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Premessa

Il continuo sviluppo dell’ambiente urbano e delle conseguenti e necessarie infrastrutture
implica una sempre maggiore necessita di acquisire e sviluppare specifiche competenze geo-
tecniche nell’ambito della progettazione delle opere civili e delle infrastrutture.

Inoltre, va notato fin da subito che la reale comprensione dell’interazione terreno-struttura e
degli effetti causati dalla costruzione dell’opera sui terreni circostanti costituisce un aspetto
particolarmente critico per la progettazione e realizzazione di una nuova costruzione, quale
per esempio una galleria o la realizzazione di uno scavo profondo.

Per la corretta progettazione di un’opera civile occorre che tutti i tecnici coinvolti abbiano una
sufficiente conoscenza delle problematiche geotecniche legate alla realizzazione dell’opera e
siano anche al corrente dello sviluppo teorico, tecnico-scientifico e tecnologico del settore
geotecnico, settore questo in continua e costante evoluzione.

Alla luce di tali premesse, il presente manuale si prefigge proprio la finalita di contribuire alla
diffusione dei principi geotecnici nell’ambito della progettazione di un’opera civile, riportan-
do I’attuale stato dell’arte nel campo dell’ingegneria geotecnica.

A questo riguardo, 1 ventuno capitoli di cui si compone il presente manuale trattano tutti gli
aspetti principali che nell’usuale pratica professionale, interessano I’ingegnere civile e/o geo-
tecnico.

Si aggiunga che il manuale, per ciascuna problematica geotecnica trattata nei diversi capitoli
(opere di fondazione, opere di sostegno, stabilita dei pendii, tiranti di ancoraggio, opere in sot-
terraneo, opere di materiali sciolti e fronti di scavo, miglioramento e rinforzo dei terreni e
delle rocce, consolidamento geotecnico di opere esistenti, ecc.), affronta, anche con alcuni
esempi tratti dalla letteratura, I’applicazione delle nuove Norme tecniche per le costruzioni
che, approvate definitivamente con decreto ministeriale il 14 gennaio 2008 (pubblicato nella
G.U. del 4 febbraio 2008, n. 29), costituiscono il testo normativo che ha raccolto in forma uni-
taria le norme che disciplinano la progettazione, I’esecuzione e il collaudo delle costruzioni.
Tali norme che rappresentano la pili avanzata espressione normativa a tutela della pubblica
incolumita nel settore delle costruzioni, recepiscono le indicazioni degli eurocodici.
Principale elemento innovativo delle nuove Norme tecniche per le costruzioni, rispetto alla
precedente normativa geotecnica (D.M. 11.3.1988), riguarda I’introduzione del metodo degli
stati limite anche per le analisi di un sistema geotecnico, mediante 1’adozione di opportuni
coefficienti di sicurezza parziali sulle azioni, sui terreni e sulle resistenze.

In particolare, preme sottolineare che nel capitolo 5 del manuale si descrive e si commenta in
maniera dettagliata e attenta I’Eurocodice 7, evidenziandone gli aspetti pili importanti per
quanto concerne le implicazioni progettuali. Illustrando le diverse fasi che hanno portato
all’emissione della versione finale della normativa geotecnica europea, si evidenzia come, per
venire incontro alle differenti posizioni degli esperti dei paesi europei, sono stati definiti tre
diversi approcci progettuali, rimandando la scelta finale, relativamente a quali approcci adot-
tare, ad ogni singolo paese dell’Unione europea mediante I’emissione di un’apposita appen-
dice nazionale.
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Inoltre, nel capitolo 5 sono anche riportati alcuni esempi applicativi, ripresi dalla letteratura e
citandone la fonte: le opere geotecniche sono dimensionate adottando i coefficienti parziali
riportati nell’appendice A dell’ Eurocodice 7. Tali esempi hanno la precipua finalita di mostra-
re I’approccio dell’Eurocodice 7, che ¢ stato recepito dalla nuova normativa italiana.

Per quanto riguarda, invece, i coefficienti di sicurezza parziali che le nuove Norme tecniche
per le costruzioni del 2008 prescrivono ai progettisti, si rimanda, per ogni differente opera
geotecnica, agli specifici capitoli del manuale.

