressibile (vedi fig. S-cl. - un rapporto del lati L/B qualsiasi;
¢) Si suppone nulla la resistenza al taglio dei terreni sovrastanti il -1 1”9%1”621Dn9 del pianc di appogglo rispetto all’orizzontale:
piano d'appoggio della fondazione [TR = 0 nel tratto bc della superfi- - la presenza di un pendio a tergo della fondazione.
cie di scorrimento in fig. 5-a). Tra le varie proposts, la pil generale e percit i grande inte-
resse pratico € quella indicata da Brinch Hansen {1981, 15870):
d} In genere si suppone nullo 1l'attrito tra fondazione e terreno e tra ter
reno sovrastante 11 plano di appogglo e guello sottostante tale piano
(TR = 0 nel tratto ab, fig. 5-a). Qi = 0:5 v - B . NYSY.dy.lY.bY.g_Y
Nenostante queste semplificazioni, gquasi tutte le soluzioni ot- : + vo Nq.s .dq.i .bq.gq +
tenute con 1'ausilio della teoria della plasticitad derivano dalla semplice _
sovrapposizione dei due seguenti casi (++}): * e N 5 d, i, bc g [FL 2] vee (5)
12 caso: Con l'ipotesi di terreno prive di peso (y=0), si ricavano i cosef sesondo:
Ticlienti adimensionali N_ e NC.vedasi Prandtl (1921}, Reissner
(1924} q N,Y Fattori adimensionali di capacitd portante
N validi per una fondazione nastriforme, fun
) q i L} ’ — .
2° caso: Con 1'ipotesi di fondazione superficiale (hy = 0) su terreno pri ' zione dell'angolo d'attrito (= angolo di re
vo di coesione {c=0) si ricava il coefficiente Ny’ vedasi Caquot cJ sistenza al taglio) §
e Kerisel (1950) e lundgrene Mortensen (1953). B
’ . Y = peso di volume del terreno al di sotto deil
. » [] ] .
R e y o . to di vista teo plano d'appoggio, depuratn della spinta -
Questa sovrapposizione, ingiustificabile dal punto di | a teo idrostatien [FL 3]
rico, ma ritenuta prudenziale nel passato, non lo & se 11 calcolo della .
s ' B = i i :
9y, 2vviene ricavando i coefficienti di capacita portante [Nq, N Nyl lato minore della fondazione [L]
i

B g

(+) Per esempio calcolando q,, di una fondazione nastriforme reale e percid ru
vida con 1 coefficienti & N NC,[che sono stati definiti per 11 caso di U
na fondazione liscia) vallitatl iR funzione di un ¢ ricavateo da prove trias-
siali. T

| (+) 1I1 valore di N_ & fortemente influenzato dall‘angolc ¥ (fig. 5-3) e dalla
‘ forma della suEerficie di scorrimento assunta.
(++) Salvo casi semplici 1& cui soluzione rigorosa @& stata data da Sckolowsky
(1969) e Berezantzev {1860).

égﬁgu/ﬁ%pg oliice, L. oo valufeh ..

; . . ! -
ez gl OF /Lf:(':.{;'.:'./t?--‘/ 2 (’f*"} [:{u
o CA s ;
f{‘ Lol St 'i:"‘ {r i ) A5 (=9 L .

G
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i
H
|
H
!

ralizzata ed assumere per 11 terrenc un inviluppo di rottuyra rettilinec.

%
s ! : |
o Fattori adimensionali di forma, funzione 'g Con le stesse ipotesi quando si vuole valutare la LI di una !
sq dl § e O jé fondazione poggiante su terrani coesivl saturi in condizioni non drena- §
c i . , {
F% te (+) [}R = f (¢u = DD, CU]] la formula (5%} si riduce (++) alla se- T
| : j
dY = 1 per definizione (+) guente espressione:
i
O 0 o .0 o @ -2 )
b Fattori adimensionali di profondita, che Qyqm = CutMe tSg odg cig -dlo-BL O [FL] .ooqs) |
tengono conto del contributo della resisten |
d - essendo: ;
9 L za al taglio nell'ambitc del terrenc sovra 1
dc stante i1 piano d'appoggio della fondazio- 0,5 - Pressione verticale totale alla queta d'imposta )
“ne, cio® del tratto be in fig. 5-a, funzio- della fondazione [EL ]
h,
i ne di 75 6T c, © resistenza al taglio in assenza di drenaggio, ' ,
. espressa in termini di sforzi totali [%L J
.
,Y Fattori adimensionali d'inclinazione della ri i La valutazione dei coefficienti che appaiono nelle formule
1 _ — 2 , :
A " sultante di carico, funzione di H/N, ¢ e c O c, . (5 ) e (B ) pud essere fatta ricorrendo alle seguenti espressioni:
lC ;%' .
/
. Coeffici . . . . s -
DY ) Fattori adimensionali dipendenti dall'inclina- a) 08 ficienti adimensionali di capacitd portante (+++)
bq S zione della base della fondazione rispetto al N = [éxp (7. tang Ed] tang2 [45+:§] Eﬂ [?J
b l'orizzontale (w') e da ¢, vedi Fig.b 4 ' 2
! N, = [Nq-1] cotg § [-] valida solo nel caso '
Evo = pressione verticale efficace alla quota d'impo : di ¢ > a°
sta della fondazione [FL 2] . _
1,8 (Nq+1) tang ¢ f_NY.i 2 {Nq+1] tang ¢ (++++][}] .n.{a}\
[ = angolo di resistenza al taglio del terreno sul .
7 . . . . "
; T 1 . s , . : .
quale poggia la fondazione espressa in termini . | I valori numerici dei coefficienti Nq ND NY calcolati per diversi
: valori di tati ‘ i
41 sforzi efficaci [?1 g ori di ¢ sono riportati nella tabe;la 1. |
Nel caso di ¢ = ao° i
© = coesione apparente in termini di sforzi effica- 5 5 5 }
- = D, = ” ¥=
ci del terreno sul quale poggia la fondazione [%L 21 Ny Nq 1 NC T2 !
H = risuyltante dei carichi orizzontali agenti sul b) Fattori di forma, vedi: Meyerhof (1951), De Beer (1865), Brinch
la fondazione [F] G Hansen (1370) B j
i |
i - s, = 1 - 0,42 : : \ ‘
N = vrisultante dei carichi verticall agenti sulla Y T EJ ses [ H)
fondazione [] . sq 1+ sen ¢ T EJ vea (10)
La formula sopra esposta consente di valutare la qlim in congi-
ry - 3 1) L] > e ——————
zioni drenate [++) E%R = ¥ {¢, c)] pervenendo a risultati attendibili so L) Vedasi capitolo 5.
10 in quei casi in cui &lecito ipotizzare 11 meccanismo di rottura gense- ~ (++} In guanto per ¢u = 0, NY =0, N_ = 1. |

(+++) Ricavati per il caso della fondazione nastriforme (L/B -+ =],
{++++)Limite inferiore Lundgren e Mortensen (1853), limite guperiore Caquot e

(+) In quanto N_ & ricavato nell'ipotesi di Evo = 0, o Kerisel (1856).

(++) Vedasi capitolo 5.
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s =-4_9 B cee(11)

Nel caso di ¢u = 0°

n

0o D00

1+ 0,2 {i [-] era{12)

Le formule sopra esposte sono valide solo nel caso di carichi vertica
1i ed in presenza di carichi inclinatl (HAO) esse vanno modificate nel

modo seguente [&edi Brinch Hansen [1970)]:

~ caso di ¢ # O:

— B' _-
SqB =1 + sen ¢ T igp [] aes{13 )
- L. _
8L~ 1+ sen ¢ 5 qu [] ees(14)
B.i : '
5521—0,4[—'].'-—.@-‘- [_] '.01-{153
Y vl
L.i L
s =1 - 0,4 —1— -1 e (10)
YL 8.1
VB
~ caso di ¢ = 0°;
________ U ——
© =1+0201-412° 18 -] 0 17)
chb ’ cB L ‘
° -1+0201-12 1L [-] SRSTS
cL ’ clb ' B :
dove:
iB = coefficiente di inclinazione riferito alla forza orizzontale

(HB] agente lungo i1 late B della fondazione [;]

coefficiente d'inclinazione riferito alla forza orizzontale

=
n

(HLJ agente lungo il lato L della fondazione EJ

L'uso della formule (15) e (16 ) & subordinato alla seguente limi-

tazione:

s » 0,6
Y_

Le formule con indice "B" servonc per verificare la capacitd portan

ts nel ﬁianu ortogonale al latol della fondazione, situazilone usuale

nel caso in cul H_ risuylta essere la forza orizzontale predominan-

B
te.

(++) Quest'ultimo riferito sempre rispetto al piano dell!
‘Fign 1 .

- 17 -

Analogamente quelle contrassegnate con indice "L" consentono di ve-

rificare la capacitd portante nel piano ortogonale al lato B della

fondazione, di interesse pratico quando la HL risulta predominanfe.

Fattori di profonditd, vedi: Brinch Hansen (1961, 1970) e Skempfon
{1954)

d : 1
vt = 1 per definizione (+)
dg
_ - =2 M
dyg =1 * 2 tang § (-sen §I° [-] ce (16
dy = 1+ 2 tang ¢ (1-sen ?612 -htl— -] co (20 )

I valori di ch e dCL possonc essere ricavati dalla relazione
[vedi De Beer (1970)]

.9 g9 3q -
d_ T [-] e (21)

=a

Le espressioni sopra esposte sono valide per éL < 1

Nel caso di ¢U = 0%

d =1 e
: g
hi o h.
L
10,2 g <dp <104 [-] e (022)
h h
i o i
10,25 <dy 210,45 -] eee(23)

Le formule sopra esposte sone applicabili ai casi in cui
h,/B < 1.
l —

Per quanto concerne la distinzione tra fattori di profonditéd con indi
ce "B" e quelli con indice "L" si applicano i relativi commenti ripaz
tqti nel punto b) del presente paragrafo.

Inoltre va precisato che calcolando i fattori di profonditad "d" & ne-
cessario riferire il valore di hi all'approfondimento_del piano di po
sa (++} negli strati aventi resistenza al taglio delio stesso
ordine-o migliore rispetto a quella dei terreni immediatamente sotto-

stanti la fandazicne. In pratica la presenza degli Strati meno resi-

e e T A,

(+) Essendo Ny_ricavato nelle ipotesi di 9,60 equivalente all'assunzione hi = {1,

ultimo calpestlo, vedi




d)

stenti al di sopra del piano di posa della Fonda;ione dovra essere te-

nuta in conto nella valutazione della UVD o ovo ma si dovra trascura-

re il loro contributo nei fattori di profondita "d", wvedi

Brinch Hansen (1961, 1970} e Vesic (19731, (1875]).