11 lettore stesso, infatti, confrontando i valori dei coefficienti di sicurezza parziali e dei fatto-
ri di correlazione prescritti dalle nuove Norme tecniche per le costruzioni con quelli che sono
riportati nell’appendice A dell’Eurocodice 7, potra verificare come tali valori siano stati incre-
mentati, cautelativamente, rispetto a quelli riportati nell’appendice A dell’Eurocodice 7, quasi
sempre in maniera tale da ottenere dei dimensionamenti delle opere geotecniche di fatto coin-
cidenti con quelli che si ottengono adottando la vecchia normativa basata sull’adozione di un
unico coefficiente di sicurezza globale.

Occorre, infine, ricordare che I’ambiente accademico italiano si sia trovato di fronte al fatto
che I'Italia abbia trascurato lo sviluppo degli eurocodici, lasciando di fatto la responsabilita
delle scelte agli altri paesi europei, che hanno fatto pesare sul tavolo europeo la forza delle
loro consuetudini e delle loro norme nazionali.

Pertanto, solo recentemente, con 1’avvento delle Nuove norme tecniche per le costruzioni, che
hanno interamente recepito la filosofia degli eurocodici, i docenti e i progettisti italiani si sono
trovati in obbligo di confrontarsi su una norma definita su altri tavoli e in altri paesi.

In ultima analisi, bisogna ritenere e augurarsi che la nuova normativa, nel prossimo futuro,
soprattutto per la parte che attiene la progettazione per azioni sismiche, potra ancora subire
un’ulteriore armonizzazione ed evoluzione.

L’ autore
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Parte I

Proprieta geotecniche dei terreni e delle rocce
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1. PRINCIPI DELLA MECCANICA DEI TERRENI

1.1. NATURA DEI TERRENI

I terreni sono il risultato di processi di alterazione fisica, chimica ed organica, e di
disgregazione meccanica delle rocce. L’alterazione di natura fisica ¢ dovuta a feno-
meni di deformazione e fessurazione per decompressione causata da processi di ero-
sione. La fessurazione delle rocce puo essere ulteriormente amplificata da variazio-
ni termiche e da cambiamenti di stato dell’acqua di infiltrazione, che, ghiacciando e
conseguentemente aumentando di volume, determina una pressione all’interno della
fessura che ha come effetto I'ulteriore disgregazione della roccia. L’alterazione di
natura chimica ¢ causata dalle reazioni dei minerali delle rocce con O,, CO, e con
acidi organici presenti in soluzione nell’acqua. L’ alterazione organica & operata dai
vegetali, che frantumano il terreno con le loro radici, e dai batteri che producono
acido carbonico, nitrico, ammoniaca e acido nitroso che disgregano il terreno.
L’azione dei batteri si sviluppa prevalentemente in superficie: infatti, mentre in
superficie si ha una concentrazione di ben 150.000 specie per centimetro quadrato, a
profondita dal piano campagna variabili dai 3 ai 5 metri, essi sono praticamente
assenti. La configurazione nella quale si trovano i terreni ¢ il frutto di un ciclo di
complesse vicissitudini che comprende generalmente tre fasi: formazione, trasporto
e deposizione. I terreni possono essere trasportati dall’acqua, dal vento, dai ghiacciai
e dalle forze di gravita.

L’acqua, nel suo lento percorso dalle montagne verso il mare, trasporta con sé diver-
si materiali, i quali si depositano in luoghi diversi a seconda dell’altezza dell’acqua,
della sua velocita, dell’intensita della piena, ecc. Nella figura 1.1 ¢ mostrato schema-
ticamente come i terreni alluvionali, trasportati dai torrenti e dai fiumi, si depositano
lungo il loro percorso in funzione della velocita delle acque. Il trasporto dei fram-
menti di roccia da parte dell’acqua ¢, inoltre, un’altra causa della loro disgregazione.
L’azione di trasporto del vento trova una tipica esemplificazione nelle dune del
deserto, le quali sono caratterizzate da una relativa omogeneita del materiale. Un
altro esempio di depositi dovuti all’azione del vento, sono i limi (loess) dell’Europa
centrale. Questi depositi sono spesso cementati (carbonato di calcio) immediatamen-
te dopo la loro deposizione e la loro porosita ¢ normalmente discretamente elevata
(46-2%). Allo stato secco i loess hanno una considerevole consistenza e resistenza.
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Sezione longitudinale attraverso un ghiacciaio in ritiro