Infine va precisato che 1'introduzione dei fattori di profondita “"d”

non consente la contemporansa presa in copsiderazione delle reazioni

passive del terreno che in seguito alla azione delle forze orizzonta-

1i possono essere mobilitate sulle superfici laterali della fondazione.

Fattori di inclinazione, vedi: Schultze (19%2), Meyerhof (1953],

Brinch Hansen (1961, 1970), Vesic (1975):

H m
B
iB=E!- B-_ _] [‘] ..-[24)
9 N+ BL ccotg ¢
H m
L
i =D - L | [-] e (25)
q N+ BLccotg 9
. H m_*1
i=[ - B ® -] e e (26 )
YB N +BLC cotg ¢
H m +1
L
i, - - L - ] e 027)
Y N+ BLTGC cotg &
i valori di iCB e iCL possono essere ricavati mediante la seguente
relazione:
1 -1
i :i -_"'_"”'""C—I [_] ...(28]
S
q

che dal punto di vista pratico equivale nel caso di valori di ¢ >25 a

porre iq = lc'

Nel caso di ¢u = UD, iq = 1 Brinch Hansen (1961) indica le seguentil

formule per il calcolo di iz ;

el (29

128 0,5 +0,5%/1--—35 ‘ -]

H
0 = -t . ...(30
toL = 0.5 0'54\//1 B, [ )

In alternativa Vésic (1975) basandosi sul risultati di prove sui model

11 di Muhs e Welss (1869) e Dorken {41969) propone di calcolare i valo-

ri di 12 mediante le seguenti formule:

(+} ¢
" Ta

- f]g -
m. . H
(n} B B8 ) : .
{ s 1 -2 D - el (31
e ™Y Be W : [-] (31
u cC
m . H
fa) L L
=] - = = - 32
i, =15 W -1 2 (32))

le quali, a parere degli scriventi, hanno un supporto sperimentale mag
giore di quelle precedentemente menzicnate.

I valori del coefficiente m che entra come esponente nelle formule

(24 ) 2 (32 ) possono, sempre secondo Vésic (1975), essere valutati con

le espressioni:

B
2 +-E
m. = - e (33)
4L E o
L
L
2+ =
B
m = = unl(34}
T B

I valori dei coefficienti d'inclinezione ribortati nel presente para-
grafo, corrispondenti alle indicaziopi di Vésic (1975), risultano di

poco supsriori a quelli dati da Brinch Hansen (197G) ed inoltre, come
gid detto, sono pil aderenti ai dati sperimentali riportatl da Giraudet

(18965), Muhs e Weiss (1968) e Dorken (1969).

A riguardo delle formule per il calgole dei fattori di inclinazione sopra

esposte @ necessario precisare quanto segue:

- Esse non sono valide gquando 11 termine tra le rarentesi nelle formu
le (24 ) ¢ (27 ) diventa negativo oppure quande il termine EEEE_

nelle formule (29 ) g ( 30) diventa maggiore di uno. Comunque in"

guesti casi la capacitd portante di una fondazione superficiale di-

venta d‘entité trascurabile.

- In tutti i casi in cui ¢ # 0 sarebbe pid ahpropriato fare riferimen
to all'aderenza Ca {+) tra la base della fondazione ed il terreno -

d'appoggio.

= Nel caso di fondazione avente base d'appoggio inclinata rispetto
all'orizzentale 11 fattore iY dovra essere modificato nel modo in-

dicato nel punto successivo.

- Anche in guesto caso valgono 1 commenti relativi agli indici "B" e

"L" esposti nel punto b) del presente capitolo.

f [Ei ec_=F [c).
a u




e) Fattore d'inclinazione della base della fondaziopne; vedi Brinch

Hansen (1970, Vésic (1975) e fig. b.

Secondo Brinch Hansen (1370} 1 wvalori di bq e bY possono gssere ricar

vate mediante le seguenti reslazioni:

bq = exp (- 2 w tang ¢) ' EJ e (35)
bY = exp (- 2,7 w tang ¢) Lﬂ ... (36)
assendo:

w = angolo d'inclinazione della base della fondazione rispetto allo

orizzontale in radianti, vedi fig. B.

Lo stesse autore consiglia, nei casi in ecui w > 0, di modificare anche

il valore di iY ponendo nel numeratore delle formule (28 ) & (27) 11
[11]
).

450°

termine moltiplicativo (1 -

Secondo Vésic (1975} bq e DY possono invece essere valutatl dalla se

guente relazione:

_.2
by % By = (1 - w tang §) -]

g non viene data alcuna modifica del fattore iY nel caso di w >»DOD

I1 valore di bC pud essere ricavato dalla relazione (287].

Nel caso di ¢u = 0° Brinch Hansen (1870) e Vésic (1875) indicano con

cordemente:

bg =1, e:

bY =1 - 53:95 -] (37 )
essendo:

w in radianti.
Le formule sopra esposte possono essere applicate guando:
- w risulta positivo

-w< 45° oppure nel caso di B > 0%, guando w + B < 450 (+]

(+) Vedi punto f) del presente capitolo.

f) Fattore d'inclinazione del pianc di campagna, vedi Brinch Hansen

(1970), Vésic (1975) e fig. 6.

Secondo Brinch Hansen:

gq = {1 - 0,5 tang B]S ' EJ .. 38)
5
gY = {1 - 0,7 tang B) EJ ... ( 39)
dove:
B = angolo d'inclinazione del pianoc di campagna, vedi fig. B

Secondo Vésic (1975) gq = gY possono essere calcolate mediante la:

By ¥ &, = (1 - tang B} [-] ... (40

Il valore di g, risulta legato a gq mediante la formula ( 28).

Nel caso di ¢u = g° Brinch Hansen (19730} e Vésic (1975) indicano con

cordemente:
0
= 1, : .
&q . )
o 2 B '
g, =1 -5 — -] coa 041
essendo: E

B in radianti.
Le formule sopra esposte sono valide quando:

- i valori di B sono positivi;
- B < 45 oppure w + B < 45, gquando w > DD;

-B <9

Inoltre quando Blz-%'$ secondo Vésic (1975) risuita raccomgndabile

verificare la stabilitd del pendio,includendo la fondaziene,con 1o
ausilio di uno dei metodi per i1 calcolo di stabilitd delle scarpate

che fanno riferimento alla teoria dell'equilibrio limite globala.,

Le formule (5 ) e (6 ) sono applicabili al caso delle fondazioni
superficiali sopgpgette ai carichi la cui risultante verticale N & ap-

plicata nel baricentro dell'area di carico.

Nel caso delle fondazioni soggette a carico eccentrico tutte le for-

mule precedentemente esposte devono essere riferite alla fondazione

equivalente sffettiva dume proposto da Meyerhof (1953).
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La geometria della fondazione effettiva viene definita ricercando . Anche nel calcolo dei coefficienti s, d, 1 al p?StD dei valori di B |
1'area rispetto alla quale la risultante del carico N risulta bari- 4 : ‘& L vengono introdotti quelld corrispopdenti al B' e L', | é
centrica (vedi fig. 7). Nel caso delle fondazioni rettangolari tale E 11 concetto dell‘area equivalents effettiva introdotto da Meyerhoff |
condizione porta alla seguente definizione dell'area equivalente ef ' : (1953) anche se assai semplificato e pur riconducendo a forme geome- %
fettiva: triche spesso cinematicamente non possibili risulta essere sufficien f
o | temente approssimato dal punto di vista applicativo fornendo indica- |
Ae-FFettiva= (B-2 ‘C"E!]“‘“2 eL] = BL.LY LFL 2] zionl in accordo con i risultati delle prove sui modelli e di fonda- é
essendo: ' L zioni in scala reale (vedi per esempio Uzuner (1875), Brinch Hansen !
B’ = lato minore della fondazione effettiva EJ o (1870, Biraudet ed altri (1985).
L’ = lato maggiore della fondazione effettiva DJ ‘ o f? : ‘ Le formule precedehtemente esposte ed in particolare la ( 5 ] ‘
eg = accentricita della N parallela al lato B [}] 4;.- e ( 8 ) sono valide quando il terreno di fondazione racchiuso dalla su 3
e = geccentricitd della N parallela al lato L [Q] ' perficie di rottura risulta omegeneo ed isotropo nei riguardi della re-

sistenza al taglio. Se tale condizione non si verifica esse non sono ap
. . : ] y 1,4 : -
Nel caso della fondazione circolare (vedi fig. 7] 1‘'area effettlva = plicabili ed & necessario ricorrere a soluzioni ricavate per una data

equivalente pud essere ricavata nel modo seguente:

condizione di non omogeneita o di anisotropia, dispanibili nella lette-

- 5i calcola il valore dell’angolo a (fig. 7) che definisce la posi- . ratura geotecnica. In questa seds considerate le limitazioni di spazia
zione della corda AC, asse dell’'area effettiva, mediante la rela- vengono richiamati solo alcuni casi che a parere degli scriventi risul- .
zione: _ ; tano di maggiore interesse applicativo. -
& = 2 arc sin _.% DZ - 482 EJ aus (422 .: a) Terreno coesivo saturo ortogonalmente anisotropo - Verifica di sta-
bilitd a breve termine (¢u = 0%y,
- L'area effettiva risulta quindi della seguente relazione:
2 - E' ormai accertato sperimentalmente che la resistenza al taglio non
A = E..._ (a - 5an u) [Lzl aam [43] :
eff 4

drenata dei terreni coesivi Cu varia in funzichne della direzione del

. l'asse dello sforzo principale maggiore §, a rottura |[Casagrande e
- Noto il valore di A .. si pud risalire alle dimensioni dei lati del P P £g 9 [Casag

Ll
1’area rettangolare equivalente B’ e L! ipotizzando che iC sia
uguale al rapporto tra il lato del quadrate equivalente all'area di

Carillc (1944), Brinch Hansen & Gibson (1949), Bishop (1966} ed aitri].

La soluzione del problema della capacita portante in condizioni non

drenate per fondazioni superficiali pogegianti su terreni avente Cu va

carico totale ed il diametro della stessa. Con questa ipotesi. si

’ riabile in funzicne della direzione dello sforzo 31 a rottura, e con
ha: : : A ,

T D2 o : : : piani di anisotropia coincidenti con i1 pianoc verticale ed orizzonta-
Loy 4 e B -] ... (44) . lg, & data da Davis e Christian (1871). ' . ?
AC D 2 'ﬁ ’

¢ riferendosi alla fig. 7 sai pud scrivere: - _ ' b) Terreno coesivo saturo dotato di eterogeneitd continua - Verifica di
' ' 7 . . 0
= 07},

L =\/ 02 . 92 .-%g - 0,88 1v/ 14 LS] | DJ Ce. (45 stabilitad a breve termine (¢u ) |
Aeff - - Come & noto in tutti i depositi coesivi omogeneil la resistenza al ta |

1l lato B' pertanto risulta ugusle a v glio non drenata cresce con la profonditd. In prima approssimazicne

per questi terreni si pud assumere:

] ] »
Noto Aeff B' e L' 11 calcolo della Qq4y, PUC_essers svolto mediante ie

. -2 i
formula ( 5 ) e ( 6 ) nelle quali al posto dei valori di B e L vengoa- : cu[z) = cu(z=0) + Ke2 [?L 1 ... (4B) §
no introdotti i valori corrispondenti ai lati dell’ares effettiva equi-

valente B' e L'.
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essendo:
k = gradiente della ¢, con la profondita (+) EJ
z = profondita : L]

In guesto caso la qlim pud essers valutata mediante la { 6§ )} nella

quale & necessario introdurre Gu = C (z=0)

uk ed 1 valori di
c, (z=0)
N, = f [q—g—] ricavabili dai lavori di Nakase (1970) o di

James et al. (19693},

c) Terreno coesivo saturo costituito da due strati - Verifica di sta-

bilitd a breve termine (¢u = 00).

Huando il terreno di fondazione risulta costituito da due strati, dei
quali gquello superficiale di spessore limitato in confronto alle di-
mensioni lineari della fondazione stessa, la valutazione della 914

pud essere ancora fatta ricorrendo alla Fformula { B ) nellae quale &

necessario introdurre ¢ = ¢ " ed 1 valori dif
“ur, o hy )
NC = f [}Eag] [——mﬁr——dj dove:

Cu1 = resistenza al taglio in condizioni non drenate

del primo strato di spessore finito nell'ambito

del quale poggia la fondazione [EL—%I
2 ° resistenza al taglio in condizioni non drenate

del secondo strato avente spessore infinito [fL_?]-
H1 = spessore del primo strato BJ

Nel casi in cuil © 1 > C 2 i valori di NC POSSON0C essere ricavati‘in‘
base alle indicazioni fornite da Brown e Meyerhof (1963) (++),

Nelle condizioni opposte icuz > CQTJ la valutazione di ND pud fare
riferimento alla formula data da Vésic (1975) oppure ricorrendo al
lavoro di Sivva Reddy e Shrinivasan (1967),

Nel casi in cui lo strato di spessore finito & sovrapbosto ad uno in
finitamente rigido dotato di eleQaté'resiStenzé,'lé'vaiutazione del-
la g, Pud essere fatta in base alle indicazioni riportate nei lavo
ri di Suklje (1954} e di Mandel e Salencon (1889} (+++),

{+]

(++)

(+++)

In funzione delle caratteristichs mineralogiche del matariale e della sto
ria dello stato tensionals. -
In questi casi 1l meecanismo di rottura & quello di punzonamento.

Tenendo conto della pressnza dello strato rigido la Q1im 8Umenta rispetto
al suo valore ricavato intreducendo nella ( 6 } il valore di C, = S

d) Strato sabbioso-ghiaioso di spessore finito poggiante su una forma-

o, . .y . e n X o
zlone coesiva tenera — Verifica di stabilitd 4 breve termine (¢d=0 ).

~

luesto caso di grande interesse applicativo & sfato studiato da
Teheng s {1857}, Vesic e Saxena (1970} e Vésic [1Q7SJ,UL9 indicazioni
pratiche per 1la valutazione della qlim in queste particolari eondizio

ni sono riportate da Vésic (1975).

4, OSSERVAZIONI SULL'APPLICABILITA' DELLE FORMULE CLASSICHE E'POSSIBILI’
ESTENSIONL . |

Da guanto esposto al eapitolo 2; si & visto come in molti casi
lo studio dél fenomeno di rottura del terreno sotto fondazioni superficia
1i non pbssa prescindere dalle considerazioni concernenti la ndh linearita
dell'inviluppo di rottura e la compressibilita dei terreni stessi. '

Riferendosi al problema della non linearitd dell'inviluppo di
rottura si pud constatare che vari autori [}aroshenko (1964), Berezantzev
(1867, 1970), Bishop (1366), Lee e Seed (1967), Vésic e Clough, Baligh
{1975, 1976]] in base a numerose ed approfondite ésperienze di laboraterio
hanno .dimostrato 1l'esistenza e la rilevanza pratica-del fencmeno in que-

stione, particeolarmente evidente nel caso dei terreni non coesivi.

Dal laoro risultati risulta'dimostratn-che l'usuale relazionelyi
neare di Coulomb-Terzaghi non descrive in modo adeguato l'inviluppo di rot
tura dei terreni sabbioso-ghialosi che pud invece essere approssimato me-
diante le formule del tipo:

- k. 3m [FL] .o 47)
proposta da Yaroshenko (1964}, e:

— e 1 ;
= I —— a9 8
TR = ¢ Lﬁg Eﬁ + tg o ( 53 log (48)

o0 | af

proposta da Baligh (1375 e 1976)

assendo:
K
n = costanti da determinarsi sperimentalmenta (+)
%
o
Py = pressione di riferimento FL~2
et e e et

=0 le ( 47 } e ( 48 ) coincidono T, = O tg §

f]Si fa notare che guandg n=1 e o
i L ¢D = ¢ (per maggiorl particolari vedasi capitolo

e di consegusnza tang ' k
Successivol).




Volendo nella valutazicne della capacita portante dalle fondazig Un'altra strada attraverso la quale si potrebbe avere una indica i

ni superficlali pogglanti sul terreni sabbioso-ghiaiesi mediante la (5 ) zione ocirca il valore di 6& & guella basata sulla teoria dell'aspansione

tenere conto delia non linearitad dell'inviluppe di rottura risulta nacessa della cavita [Eushan (1871), Vésic (1972), Vésio (1973), Ismael (1974E].

ric riferirsi al valore dell'angolo di resistenza al taglio secante ¢, ri- utilizzando la quale si potrebbe come ipotesi assumere come 8& la tensione

cavabile dalle seguenti espressioni: media agente nella "zona plastica” di una cavitd di raggio iniziale pari a

B che si espande ad una profondita pari a-E.

dalla ( 47 ) : 2

4 1-n L'adozione comungue di guest'ultimo criterio rimane ancora.subQE
58 - tang_q (kﬁ . 3;3—] [0] .o (49 ) dinata a maggiori apprefondimenti dal pgnto di vista analitico e a confer- g
me sperimentali. |
€ daila (42}: _ La presa in considerazione delle non linearitd dell'inviluppo di E
E; = tang_1 [%ang Eg+tang o L§}§ - log ;ELJ] [D] ..3t50 ) rottura porta alle seguenti conseguenze rispetto all’uso della [ 5 )
a

a) I valori di 94m risultano tanto pid bassi quanto pio 14 valeri di 35 50

Allo stato attuale delle cose, considerata la limitata esperien- no elevatis

za concernente i parametri che descrivono 1'inviluppo di rottura curvili-

. . b) La g ., non cresce proporzionalmente all'aumentare di B (+), per un da-
neo, nelle applicazicni pratiche la valutazione dell’angolo di resistenza 1im

to tipo di terreno ma concordemente al postulato di Vésic (1873), tende

al taglio tangente ¢s viene fatta con riferimento alle seguenti formule:

“asintoticamente ad un valore di (ql. J pari al valore delia q., di
Wedi Yaroshenko (1364), Berezantzev (1984}, Berezantzev e Kavalenko (19688}, im max © 1im

una fondazione profonda di piccole dimensioni per la guale il meccani-

Bushan (1871), Vésic (1972), Vésic (1973), Ismael (1974) ed altri): ' ] ‘
smo di rottura @ quello di punzonamento.
>3 9. =3 (p )+ AF log Eﬁ [9} wra (851 ) c) La Yy MO0 cresce propozionalmente all‘sumentare dell’approfondimento
Pa =% %5 a 10 = o . ) \
O relativo e/o assoluto ma tende assintoticamente al valore di (g,, ]
lim max
5 sopra menzionato,
p_ <0 : §_ =¢ (p )~ AP log, -2 M cee (52 )
a—m S a 10 pa d) Fué essere annullata parte delle differenze osservate tra risultati spe
rimentali e previsionl teoriche basate sulle formule ( 5 ) e (B ),
essenda:
_ o Un esempio di valutazione deilla 0,, con la formula ( 5 ] te-
¢. = angolo di resistenza al taglic secante [] _ ) - . ilm
s nendo conto della dipendenza di ¢s da Gm & riportato nella fig. 8 per una
AY = variazioni del valore di 5; per ciclo fondazione quadrata poggiante sulla sabbia di Chattahooches, mentre per
— o
logaritmico di Om [J 0. 053 ) magglorli dettagli di calcolo ed ulteriori esempli si rimanda il lettore al
Eh = tensione normale media agente all’istante di capitolo 6.

rottura lungo la superficie di scorrimento - [FL %] Sempre come accennato nel capitolo precedente, olire alla discus

_ ] ] sa non-linearita dellfinviluppo di rott td 1
La valutazione della Gm viene fatta riferendosi alla formula : PP ura particolarmsente pronunciata nel

caso dei terreni sabbioso- hiaicsi, anche il fenomeno di rott i~
semi-empirica proposta da De Besr (1965): g 1 Iottura progressi

Va lungo le superfici di scorrimento put esserechiamato in causa per giusti

)
%@

g%f . _ 1 - sin ¢ _ o |
ﬁﬁ%ﬁ% g = — 30, ) | [FU2 ooisa )
-

6 . ficare certe incongruenze ed anomalie che 17uso delle formule di capacita
m lim Vo
-

.
.
.

portante del tipo rigido-plastico comporta.
che fornisce - (+) tra 1’altro indicazioni simili a quelle ottenute con

guello pil semplice proposto da Meyerhof (1548) secondo il quale
-6' ~ qllm
m 10 °

—
?"In quanto ¢ 2 direttamente proporzionale a YB e di conseguenza al crescere

della B cresce Um e decresce il valore di ¢ .
S ‘ ) 5

(+) Procedendo per successive iterazioni.