Scavi quasi verticali confermano tali proprieta; tuttavia il loess ¢ facilmente erodibi-
le e 1 corsi d’acqua creano delle profonde incisioni. Quando un loess diventa saturo,
al di sotto di una fondazione si hanno improvvisi e immediati cedimenti in quanto
I’agente cementante, che tiene insieme i singoli grani, viene dissolto e conseguente-
mente la restante struttura sciolta collassa.

I ghiacciai non solo scavano solchi e valli, ma depositano lateralmente veri e propri
rilievi; lungo il loro percorso raccolgono quanto precipita dalle soprastanti montagne
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le cui rocce sono in pieno disfacimento sotto I’azione dei cicli di gelo-disgelo. Tutto
questo insieme gigantesco di detriti, da grossolani a finissimi come polvere, viene
incorporato nel ghiacciaio, il quale, scendendo a valle, provvede al loro trasporto. A
questi detriti si aggiungono quelli dovuti alla vera e propria escavazione operata dal
ghiacciaio. Sul fronte del ghiacciaio, i materiali trasportati dal ghiacciaio vengono
abbandonati, perché 1’acqua, che deriva dalla fusione del fronte glaciale, non riesce
a portare via se non una piccola parte dei detriti e solo quelli di dimensioni piu pic-
cole. Se il fronte del ghiacciaio rimane stazionario per alcuni anni, il deposito s’in-
nalza e costituisce una vera e propria collina, chiamata morenica. La figura 1.2
mostra una sezione longitudinale attraverso un ghiacciaio in ritiro e come si puo
notare i depositi morenici risultano costituiti da frammenti rocciosi di varie dimen-
sioni in una matrice argillosa con sabbie e ghiaie.

Depositi di argille varvate sono presenti in prossimita delle acque di fusione del
ghiacciaio. Le argille varvate consistono in alternanze di sottili strati di argilla, di
colore pil scuro, con strati di limo, di colore piu chiaro.

La fessurazione e lo sgretolamento delle pareti rocciose, a causa dell’alterazione
dovuta all’azione gelodisgelo, provoca un distacco di pietre e frammenti rocciosi che
cadendo, per effetto della forza di gravita, si accumulano sistematicamente assumen-
do la forma di erti pendii (falde o coni di detrito).

1.2. STRUTTURA DEI TERRENI

Il comportamento del terreno ¢ marcatamente influenzato dalla sua struttura, che ¢ il
risultato di un processo di interazione tra le varie particelle e tra queste e I’ambiente
circostante. Ogni particella ¢ soggetta sia a forze di massa che di superficie. Le forze
di massa sono responsabili delle interazioni di tipo meccanico. Le forze di superficie,
che dipendono dal tipo di minerale e dall’area della superficie delle particelle, sono
responsabili di interazioni di tipo chimico. Nel caso delle sabbie le forze di superficie
sono trascurabili rispetto a quelle di massa, per cui I’interazione tra le particelle ¢ di
tipo esclusivamente meccanico. In questo caso, la struttura dipende dalla forma dei
grani, dalla distribuzione delle dimensioni delle particelle e la sua principale proprieta
¢ costituita dallo stato di addensamento, avendosi una sabbia sciolta, mediamente
densa o densa. Ad un maggiore addensamento corrisponde un maggiore numero di
punti di contatto ovvero un maggiore mutuo incastro e quindi una compressibilita
inferiore e una resistenza al taglio maggiore. Per quanto riguarda la forma delle par-
ticelle di una sabbia, la figura 1.3 riporta le definizioni comunemente utilizzate.