Tale fenomeno si collepa intimamente alla deformabilitd dei ter-

reni reali, i gquali, nel caso in cuil la caratteristica sforzi deformazioni

sia del tipo "rammollents” (vedi fig. 8 ) possono raggiungere lo stato 11

mite ultimo con un valore di resistenza al taglio media mobilitata lungo la
superficie di rottura intermedio tra quello di picco e quello residuo. ng
sto fenomeno ancora oggi impossibile da guantificare senza ricorso a com-
piessi madelli numerici (FEM) o fisici (+) pud essere valutato facendo ri
ferimente alle interessanti prove condotte in centrifuga su sabbia molto
addensate (DR = 87%) da Yamaguchi et al. (1877), che hanno constatato quan

to segue:

a) I1 livello e l'uniformitad delle deformazioni per taglio Exy misurate

lungo la superficie di scorrimente all'istante del raggiungimento del
carico limite dipendono dalle dimensioni della fondazione ed in partico

(++).

lare del parametro EB

eq
B ;
b) Per i modelli di fondazioni aventil basso rapporto di %—— la rottura si

verifica in concomitanza ad un € Xy = 5% che per gltro r?sulta piuttosto
uniforme lungo tutto lo sviluppo della superficie di scorrimentd. Il va

lore dell’angolo di resistenza al taglio ¢ mobilitato in questi casi &

molto prossimo al valore di picco ¢max ricavato dalle prove di talio pia

no sulla sabbia di Tayoura (vedl fig. 10).

c) Al contrario, nel caso di fondazioni estese, aventi quindi un E__ ele-
vato, i valori di Exy a rottura sono maggiori (10 = 1B%) e per di pild
la loro distribuzione lungo la superficie di rottura & assai disunifor-
e : P
A tale stato di cose corrisponde un valore di ¢ mobilitato all’istante
di rottura pari al valore residuc @}, che, a paritd di altre condizioni,
rappresenta una chiara indicazione dell'avvenuto fenomeno di rottura

progressiva (vedi fig. 10).

In base eai risultati sopra menzionati Yameguchi et al. (1977) ar

rivano percid alla conclusione che nelle sabbie dense la valutazione della

Dim deve essere fatta introducendo nel calcolo il valore di angole di re-
sistenza al taglio residuo$P onde tenere conto dell'inevitablle fenomeng

di rottura progressiva.

(#+) Per esempio centrifuga.

(++) E = modylo di elastlicitd dei grani costituenti la sabbia. Facendo riferi-
mento alla stessa sabbia si pud porre Eeq = 1; vedi De Beer (1865].

A conferma di questa affermazione essi effettuano un confronto
tra i valori di 94m misurati e quelll ottenuti con la formula di

Sokolowski (1869) (+), riportato in tabella 2.

TABELLA 2

Confrento tra valori di 9y 4m misurati e quelli calcolati utilizzando la

formula di Sokolowski-Kbtter secondo Yamaguchi et al. (1977).

B . . 2 .
eq hl/B qllm{kg/cm ) ¢medio Nim (kg/cm®)
misurato calcolato
) £(F =46y £ (F =40°
(cm) =) max ¢r _ )
3 1] 1,4 444 2,5 0.6
60 0 17.6 431 48,6 18,8
120 0 22,3 43 98,3 23,0
3 1 4,0 45 6,2 0,8
80 1 37,6 42 164, 0 -
120 1 52,0 414 247,0 49,0
Beq = lunghezza equivalente della fondazicne tenendo conto dellé
. accelerazione della forza di gravitd realizzata nella cen-
trifuga
¢media = angolo di resistenza medic mobilitate all'istante di rot—

tura

Comunque 1 suddetti risultati, anche se di grande interesss coﬁ—
cettuale in quanto docﬁmeﬂtano in modo evidente 1°importanza del fenomeno
di rettura progressiva nella valutazione della capacita portante delle fon
dazioni superficiali su sabbie dense, non consentono ancora di trarre ca&j
clusioni di carattere guantitativo in quanto non contemplano il problems
della non linearita dell'inviluppo di rottura e i risultati scno indiretta
mente affetti anche dalla deformabilitd del terreno. o

Un approccie che prenda in conto 1’influenza della deformabilita
del terreno sulla capacitd portante delle fondazioni superficialil & stato
proposto recentemente da Vésic (1973), che, partendo da evidenze speriman-
tali, ha elaborate criteri di carattere semi-empirico per la valutazione

della % im di fondazioni superficiali sogpette a carico asslale N baricen

)

Espresslone rigorosa valida nel caso di una fondazione nastriforme pogglante
U un materiale a comportamente rigido-plastico.
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trico e poggianti su terrenc compressibile. i
) . - - 0 :
L*ipotesi che sta alls base del procedimento (+) & che la tensio " Terreni_coesivi saturi - condizioni non drenate (¢, = 0°) |
Pl /o :
ne normale agente su ambedue illatl del carige-"elastico” di terrenc ABC‘ = Q?!i?@_%f%{ég@j
in fig11 sotto la fondazione sia pari alla pressione plim necessaria per :
espandere indefinitamente una cavitd sferica o cilindrica in un mezzo ela- : !
. e ' f os  _ 4 -2 |
ato perfettamente plastico [}edl V351c [19723]. L Prim = S, E-jgn IR + 1) [FL J . (B0 ;
Fatta questa ipotesi risulta nel caso dei terreni noq_coesivi : ‘ |
(c-0e20k SR - f Cavitd cilindrica: | . ?
7 | |
— o S -2 :
= + s A5+ — FL see (55 ) i
1im ~ Plim [1+tang 9 Ftang 457+ )] [Fed s o |
| . . . Poo=oy e Un I+ 1) FL™?] ...(61)
e nel caso dei terreni coesivi saturi (verifiche di stabilita in condizio
ni non drenate): . . - o ' 7 essendo:
-2 :
= .t C FL ...056 ) - . _ .
qlim p11m u [ ] _ qD DPBEBiOHE_mggag nel caso della cavitéd sferica e pressione orizzon-
tale nel caso dell itd cilindri -2
essendo: taie a cavitd cilindrica [FL™ 4]

I, = indice di riglde lati : et
= pressione limite necessaria per espandere 1ndef1nitﬁﬁemente una R gldezza relativa del terreno di fondazione esprimibile

P . ,
14m attraverso la seguent ione |[Vé
cavitd sferica o cilindrica [EL 1 ..aE57 ) guente relazione [gpsic (1972]]
11 valore della per il caso dell’ESpansione delle cavita in : IR = - — = —-E. : —-. | EJ 2. B2]
Pyim ‘ ' CACH tang ¢B 2 (1+v) (c + q, tang ¢ )
un mezzo elastico - perfettamente plastlco pué essere valutato madiante le _ s
seguenti farmule Eyesic (19721]¢ ) _ - ! tn C?ndiZiDni drenats, oppure:
- Terreni_non_coesivi - condizioni drenate (§_> 07; ¢ = 0) | j E, _
| ] oo
Cavita sferica: . = u
. in condizioni non drenate.
4 sin ¢S
C3(1+sin ¢ ) -301+sin ¢s] 2 S : Essendo:
Plim © %' 5 emr g ¢ Lg] FL] s o =
m . | o : : E = modulo di deformaziane del terreno in condizioni
drenate D:L'"ZJ
‘Cavita cilindrica: =
_ - vV = coefficiente di Poisson del terrenc in condizioni
sin ¢ ‘ | : drenate [
1+sin ¢
- E = : ; . . | .
piiﬂ'\ - an [1+Sin ¢53n[IRGSBc ¢S] [FL 2] lnn[ 58) u deUIO dl de-FDrmaz:LGne de:[ ter‘reno in CﬂndiZani .
_ nan drenate [_-FL-2]
a, = pre551mne efficace iniziale media alla profondita
~{+J sotto 11 piano d'appoggio della fondazione [FL—%]
(+) Come gid accennato nel capltolo 2. ;
p ) Vedasi Ismael (1974)
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In condizioni drenate (+) volendb tenere conto della variazione

di volume del te§renm cantenuto all'interno della zona plastica & necessa-
N

rio considerare indice di rigidezza ridotto ricavato mediante ls seguente

relaziaone Elésic [1972}]:

1
= P - «ea [ B4
IRR IR "1+ I_A [] ( )
R
dove:
IRR = indice di rigidezza ridotto EJ

A = compressibilitd veolumetrica media nella zona pla
stica (++) -1

Introducendo nelle espressioni (55 ) e (56 ) 1 valori di Plim indicati tra
mite le (58 ) % ( 60)ed uguagliande i valori di 9 im cosl ottenuti a quel-
1i forniti dalle formule convenzionali (+++) [(5 ) e ( 6 )] moltiplicate
per un opportuno fattore di compressibilita [rq 0 rc} si ottiene nsl caso
della cavita sferica (++++}, dal loro rapporto, in condizioni drenate:

3[1—sin¢s}[1+tg¢.tg[45+%§j]
r. = exp [.'n.tg q;s + 2.3 logm *

q (3-sin ¢S].(1+tg ¢S]
3,07 sin ¢s . :
+W—— a 10g10 IR]i -‘-.[155)
ed in condizioni non drenate:
C }
r_ 0,38 + Q4,5 10g1G IR »4 (B8]

I valori di Ty er, (+++++) possono secondo Vésic (1973,-1925];

assere ricavati dalle relazioni:

r = r
Y g
1-r
PC = r-q - -—-—--J_..__ ~ I‘q [_] cl|{87 }
NQ tang ¢S
(+) Ovviamente nelle verifiche di stabilitd a breve termine riferendosi ai ma

teriali coesivi saturi la variazione di volume del terreno & ovunque nulla.
(++) Dato l'ordine di grandezza di A (-0,03 < A £ +0,1) normalmente riscontrabi
le, 1'introduzione nella valutazione della Nim di IRR anziché di IR nen
modifica in modo apprezzabile il risultato d% calcolo,
(+#++) Riferita al caso di e=0, H =Hg=0ew=8-=4.
(++++) A questa cavitd fa riferimento Vésic (1973, 1975). Formule simili a guelle
: gqui esposte possono comungue essere ricavate per il casc della cavita ci-
lindrica seguendo un ragionamento esattamente identico nel caso della ca-
vitd cilindrica. :
0

[+++++)Essendo per ¢u =0, P$ q

- 33 -

dove:
k"
r
9 Fattori correttivi che tengono conto dell'influenza della
ny f compressibilita relativa del terreno sulla sua capacité
rC portante
o
r
c
)

In pratica tali fattori di compressibilita, esprimendo i rapporti:

N (mezzo elasto-plastico)

r =p =.4

Q Y Nq (mezzo rigido-plasticp) (+)
NS g = 0% g lasto-plastico)

o - ¢u mezzo elasto-plastico

5]

N 0%) (mezzo rigido-plastice){+)

0O o

[¢u

consentono in modo approssimato e semi-empirico di tenere conto delltin-
app p

fluenza della compressibilitd relativa di un mezzo elastico - idealmente -
plastico sul valore della qlim' che sard pertanto valutata con le seguen-

ti formule:

+ o N sﬂ dD rz _[}E_—zj v (B9}

Va precisato che le formule per la determinazione dei fattori diqu e

a] \ . . . '
rc » rlcavate in gquesta seds utilizzando la teoria della cavitd sferica

sono strettamente applicabili alle fondazioni aventi forma circolare o
quadrata {per le fondazioni nastriformi (% > 5) coefficienti analoghi
Possono essere ricavati utilizzando la teoria della cavitd cllindrical,
e che, pur essendo state derivate geguendo la procedure indicata da

Vésic (1973, 1875) esse si differenziano da quelle indicate dallo stes-
80 autore:

?fl Con NCI [ﬁezzo elasto—plasticd] sl intende qui i1 valors di N ricavato da
 una"back-analisys”di risultati sperimentali. 9

El
s
|
:
|
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3,07 .51n ¢
- B —_— 8 21 ... (70)
rq " expi (-4,4+0,8 7) tg ¢ [ Trein G, + log, g R]
P =0,32+ 0,12 2+ 0,80 1og I Ve a (772
o =G N R

che ha introdotto probabilmente correzioni empiriche basate su evi-

denze sperimentali. Per un confronto vedasi anche la tabella 3.

Inoltre esse sono evidentemente applicabili solo a condizione che
o

r <1 or <1,
qg-— G
Wuesta ultima condizione consente ponendo nelle formule (65 )} e (BB )
rispettivamente rq =1er” =1 di pervenire alla determinazione dello
indice di rigidezza critico Igrlt che indica il limite superato il quale
la compressibilita del terreno nen influenza pil la capscita portante di
una fondazione superficiale. Tali formule sono:
» Per_le verifiche di stabilitd a lunge termine - condizioni_drenats:
o
T+ain ¢ 3(1~-sind J{1+tgg .tg(45 +n%]
Icrit _ 5 Ttz ¢ ~Ln 5 S -
R TP ) 975 e 4 B (3-8in ¢ J (1+tg ¢_)
: 5 5 ] ,
wsa (723
« Fer_le_verifiche di stabilita dei terreni coesivi_saturi a breve_
termine - caondizioni non_drenate:
- 127 = 47,32 eio(73)
Analogamente, ponendo nelle formule date da Vésic (1973), rq =1 e
r’ = 1 si ottiene rispettivamente, in condizioni drenate:
[
crit _ 4 B, ¢ _
I =5 { exp [(3,3 . 0,45 T) - cotg (45 - 3 1] eea(74)
ewin condizioni non drepate:
o, crit _ y . B :
; I = exp (2,6 - 0,46 =) aaal78)
v R L
Ly } . - - .
et Nella” figura 8 sono riportati a titele dif esempio i valo-

ri di Uim = f (B, 2/B = 0) calcolati tenesnde conto della compressibilita
e della non linearitd dell’inviluppo di rottura nel caso di una serie di
fondazioni circolari poggianti sulle sabbie mediamente addensats (D. = 40%)

_ R
e fortemente addensate [DR = 80%) e aventi caratteristiche identiche a quel

1le della sabbia di Chattahonches, esaurientemente descritte da Vésic (18871,
Bushan (1974), Iamael (1974).
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L'analisi degli andamenti qualitativi di G4 = T (B) riportati

nelle figure sopra citate evidenzia guanto segue:

a) La presa in considerazione della non linearita delil'invilluppo di rottu
ra influenza in modo determinante i valori della qiim nel caso dei ter

reni sabbiosi.

b) La deformabilitd del terrenc presa in considerazione tramite 1'introdu
zione dei coefficienti correttivi rq = r-Y calcolati mediante le formu-
le (70 } e (71}, influenza si i valori di 94, Ma in misura nettamente

inferiaore rispetto alla sopra menzionata non linearita dell’inviluppodi

rottura.

c) In ambedue i casi la deviazione dei valori di. 9 4m = f {0 2 I 1 da quel

11 calcolatl utllizzando la { 5 ) valida nel casg del mezzo rlgldu pla- .

|' stico, aumenta al crescere delle dimensioni della fonda21one. Lo stesso

S

pud osservarsi, al crescere dell’ approfondimento relativo, della fonda-
e

zione. Questo andamento del fenomeno lascia presumere come 1°'uso della

N

( 3 ) nel caso delle platee aventi aree molto estese o nel caso delle

Fond621on1 profonde possa portare ad apprezzabili sopra-valutaziqni dgi

la Uim®

-

I1 quadro complessivo che emerge da guanto sopra ha trovato re-
centemgnte una conferma sperimentale nel lavoro di Ismael (1874} che attra
verso accurate prove sul modelli di fondazioni circolari e nastriformi &

arrivato alle seguenti conclusioni di rilevante interesse pratica:

a) La compressibilitd dei terreni sabbiosi influenza in modo rilevante 1

e e o e ke o S i i\

e ot ettt —_

.valori di ql m'

M“‘""""‘""'"'w\w.____,__

b) La presa in considerazione della ngn llnearita dell 1nv11uppo di rnttu

S —

r - e DT

ra e della deformabillta nella valuta21nne dellas ql delle fondazionl

e

parte il dlsaccordo denun91ata da moltl rlcercatori tra i valorl di

qlim osservati e quelli calcolati con le formule canven210na11,,ved1
flg. 12.

c) gluso del criteric di Terzaghi, consistente nella rlduziune empirica

qgllvalure di ¢, quando si voglla nella valuta21ane della q tenere

conto dell’influenza della defermablllta del mezzo risulta poco atten—

‘dibiile e troppo pruden21ale [vedl flg 12)

1

d) L'approccio proposto da Vésic 19733, basato sull'introduzions dei coef
ficienti di compressibilita rq e rD » porta a valori di ql ‘in genere

in buoen accordo con i risultati sperimentall, particolarmente nel caso

delle fondazioni avent1~% = 0,
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PARAMETRI GEOTECNICI CHE INTERVENGONO NEL CALCOLO DELLA CAPACITA' PORTANTE.

I criteri di determinaziane sperimentale e di scelta dei parame-

tri di resistenza al taglio e di deformabilité dei materiali scicltil si ba

sapo sul seguenti concetti della meccanica dei terreni:

aﬁ

.

Le modalitad con le quali vengono determinati attraverso prove in situ
e di laboratorioc la resistenza al taglio e la deformabilitd di un ter-

renc sono strettamente collegati ai seguenti fattori:

- la natura, le caratteristiche di permeabilitd e la storia dello sta-
to tensionale (+]) del terreno:;

- 1 percorsi di sollecitazioni caratteristici che le tensioni indotte
dalle costruzioni generano nel terreno;

- le modalitad e 1a storis della costruzicne.

Facendo riferimento ai percorsi di sollecitazione caratteristici di una
fondazione superficiale riportati nella fig.13a (++) g tenendo presents
gli ordini di grandezza del coefficiente di permeabllitd per i vari ti-
pi di terreni sciolti noncheé i tempi costruttivi normalmente neceséari

per la realizzazione delle opere civili di vario genere poggianti su

fondazioni dirette, @ possibile pervenire alle seguenti conclusionti:

- La resistenza al taglio di terreni soggetti ad una variazione dello

stato di tensioni totali.sufficientemente rapilda da non consentire

un’apprezzabile dissipazione delle sovrapressioni interstiziali duran
te la fase di costruzione, disponibile a breve termine & inferiore a
guella corrispondente alla situazione finale nella gquale tutta 1'ec-

cesso delle sovrapressioni interstiziali si & dissipato.

- La differenza tra le due resistenze al taglio disponibili & pa?ticof
larmente pronunciata nel caso dei terreni normalmente consolidati é
tende ad annullarsi nel casoc di quelli fortemente sovraconsolidati.
In particolare la resistenza che il terreno pud offrire all‘istante

della variazione delle tensioni totali ciod& in condizioni non drenate

(c ) pud essere definita come resistenza al taglioc iniziale e dipende
u

dai seguenti fattori:

« composizione granulometrica e mineralogica del terreno;
« contenuto d’acgua naturale;

«» grado di sevraconsolidazione del materiale;

(+)

Espressa tramite il gradoe di sovraconsolidazione del daposito.

(++) Per ulteriori dettagli vedasi Lambe e Whitmann {1868), Ladd (1871}, Barla

et al. (1973).
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.« velocita d'applicazione dei carichi = fenomemo di scorrimento vi-

' scoso in condizioni non drenate, vedi Bjerrum (1872), (1973), Ladd
(1871), (1873}, _
orientamento delle tensioni principali a rottura rispetto all'orien
tamento delle stesse tensioni in fase di consolidazione (+enomeno

di anisotropia impostal,vedi Bjerrum (1873)1, Ladd (1973).

- La resistenza al taglio disponibile invece quando si & avuta 13 com-

te percid alle condizioni drenate [Td} pud essere definita come resi

stenza al taeglio finale e dipende in prima luogo dai seguenti fatto-

ri:

« composizione granulometrica e mineralogica del terreno;
« storia dello stato tensionale;
» contenuto d’acqua haturale e/o densitd relativa del deposito;

» livello della tensione ottaedrica media ragglunta nella fasg di rot
tura.