Nel caso dei terreni argillosi, le forze di superficie sono predominanti rispetto a quelle
di massa, per cui I’interazione tra le particelle ¢ governata da reazioni chimiche e da
forze elettrostatiche che legano le piccole particelle tra di loro. A questo riguardo per
comprendere il diverso comportamento di particelle di differenti dimensioni ¢ interes-
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sante riferirsi al valore della superficie specifica definita come il rapporto tra I’area
della superficie e il volume o la massa. Ad esempio, per una particella di sabbia con
dimensioni medie di 1 mm, la superficie specifica & pari a circa 6 mm*mm?, mentre la
superficie specifica di argille, contenenti una frazione argillosa (particelle di dimensio-
ni inferiori a 0.002 mm) superiore al 30%, risulta superiore per alcune migliaia di volte.
A seconda della risultante delle azioni che si scambiano le particelle argillose, in fun-
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zione della loro distanza e dell’ambiente nel quale si depositano, si hanno differenti
strutture. Come mostrato in figura 1.4, nel caso di deposizione in acqua dolce, si puo
avere una struttura dispersa se prevalgono le forze di repulsione o una struttura orien-
tata se, come nel caso delle montmorilloniti, I’attivita superficiale ¢ molto elevata.
Se la deposizione avviene in acque salmastre le particelle si aggregano in strutture
flocculate e flocculate disperse.

1.3. PROPRIETA CARATTERISTICHE DEI TERRENI
1.3.1. Principali tipi di terre

I termini terra e roccia, usati nell’ingegneria civile, implicano una chiara distinzione
tra due diversi tipi di materiale di fondazione.

Per terra (oppure roccia sciolta o terreno sciolto) si intende un aggregato naturale di
grani minerali, con o senza costituenti organici, che possono essere separati con sem-
plice agitazione meccanica o con agitazione in acqua; essa & caratterizzata da valori
bassi o nulli delle resistenze meccaniche (alla compressione, trazione, ecc.).

Per roccia si intende un aggregato naturale di minerali connessi da forze coesive che
non vengono perdute anche in seguito a pit 0 meno prolungato contatto con acqua;
inoltre, la roccia € caratterizzata da valori elevati della resistenza meccanica e dei
moduli di deformabilita. In realtd non c’¢ mai una netta differenza fra terra e roccia:
infatti persino le pil resistenti e rigide rocce possono risultare indebolite da un pro-
cesso di alterazione e alcuni terreni altamente induriti possono avere resistenze com-
parabili con quelle di rocce alterate. Vi sono poi dei materiali di transizione tra le
terre e le rocce, come ad esempio alcuni tipi di marne, tufi calcarei e vulcanici, ecc.
I principali termini usati in ingegneria civile per descrivere le terre sono: ciottoli,
ghiaia, sabbia, limo e argilla. I terreni naturali consistono in una miscela di due o piu
di questi costituenti e talvolta contengonomateriale organico parzialmente o total-
mente decomposto.

I ciottoli, le ghiaie e le sabbie sono conosciuti come terre a grana grossa; i limi e le
argille come terre a grana fine. Si puo fare anche una distinzione in terre coerenti e
terre incoerenti: le prime, se asciutte, presentano una resistenza non trascurabile alla
trazione e dopo impregnazione perdono ogni consistenza; le seconde presentano resi-
stenza a trazione quasi nulla.

I metodi di descrizione delle terre a grana grossa differiscono da quelli delle terre a
grana fine.

Le terre a grana grossa sono costituite da frammenti di minerali e sono identificate
sulla base delle dimensioni dei singoli grani: i ciottoli hanno dimensioni superiori a
60 mm, la ghiaia ha dei grani di diametro compreso fra 2 e 60 mm; la sabbia ¢ costi-
tuita da grani visibili a occhio nudo e di diametro compreso fra 0.06 mm e 2 mm.
La descrizione della sabbia e della ghiaia richiede una stima delle quantita di mate-
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riale, compreso tra i vari diametri, e la conoscenza della forma e della composizione
mineralogica dei grani.

Fra le terre a grana fine, i limi (costituiti da particelle di dimensioni comprese fra
0.002 mm e 0.06 mm) costituiscono la parte pit grossa della frazione di terreno
microscopica e possiedono poca o nulla plasticita e coesione; I’argilla (costituita da
particelle di dimensioni inferiori a 0.002 mm) ¢ principalmente un aggregato di par-
ticelle minerali microscopiche a forma lamellare ed ¢ caratterizzata dalle tipiche pro-
prieta colloidali della plasticita: coesione e capacita di assorbire ioni.

La distinzione fra limo e argilla non puo essere basata solo sulle dimensioni delle parti-
celle perché le proprieta fisiche significative dei due materiali sono legate solo indiret-
tamente alle dimensioni delle particelle stesse. Percio, poiché sono ambedue di dimen-
sioni microscopiche, devono usarsi altri criteri per identificarli sul posto: cosi, ad esem-
pio, un frammento di argilla asciutta si lascia rompere con uno sforzo molto piu grande
di uno di limo asciutto; il limo poi ¢ molto meno plastico e pili permeabile dell’argilla.
Riepilogando in funzione delle dimensioni delle particelle si hanno i seguenti tipi di
terreno:

— ciottoli: > 60 mm;
— ghiaia: 2+60 mm;
— sabbia:  0.06+2 mm;
— limo: 0.002+0.06 mm;
— argilla: <0.002 mm.

Le terre con materiale organico sono pitt compressibili delle terre aventi la stessa com-
posizione mineralogica, ma senza materiale organico. La presenza di materia organi-
ca vegetale ¢ generalmente denunciata dal colore marrone scuro, grigio scuro o nero,
e dal caratteristico odore emanato dalle sostanze organiche in decomposizione.

Per un’adeguata descrizione dei terreni si utilizzano le prove di classificazione che
permettono la determinazione delle proprieta fisiche, definite come proprieta indici.
Le proprieta indici possono essere suddivise in due categorie: proprieta dei grani e pro-
prieta degli aggregati. Le proprieta dei grani sono le proprieta dei singoli grani di cui la
terra ¢ composta; le proprieta degli aggregati dipendono invece dalla struttura e dalla
disposizione delle particelle nella massa di terra. Mentre le prime servono principalmen-
te per la classificazione, le seconde sono indicative del comportamento di un terreno.

1.3.2. Composizione granulometrica
Uno dei fattori fondamentali per caratterizzare le proprieta fisiche dei terreni ¢ la loro
composizione granulometrica, che viene determinata in laboratorio ricorrendo a:

— setacciatura meccanica: utilizzando i setacci, il cui numero e apertura di maglie ¢
indicato in figura 1.5, si separa la frazione grossolana, ovvero quella trattenuta
dal setaccio 200 (dimensione delle particelle maggiore di 0.074 mm);
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— aerometria (o decantazione o sedimentazione) per il passante al setaccio 200 (se
superiore al 10%) si ricorre all’analisi per sedimentazione; la prova si basa sulla
legge di Stokes che determina la velocita di sedimentazione di una particella sfe-
rica in funzione del suo diametro, della sua densita e del tipo di fluido in cui ¢
posta (si veda figura 1.6).

Ciottoli Ghiaia Sabbia Limo Argilla
c | m [ F G | m [ F c [ m | F
I I 1 1 I I
60 20 6 0.6 0.2 0.06 0.02 0.006  0.002
100_ 'lll T T T |II|A\I T |II|I T i T Ill( T T 1 T |HI(II T |l||l_100
90 — \ -J 9
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80 — Setaccio  delle maglie — 80
C (mm) .
70 — 4 4.76 —70
9 = 6 3.36 I
S = 8 2.38 7
£ 60— 10 2.00 — 60
2 e 12 1.68 7
8 E 16 1.19 7
< 50— 20 0.840 50
m 30 0.590 ]
F 40 0.420 3
40 — 50 0.297 40
E 60 0.250 ]
e 70 0.210 =
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E 140 0.105 =
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20 — — 20
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s |8 o ) ' o | 5| | 8 s | D D, D
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£ |5 8 SIS|2|3|g|=|em|@m|mm
dam | am | & NSRRI
Gr1 |*|3270 | 3315 | 45385 via umida 15| - | 55| 32| 9 | 4 | 506 | 277 | 0.03
Figura 1.5

Esempio di curva granulometrica ed elenco (numero e apertura delle maglie) dei setacci utilizzati

Relativamente ad una curva granulometrica viene definito il coefficiente di unifor-
mita C, e di curvatura C..
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dove D,,, D,, e Dy, rappresentano i diametri delle particelle corrispondenti ad una
percentuale di passante pari rispettivamente al 10, 30 e 60%.