Analogamente a quanto detto sapra nei riguardi della resistenza al ta
glic anche nel caso della deformabilita dei terreni sciolti 2 oppor-
tuno distinguere le condizieni non drenate od iniziali da quelle dre-

ngte o finali, definendo i seguenti moduli di deformazione:

» modulo di deformazicne in condizioni non drenate [EUJ corrisponden

te alle deformazioni a volume costante (+) subita da cubetto ele-

mentare del terreno in seguite alla variazione delle tensioni tota
li e corrispondente al percorso delle sollecitazioni da 0 a 1 in
fig.13b; ' |

» modulo di deformazione in condizioni drenate (E)(++) corrisponden--

te alla variazione di forma e di volume che lo stesso cubstto ele-

mentare ha subito lungo il percorso di sollecitazioni efficaci
0+ 2, vedi fig. 13b,

c) Tenendo canto di quanto sopra menzionato ed in particolare delle seguen
ti evidenza sperimentali:

e o e e e e~ e ot e

(+ Per semplicitad si fa in
% te saturi.
Da non confondere con 11l modulio edometrico.

Queste indicazioni si applicano solo al caso qui esaminato delle fondazioni

superficiali, per altri dettagli vedasi Lambe e Whitmann (1968} s Barla st
al. (1973).

questa sede riferimento solo ai terreni completamen

pleta dissipazione delle sovrapressioni interstiziali e corrisponden-
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Terreni sovraconsolidati (SC) (+) .

nel casc delle fondazioni su-

risulta che la determinazione dellaAglim

perficiali dovrehbe essere sempre fatta con riferimento alle condizioni

iniziali in quanto:

q1im FTd] g q1im {Gu]

Tale affermazione & senz’altro valida nel caso dei terreni coesivi sa--

turi e poco permeabili per i quali normalmente si assume in via pruden-
ziale che durante la costruzione dell‘opera non si abbiano apprezzabili

variazioni delle sovrapressioni interstiziali, mentre nel caso dei ter-

reni non coesivi (= sabbioso-ghiaiosi) nei. quali, data la lord rilgvanf
te permeabilita (++]), l'adozione dell'ipotesi di una condiziene non
drenata non sarebbe realistica, il calcolo della Ui vieneAsempre sval

to facendo riferimento alle condizioni drenate (= finali).

Rimandando i lettori interessati ad un maggiore approfondimento
dei problemi inerenti alla scelta del parametri geotecnici he intervengono
nei calcoll della capacitd portante a testi di meccanica del terreno [Lam-
be e Whitmann (18963), Lee {1968), Wu (1876}, Cestelli Guidi (), -Barla
et al. (1973), si ritiene qui opportunc dare le seguenti ulteriori_indica-

zioni relative alla determinazione dei parametri stessi:

Verifiche di stabilit3d iniziale - condizioni non drenate.

La resistenza al taglio iniziale . pud essere determinata trami

te prove di laboratorio da effettuarsi su campioni "indisturbati” di'buong

qualita (+++), sui quali vengono in genere eseguite:

« Prove di compressione triassiale senza consolidazione e senza drenaggio
(ud).

» Prove di compressione triassiale con consolidazione e senza drenaggio

(CK_U) {su provini consoclidati prima sotto le tensioni geostatiche sffi- =
(8] .

caci esistenti alla guota di prelievo del campione indisturbato (++++) e

(+3

(++)

(+++)
(+++4+])

Queste indicazioni si applicane solo al caso qul esaminato delle fondazio-
ni superficiali, per altri dettagli vedasi Lambe e Whitmann (1963) e Barla
et al. (1873). :

I1 coefficiente di permeabilita dei terreni sabbioso-ghiaiosi & in genere
da 10000 a 1000.000 di volte infericre a quello dei terreni limoso-argillo
si..

A tale proposito si c0n51glia di consultare le raccomandazioni AGI (41976).
Tale approccic porta alla sovrastima della c quando si aopera su campioni
parzialmente disturbati.

portati poi a rottura).

« Infipe, in casi particolari e quando si tratta di materiali coesivi tene

2. . .
ri (cu < 0,5 kg/em”) & lecito riecorrere a prove di compressione non con-
finata (+}.

In alternativa la resistenza al taglio iniziale C, pud essere de

terminata attraverso prove in situ, tra le quali le pil indicate sono qual

Ladd (1877),
Schmertmann (1975}, Jamiolkowski (1874}, Tornaghi (1971 e pressiometro

le eseguite con vane borer [}add €1971), Ladd (1873),

autoperforante [Baguelin e Jezequel (1973),Wroth e Hughes (972, Windle -
e Wroth (1977, 1977-a), Randolph e Marsland (1977), Jamiolkowski e Lancai

lotta [19771]. Solo in casi particolari e per progetti di non rilevante im
portanza, oppure quando i depositi coesivi sono gid geotecnicamente ben co
nosciuti e caratterizzati mediante precedenti e& approfondite indagini, &
lecito fare riferimento a correlazioni che legano 1la c, alla resiéﬁenza al
la punta del penetrometro statico [?chmertmann (1874}, (1975), Baligh {1975)
Lunne et al. (1977]]= '

Wuesti ultimi autori trevano sperimentalmente (++]) che ﬁer le ar

gille ed argille limose scandinave valgono le seguenfi relazioni;

-— 0 ’ »“ﬁ
N = qC Vo Q‘f;«{.

[-1 9;475:5

In ambedue 1 casi si evidenzia la tendenza di Nk a decrescefe
con 1'aumentare dell'indice di plasticitd e della consistenza del materia-
le.

Baligh (1875) utilizzando la tecria delle cavitad espanse & perve
nuto alla seguente relazione teorica tra N, ed indics d1 rlgldezza I del

k R
terreno coesivo saturo in condizionl non drenate:

Porta alla determinazione della o sensibilmente in difetto particoiarmente
nel caso dei materiali compatti e sovraconselidati.

Dal confronte tra 1 valori di g _ ricavati con il penetrometro elettricm del
la Fugro ed i valori della €, risultati dalle prove scissometrichas




- 40 -
3

Tenende presente che nel depositi coesivi in genere 20 < IR <

N = 11,02 + (1« g0 Ig)

EDU PiSUlta:
15 < N < 18
k

Tali valori sono in buon accordo con gquelli ottenutl sperimental
mente da Lunnet et al. (1977) e con quelli riportati da Schmertmann (19747.
Un approfondito studio sviluppato recentemente da Tordella (1977) sul depg
sito di argille limose N.C. di Porto Tolle (+) indica un valore di 16 < Nk
< 20, ricavato dal confronto tra un grande numero dei risultati di prove
penegtrometriche statiche condotte con la punta Fugro ed i1 risultati di pro
ve scissometriche effettuate con il "vane borer" della Geonor. '

Nello =scegliere i valori della Cu da introdurre nel calcolo de;la
capacitd portante delle fondazioni superficiali & necsessaric tenere conto
inoltre dell'influenza gid menzionata del seguenti fattori sui valori'delia

°, stessa, la cul discussione non & poasibile in guesta sede per limitazip

ne di spazio:

» Velocita di deformaziene, in quanto 1la ¢ cresce al crescere della velo-
citd di applicazione delle sollecitazioni (= veloeitd di deformazione).
In tutti i problemi applicativi di carattere statico la velocitd di ap-
plicazione dei carichi & molto pid bassa rispetto a guella relativa alla
determinazione sperimentale della c, stessa in laboratorio ed in situ.

vedasi Bjerrum (1972, 1973), Ladd (1971, 1973, 1877).

. Percorso di sollecitazionl totall attraverso il quale viene raggiﬁnta la

rottura, o fenomeno di anisotropia imposta. Questo fattore & particolar-

mente importante nel caso dei terreni coesivi di bassa e media plastici-

td e fa si che, a causa della differenza tra i percorsi di sollecitazio;

ne seguitd nella determinazimne sperimentale della Cu e quelli che,si ge

nerano lungo la superficie di rottura sotte una fondazione superficiale, .
si abbia lungo gquest'ultima un valors di Cu diverso da quello ottenuto.

sperimentalmente nel corso di una prova in situ i di laboratorio.

Per maggiori dettagli vedasi Ladd (1971, 1873, 1877) e Ladd e Foot (1874)
e fig. 14.

In alcuni casi, particolarmente in presenza dei materialil coesivi "fessu
rati” la determinazione dslla Cu attraverso le prove di laboratorio od in

situ che intersessano un piecolo volume di terreno porta alla sopravaluta

(+) Per le caratteristiche geotecniche di questo depbéito vedasi Bilotta e Vig-
giani (1875} e Bogetti e Jamiolkowski (1975).
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zione della resistenza al te i
aglio, a causa d
ella mancata j i
hclusiong nel

processo sperimentale degli indebolimenti struttural
reno, vedi Ladd (1871), Marsland (1971), Esy {1966
netti (1865) e molti altri, ”
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del 30% % 50% dello sforzo deviatorico a rottura. In pratica [yedi Roc-

chi (1977)] il valore di £ da introdurre nel calcolo della I pud esse

R
re assunto pari a:

0,5 ., <E <0,6 E |
ul — u— ui

eséendo il limite supericre valido per i materiali N.C. e gquello inferig

re per quelli sovraconsolidati con G.5.C. = 10.

In ogni caso va ricordato che, nonostante le grandi incertezze
connesse ancora oggl con la valutazione del modulo in condizioni non drena
te £ ., questo problema e di modesta importanza nel calcolo del qlim in con
dizigni hdn drenate, in quanto dalle formule (73} e (75) =i deduce che per

avere I[_ > I;rlt g sufficiente che si verifichi 1la qondizione che Eu/cu<2

R :
52,010, riferendosi al valore di E_, che Eﬂl = 100; condizione soddisfatta

per la maggioranza del depositi coesivi. Cid dimostra come larverifica del-

la capacité portante delle fondazioni superficiali in condizioni non drena-

te pud quasi sempre essersg condotta utilizzando le formule convenzionali

valide per il mezzo rigido-plastico.

Yuendo si tratta di determinare i parametri geotecnici dei terre

ni non coesivi, i problemi sul tappetoc diventano pil complessi . rispettc a

guanto esposto nel caso ded materiali coesivi, a causa innanzitutto della

impossibilitd guasi totale di eseguire prove di laboratorio su campiopi in

disturbati. ;
In guesta sede si ritiene opportuno soffermarsi brevemenﬁe sui se

guenti aspetti del problema:

a) In pratica la determinazione dell'angelo di resistenza al tagliﬁl@fe del
modulo di deformazione E dei terreni sabbioso-ghiaiosi avviens ricorren

do ad una o pidu delle seguenti tre procedure:’

- Si valuta la densitd rslativa [DRJ del deposito in situ in base ai ri-

sultati delle prove penetrometriche statiches (CPT) o delle proﬁé pens

trometriche dinamiche standard (SPT).