Le sabbie e ghiaie vengono definite ben assortite se il coefficiente di uniformita risul-
ta maggiore, rispettivamente, di 4 o 6, purché il coefficiente di curvatura stia nei
limiti compresi tra 1 e 3. Valori del coefficiente di curvatura esterni a detto interval-

N

"’J
N
AN B

A

L
i 02 %
0 9N

Figura 1.6
a) Particelle di terreno di diversa forma attraverso un setaccio; b) particelle di terreno considerate equivalenti
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Figura 1.7
Esempi di curve granulometriche: A, argilla; B, limo sabbioso e argilloso; C, sabbia leggermente argillosa; D, sabbia
media; E, ghiaia sabbiosa
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lo sono tipici dei terreni che presentano una curva granulometrica discontinua, che &
caratteristica delle commistioni di sabbie, argille o limi depositate dai fiumi a corso
rapido (Terzaghi e Peck, 1974). In questo caso, il concetto di coefficiente di unifor-
mita perde di significato. Sabbie e ghiaie vengono invece definite poco assortite se
il coefficiente di uniformita assume valori, rispettivamente, inferiori a 4 o 6.

100
@ / LEGENDA
@ 1. Caolino
80y 2. Argilla di Londra
° 3. Argilla di Vienna
£ 60 4. Limo di estuario
a 5. Sabbia media
5 40} 6. Sabbia grossolana
= 7. Morena
20 P 8. Terreno granitico residuale
/ 1 i 1 1 1 1
0002 0006 002 006 02 06 2 6 20 60 200
Diametro, mm
| fine | media Joussoana| fine | media gussdana] fine | media [gossonal . .
arglllal imo | P ghieia | ciottoli
Figura 1.8

Esempi di curve granulometriche

I risultati di un’analisi granulometrica sono rappresentati in una curva di distribuzio-
ne secondo le dimensioni: la percentuale di materiale piu fine di una determinata
dimensione ¢ riportata in ordinata in scala naturale, mentre il corrispondente diame-
tro dei grani in millimetri, & riportato in ascissa in scala logaritmica. La forma della
curva ¢ indicativa della distribuzione percentuale, cosicché terre uniformi sono rap-
presentate da linee quasi verticali, mentre terre ben graduate occupano parecchi cicli
della scala logaritmica.

Nella figura 1.5 ¢ riportato un esempio di curva granulometrica, mentre nelle figure 1.7
e 1.8 sono riportati esempi di curve granulometriche relative ad alcuni tipi terreno.

1.3.3. Relazione fra le fasi
I terreni sono materiali plurifasi costituiti da:

— una fase solida, detta anche scheletro granulare, composta da granuli costituiti da
singoli minerali, agglomerati di minerali o frammenti di roccia;

— una fase liquida, composta dall’acqua contenente piccole quantita di diversi sali
inorganici in soluzione;

— una fase gassosa, costituita da aria a volte associata a vari tipi di gas, ad esempio
il metano.
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La fase solida costituisce lo scheletro poroso i cui vuoti sono occupati dalla fase
liquida e/o gassosa.

Le caratteristiche fisiche del terreno e di conseguenza anche quelle meccaniche
dipendono sia dale caratteristiche di ciascuna singola fase sia dall’interazione fra le
diverse fasi.

Con riferimento alla figura 1.9, si possono definire le diverse caratteristiche volume-
triche, essendo rappresentato un campione di terreno diviso nelle tre fasi che lo com-
pongono. II volume della fase solida ¢ indicato con V, quello dell’acqua con V,, e
quello del gas con V,. Poiché le relazioni tra V,, e V, cambiano al variare delle con-
dizioni dell’acqua del terreno cosi come al variare dei carichi, ¢ conveniente indica-
re tutto il volume non occupato dalle particelle solide, o volume dei vuoti, con V,.