- 31 valuta la storia dello stato tensionale del deposito in sity attra-

verso la scelta di un appropriato coefficiente di spinta del terrenaa'

riposc (K J basandosi sul riscltati di prove pressiometriche ESeguité
O H

con il pressiometro autoperforante oppure facendo riferimento a infor-

mazioni di natura geolggica.
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- 51 esegue 1n laboratorio la determinazione di ¢ = E'agendo su provini

ricostituitdi ad una DR pari a guella stimata del deposito reale e in

condizioni KD.

In alternativa alla procedura sopra menzionata realizzabile solo nel ca
so di lavori di grande importanza, la valutaziane del E—e E-pué essere
fatta calcolando DR = f [qC] e/o D_ = f [NSPT] come nel caso precedente,

R
essendo:

q, = resistenza alla punta del penetrometro statico

. [FL™)

NSPT = reslstenza alla penetrazione SPT (colpi/piede), e

ricorrendo poi alle eorrelazioni che legano ¢ e E alla D vedi

RJ
Schmertmann (1874, 1975), Mitchell e Bardner (1875), Jamiolkowski e Pa

squalini (1975), Komornik (1974) ed altri.

La terza strada ancora pil semplice & quella di fare riferimento diret-
to alle correlazioni che legano q, e NSPT alle pgrandezze di E-Q‘E,'ngi
Schmertmann (1974, 1975), Mitchell e Gardner (1975), Trofimenkav (1974),
Komornik (1974) ed altri. | '
Le limitazioni di approcci empirici come quest’ultimo o quella basato
sulle correlazioni tra 1la DR e $'0'E derivano dalle seguenti considera-
zioni:
- Si tratta di correlazioni quasi sempre elaborate per sahbbie pure, e
percid non direttamente applicabili ai depositi reali contepenti fra-

zione ghiaiosa oppure aventi non trascurabili(+) percentuali di'matg—

riali limoso-argillosi.

- 81 tratta di correlazioni in genere valide per materiali N.C. e percid

non applicabili direttamente nel caso del depositi S.C. (++).

- Si tratta di correlazioni che non possono essere univoche (qC=Ff$j'E-§i
mili), perché propric in base a quanto evidenziato nei precedenti ca-
pitoli, . (o NSPT] dipende contemporaneamente sia dal valore dellﬁ

angolo secante che dal modulo di deformazione.

Infine tutti i procedimenti sopra menzionati prescindono dall'influenza

di fattori come la composizione mineralogica, la struttura e 1a storia

2> 10% 1in peso.

-Up”miglinramento della situazione in tale senso dovrebbe essere imminente gra
Zie all'impiego delle grosse e moderne camere di calibrq;iongr[Holden,[1971,"

-1876), Veismanis (1974) Chapman {1974}]-che consentono di rielaborare diverse
ctorrelazioni tra NSPT’ g, e caratteristiche geotecniche di terreni gabbiosi,

riproducendo anche” le condizioni dei depositi S.C.
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lavorl di Schmertmann (1974, 1975), Holden (1978) Trofimenkaov (1874],

delle deformazioni, che possono, come dimostrato recentemente [Eeed Janbu e Senneset (1974) ed altri.

(1876, 1976-a), Hoeg (1976), Ladd (1977)], avere un'importanza fonda-

e) Tutte le correlazioni 5'(NSPT} B E'chl sopra menzionate fanno implici-

mentale sulla resistenza al taglio e sulla deformabilitd dei depositi tamente riferimento ad un inviluppo di rottyra rettilines, ed allo sta-

sabbioso-ghiaiosi.

~

to attuale delle conoscenze & molto difficile stabilire a quali valori
. _ di 5' i valori di § ='$ cosl ricavati dovrebbero corrispondere.
b) Un miglioramento della situazione per quanto concerne la caratterizza-

. . L . . . In llnea di massima tenendo conto della pruden21a11ta insita in genere
zione geotecnica dei depositi sabbioso-ghiaiosi pud avvenire sviluppan

. ' _ ] . nelle correlazioni di questa tipo di pud presumere che i valori di ¢ da
do maggiormente le prove in situ, tra le guali quelle con il pressiome

esse ricavati si possono intendere come corris ondenti a c iuttosto
tro autoperforante Dwroth {1875}, Schmertmann {1975]] e con il dllato— P P

elevate, dell'ordine di almeno 3 = 5 kg/cmz. (Indicazioni plu precise
metro di Marchetti sembrano le pil promettenti.

riguardo al valore di ¢5 nell'ipotesi di non-linearita dell'inviluppo
¢) Per quanto concerne la valutazione della densitd relativa dei materia- di rottura possono essere reperite nei lavori di Brinch-Hansen (13967),
Nichiporovitch et al. (1967, Nichiporovitch (1970}, Bishop (1966), Ladd

(1977), Baligh (1975, 1978) ed altri).

1i sabbiosi in base alle prove penetrometriche CPT e SPT si fa in gene-

re rviferimento alle correlazioni:

- D, =F (Ny,.» O ) di Gibbs e Holtz (1957) e di Marcuson e Bieganousky
SPT Vo S

R . A fini puramente orientativi si pud pol aggiungere quanto segue:
(1976) (quest’ultimo contempla parzialmente anche il caso delle sabbie
5.C.) - EEP lo stesso materiale la non 11near1ta dell‘inv1luppo di rottura 8

Lo -

- Dp = f (9_, EVDJ di Schmertmann (1876) riportata nella fig.15 e vali

- Nel caso delle sabbie medio-finl come primo Drlentamento 81 possnno
da nel caso di sabbie sature N.C.

immaginare 1 seguenti valori di ¢ o = 1 kg/cm }e
Come gia accennato, tali correlazioni, facendo riferimento .alla tensio- T - T TR T
- -, Sabbie tra sciolte & mediamente addensate (0,3 < D < 0.4)
ne 0 s diventano univoche, a paritad di tutte le altre condizioni, solo a R

<9, < 39° (4)

nel caso dei depositi N.C., mentre in quelli S.C., la correlazione per

essere univoca dovrebbe riferirsi alla tensicne efficace orizzontale

O, come chiaramente dimostrato da Holden (1971). L'elaborazione di gque

ste ultime correlazioni sono in corso presso diversi centri di ricerca

. Sabbie tra addensate e fortemente addensate (0,65 < DR < 1)

|5} —_—
42" < <
<§, <48

® ()

che dispongono di camere di calibrazione (+) [&edi Holden (1871, 1576},

- La non-lingarita dell’inviluppo di rotfura di tali materiali pud in
Veismanis(1974], Schmertmann (1975, 1976)].

prima approssimazione essere caratterizzata mediante 1 seguenti ordi-
ni di grandezza del A§ (+):

d) La valutazione approssimata dell‘angolo di resistenza al taglio ¢ dei

. . ' o —_
depositi sabbiosi pud essere fatto riferendosl alle seguenti correlazip < 0,4 27 < A 4°

[ A

ni di carattere empirico e semi-empirico: D'BS.i DR.i 4 50 A$ < BD

-¢ = F (Ngp s a ) indicata da de Mello (1971) e riportata nella

fig. 16 vo f) Per quanto riguarda invece la valutazione del modulo (+) E per un cal-

_ _ colo della qli che tenga conto della compressibilitd dei materiéli sab
- ¢ = f (q,, 0 ) data da Trofimenkov (1974) e riportate nella fig. 47 L, iim i . ]
c Vo biosi & raccomandabile 11 ricorsc a prove triassiali o di taglic pianc
® basata sulla teoria della capacitd portante di Berezantzev (1967, , . ) . . .
tipo CKDD da eseguirsi su provini ricostituiti in laboratorio con la

1870]). S
Ulteriori indicazioni concernenti la valutazione del E‘in base ai risul . Tutti valori riferiti a risultati ottenutl da prove di compressione triassias
le. -

tati delle prove ﬁénetrometriche CPT e SPT possono essere reperite nei

*+) Con riterimento sempre al problema dell'sspansione di una cavita sfaridé sl
Potrebbe anche gui in prima approssimazione introdurre un valore

0,5E; <E < 0,6 Ei dove 11 limite superiore vale per sabbie dense e quel-
lo inferiore per sabbie sciolte.

(+) Nell'ipotesi sempre di disporre parallelamente di informazioni sul Ko'
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presunta densitad relativa del deposito in situ.Basgandosi sull‘'interpre-

tazione delle prove di compressione triassliale di alcune sab?}e quUarzose

medio-fini disponibile in letteratura Jamiolkowski e Pasqualin} th?S)
indicano le seguenti relazioni che consentono di ottenere un nrientamgn~

to di massima sul valori di Ei

03 n E’-’_Ldzlr o (77)
(21 |
a

]

E,
i

3
i}

@ . exp (Dg - D) ] ..o

n = 0,5 (solo nel caso delle sabbie

essendo: ' ) . L
a = cost, sperimentale, comprésa tra 120 e 250

b = cost. sperimentale, compresa tra 0,02 e 0,025 s
E, = modulo tangente iniziale in condizioni drenate '[FL-Z]
p: = tensione di riferimento [fL ]
Eé = tensione orizzontale efficace |

m = numero del modulo | [f]‘

n = esponente del modulo [—]

I valori di m ricavabili dalla (78) sono da ritenersi puramente indicati

vi in quanto influenzabili in misura notevolissima da fattori come strut

tura, forma dei grani, composizione mineralogica, e storia dello stato
tensionale del deposito. Per esempio nel caso della sabbia media di
Chaftahoochee, Ismael (1974} documenta rilevapti variazioni di m yerifi
catesi con la sola aggiunta di piccole percentuali di minerali micacei,

vedi tabella N.4.

TABELLA N. 4

Variazione del numero del modulo m al variare del contenuto di mica nel

caso della sabbia Chattahoochee (DR = 80Z).

sabbia pura m = 350
sabbia + 2% i mica m = 255
sabbia + 10% di mica m = 160

_Una vasta raccolta dei dati sperimentali co
-Sere trovata consultando lavori di Clough e Duncan (1969),

- 47 -
A titolo puramente indicative (+) si riportanc nella tabella N, 5 i

valori di m e di n orientativi applicabili nel caso dei materiali sab-

bioso-ghiaiasi.

TABELLA N. 5

Valori di m e n orientativi dei terreni sabbioso-ghiaiosi,

Ghiaie 500

3500 0,35 = 0,5
3000 d,30 % 0,5
Sahbie 180 < 2500 8,5

Ghiaie e sabbie 350

al o

In ogni caso va sottolineato come tutte le indicazioni ricavabili dalle
correlazioni empiriche disponibili nella letteratura sono estremamente
grassolane ed imprecise, e solo attraverso un pid diffuso ricorse a
prove e misure in situ & posgibile un effettive miglioramento della co-
noscenza del modulo £ dei depositi non coesivi.

Ancora meno attendibili risultano le correlazioni che lepano le resi-
stenze penetrometriche q, e NSPT al valori di E e/o E ol (++).

Le correlazioni E = f (NSPT vol' E = f {qc GVO] [b Appolonia et al.
(1968), Trofimenkaov (1974), Komornik (1974) ed altri] sono difficilmen
te utilizzabili a causa della loro mancata validita generale e della
conseguente impossibilita di risalire al valore di E Nel caso delle
corrglazioni che leganao E ed ai valori di q, ®© NSPT [ﬁedi Holden (1971,
1976}, Schmertmann (1874), Andreasson (14973) e molti altri] nonostante
una maggiore attendibilita, la loro utilizzazione pratica risulta dif-
ficile a causa delle incertezze di carattere teorico e sperimentale che
si ha guando dal valore di E od si vuole risalire a quello di E

camente tale passibilita esiste [ﬁlough 2 Duncan (1969]]

Teori-

assumendo in prima approssimazione valida la teoria dell'elasticita;
supponendo nota la storia dello stato tensionale del depaosita;

assumendo nota e descrivibile con una relazione analitica semplice la

forma della curva sforzi-deformazioni del materiale.

ncernenti il valore di m pud es-
Kulhawy st al

{1863), Dunlop et al. (1968), Kraft e Mukhopedhyay (19723, Ramey (1974) e mol

ti altri.

) Modello edometrico.
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g) Per quanto riguarda la valutazione della compress%bilité volumetrica A 1°caso;
nei casi in cui si voglia valutare l'indice di rigidezze corretto I
R D = densitd relativa = 80%
[&edi formula ( 647] & necessario ricorrers a prove di compressione r
triassiale con consolidazione isctropa e con drenaggioc (ED) riconsoli- Ei = modulo di deformazione tangente iniziale variabile con la tensione

danda i provini, ricostituiti in laboratorio ad una Dg stimats in situ, efficace principale minore secondo la relazione:

sotto 1'effetto della pressione isotropa Eé = E;D. ! ;_E_EE_

la profondita B/2 sotto il pianc di appoggio dells fondazione. 11 valo-

agente al-

Ei = 50O . ﬁ;; [kg/cmz)

$_ = angolo di resistenza al taglio secante, variabile con la tensione of-

re di A viene poi misurato seguendo durante la prova 11 percorso delle . .
ficace media agente sul. piano di rottura secondo la legpe:

sollecitazioni indicato nella fig. 18.

al

—_— &) 8] m.
- 46° - g9 | _m
g log,q P

| Yt = peso di volume del terrenc saturo = 2 t/mB.
6. ESEMPIO DI CALCOLO.

Allo scopo di i1llustrare 1 concetti presentati nel capitolo 3.

Con riferimento alla formula pgenerale di Brinch—Hénsen e prescih

viene sviluppato un esempio di calcolo della capacita portante di una fon- dendo in un primo momento da considerazioni relative alla curvatura delle

dazicne gquadrata di lato B = 2,5 m, soggetta a carico assiale centrato con inviluppo di rottura ed alla compressibilitd del terreno, il valore di 914
r————————— 1im

. - h _
pianc di posa a profondita relativa'ﬁ = 1. corrispondente all'angolo di resistenza al taglio ¢ = 46° (+) sarebbe dato
da:
Q.. =AY B .N.s.d ¢+ .N d
FIG. lim 2 Y TY Y Twa” q'sq'
P.C. 2
\ 4 5 = 16703,81 t/m
essendo i fattori di capacitd portante e i coefficienti correttivi pari a:
- Z
Nq = Lexp m . tg ¢]] . tg {45 + %l = 158,50
2-50 N, =2 . (N +1) . tg ¢ = 330,33
Y q
- _ 2
GVD—.Z 2 +0,5 .1 =4,5t/m

FALDA

-1 - B
s,= 1 -0,4F=0,8

EE

Y
> . . (8]
Sq =1+ sin ¢ . T* 1,72
' 250 A d =1
t t Y
= 2 . h
dq =1 +2 . tg¢ . (1-sin ¢) - 1.16

31 suppone che la falda freatica si trovi a quota {+) -2,00 m.a

In sede di progettazione si sceglierehbe senz'altro un diverso valare di ¢ o
QQmunque, volendo fare riferimento alla legge di variazione di ¢ sopra men-
Zlonata, un valore corrispondente a ¢ = 2 5 3 Kg/cmz. Il calcold con ¢ =46°
8 sviluppato qul solo con 1'intento di mostrare 1'influenza sul q , di® ¢ ,
© 81 & partiti percid dal valore corrispondente a 56 = 1 kg/om? . S

che il terreno sabbioso di fondazione sia individuato dai seguenti parame

tri:

lim

{+) In assenza di sensibili variazioni di livello.
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Il valore trovato risulta perd completamente privo di significa
to FlSlco, in guanto corrisponde ad un angolo di resistenza al tagllo
(¢ = 46%) che non & compatibile con la tensione efficace media agsnte sul-

la superflcle di scorrimento:

T =g = 187 t/m’

m 10 'lim

Pertanto volendo eliminare tale incongruenza & necessario tener
conto della dipendenza del valore di ¢ dalla tensione media Em g proce-
dere per successive iterazioni, essendo questa ultima funzione della stes-
sa Q.. che si sta ricercando.

lim : .
Assunto allora in prima approssimazione un valore dell'angolo

o .
secante ¢S = 38 si ottiene:

N = 55,86

g

N = 82,25

Y

5 = (0,6

v

5 = 1,63

q

d = 1

v

d = 1,22

q

qlim = 0,5 . 1 2,5 . 92,25 . 0,6 .1+ 45 , 55,86 . 1,63 . 1,22 =

= 689,19 + 500,77 = 569,96 t/m2
A tale valore di Him corrisponde una tensione efficace media
pari a: .
G < (1-sin¢ ). afa, +35  (h+D]
m s 4 Mlim VO 2
0,37 - 2,1
= —— [568,96 + 3,5 . 75] = 54,32 t/m = o5 oqQp,

Un valore pil appropriato di ¢5 & dato percid da:

_ o _ 54,32 - u}
¢S = 4§ B 10g1U 5 41,597,

e ripetendo nuovamente i calcoli si ottiena:

1 g, 6 = 41,597) = 0,5.1.2,5.145,83.0,6.1+4,5.81,01.1,66.1,2 =

L)

835,55 t/m2

- 34 -
Gl'ﬂ = '—zr [835,55 + 3 ., 5:75_| = 72149 t/mz
4, = 40,84

_51_.

1) ayyp (6, = 40,84) = 0,5.1.2,5.127,36.0,6.1 + 4,5,72,58.1,65.1,21 -

= 747,70 t/m°
- .35 2
0, =7 [747,70 « 5,75] = 65,93 t/m
¢, = 41,09

Wuest'ultimo valore di ¢ f=41,090),é ritenuto accettabile in guanto
la dif+er

0,6%.

con il precedente valore (= 40,84Y) & dell'ardine dellg

6.3. La stima sopra esposta della capacitd portante non tiene perd an
cora conto degli effetti che la. compressibilita del mezzo pud avere sy di
essa. Per ottenere un ordine di grandezza dell’esventuale correzione da ap-

portare si pud procedere, in accnrdu €on quanto indicato da Vésic (1973),
nel seguente modo:

- 51 stima un primo (+) valore dell’indice di rigidezza IR da canfrentare

con 1'indice di ripgidezza critico:

[ = E
R _ -
2 (1) . g . tg ¢S
in cui:
E = modulo di deformazione del terreno, pari al valore tangente inizia

le nell'ipotesi di mezzo elastico- lineare-plastico (Vésic 1972}(++)

e calcolato in base alle tensioni agentl alla quota rappresentati-

H
va z = h o+ oL vedi Ismael (1974);

q = tensione media efficace iniziale, valutata anche essa alla quota

B
= + =,
z h 5

Assumendo come valore di primo tentativo ¢S = 41° si has

Ei = 600 .Av//i1-sin $) . 0,575 = 268,82 Kg/cm2

_ 1+ 2 KD
q = 5 . (0,575) = 0,32 kg/cm2

: 266,82
R 7 (1+0,3) . 0,32 . 0,87 - 366,62

n

n

(+) In quanto esso & funziona di ¢ che dipende da g = ¥ (g )
{++) Vedasi capitolo 4. " Hm




al sepuente risultato finale:

qlim =0,5.0,8. 2,5, 48,03 . 1 + 4

= 28,82 + 263,5 = 292,32 t/m?
- _ 0,43 - 2
On =% [292,32 + 3,5] = 33,04 ¢/
¢, = 34,89°

1=}

1l valore di qlim corrispondente invece a ¢5 =" 3g° sarebbe stato:

qlim {(+) = 457 5 t/m2

€, se si fossero applicate le correzioni e

mpiriche proposte da Terzaghi
(1948) o da Vésic (1973),

8i sarebbe ottenuto:

- Terzaghi: ¢S = arctg E% tg 39) = 28,a3g°
9, = 138,08 g2
P = 2 _ o
- Vésic: ¢, = arctg [(0,67 + Dg - 0,75 D7) tg ¢] = 37,57
iy = 409.8 t/m2
L'indice di rigidezza, calcolato in base a ¢S = 34,89° vale:
————

(+) v. nota a pag. 49

_ 120 . ¥ 0,43, 0.5

R = 98,62
1+2 , 0,43
2 (1+3) . [“""““"—“3—--——-—"_] . 0,7
crit
= ,78
IR 117,7
crit

Essendo IR < IR Occorre in questo casao correggere il valore di g

Yim
ricorrendo ai coefficienti di compressibilita:

trovatao,

- B 3,07 . sin ¢
£y = Ty = exp [(-4,4 « 0,6 7 ) tg ¢ + ¢ T stn g - logyg 2 IRJ]

= 0,8, e pertanto si ha:

Q... = 0,9, 292,32 = 264,55 t/m2
lim

Come controllo si ricalcola a questo punto nuovamente ¢5 ottenendo:

5]
m

¢

S

30,05 t/m°

35,13

e sl potrebbe, qualora lo si ritenesse opportuno,

ripetere il calcolo con
quest'ultimo valore di ¢S,
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