Volume Peso

A\ y Aria Vuoti Va 0

Ac Vv Vi Vi Yw

X 0% & Particelle Vi vy

Figura 1.9 di terreno Vg °e
Fasi costituenti \ LS54 ) =Vs Gg v

un elemento \: % L
di terreno Terreno reale Terreno idealizzato Totale \Y

Sulla base dei valori di volume sopra indicati, si possono definire i seguenti termini:

— porosita: n = volume dei vuoti/volume totale = V,/V;

— indice dei vuoti: e = volume dei vuoti/volume dei solidi = V,/V;

— volume specifico: v = volume totale che contiene un volume dei solidi unitario;

— grado di saturazione: S, = volume dell’acqua/volume dei vuoti (pari a O per terre-
ni secchi e a 1 per terreni saturi) = V,/V,;

— contenuto d’aria: A = volume di aria/volume totale = V /V.

Le relazioni sopra riportate sono basate sui volumi. Se si introducono le masse e i
pesi si hanno le seguenti ulteriori definizioni:

— densita naturale dei terreni definita come rapporto fra la massa di un terreno e il
suo volume (nel suo stato naturale). In laboratorio ¢ usualmente espressa in ter-
mini di g/ml (1 ml = cm?) 0 Mg/m?:

p=M
\%
dove

M = massa del campione di terreno espressa in grammi
V = volume del campione di terreno espresso in ml o m>.
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Il sistema internazionale di misura differenzia molto chiaramente tra la massa e la
forza di gravita.
La densita di un dato materiale dipende dalla massa e dalla concentrazione delle par-
ticelle che lo costituiscono e, percio, ¢ una delle proprieta fondamentali; essa ¢ inol-
tre indipendente dalla posizione del materiale, quindi ha lo stesso valore in qualsia-
si localita della terra cosi come sulla luna. D’altro canto la forza di gravita per unita
di volume di un dato materiale (comunemente definita come peso dell’unita di volu-
me o peso specifico) ¢ uguale al prodotto della sua densita per I’accelerazione di gra-
vita g; quindi essendo tale valore funzione di g non risulta essere una proprieta di
base del materiale.
Percio, quando ci si riferisce alle proprieta fisiche di un materiale ci si dovrebbe rife-
rire alla densita p, prima definita; quando, tuttavia, deve essere considerato 1’effetto
della forza di gravita si deve usare il termine peso dell’unita di volume Y.
Per definizione si ha:

Y=p-8
dove
y = peso dell’unita di volume totale espresso in kN/m?
p = densita in t/m? (t/m?® = g/ml = Mg/m?)
g = accelerazione di gravita in m/s? (g = 9.81 m/s?).

La densita dei terreni dipende dalla densita delle particelle solide, dalla porosita e dal
contenuto naturale d’acqua w definito nella seguente maniera:

— contenuto naturale d’acqua espresso in percentuale:

w=MW -100
M

s
dove

M, = massa dell’acqua contenuta nei pori
M = massa delle particelle solide.

— la densita della parte solida ¢ definita come rapporto fra la massa delle particelle
solide ed il loro volume ed ¢ usualmente espressa in g/ml (1 ml = cm®) 0 Mg/m?>.

p,= v

dove
M = massa delle particelle di terreno secco in g

V, = volume delle medesime particelle di terreno secco (scheletro solido del ter-
reno) in ml.
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— il peso specifico dei grani G, ¢ definito come rapporto fra il peso dell’unita di
volume della parte solida ed il peso di volume dell’acqua: G, = g - p/g - p,, =
p,/p,- Il peso specifico dei grani G, dipende dalla composizione mineralogica del
terreno e varia tra 2.4 e 3.2; di seguito si forniscono alcuni valori medi di peso
specifico dei grani per alcuni tipi di particelle di terreno:

caolinite 2.4
quarzo 2.65
calcare 2.72
dolomia 2.8-2.95

mica 2.7-3.2

Il peso dell’unita di volume della parte solida, come nel caso del peso dell’unita di
volume totale, si ottiene moltiplicando la densita p, per I’accelerazione di gravita g:

=8 P=8 G, p,
Per scopi pratici p, = 1 g/ml = 1.0 /m> e g = 9.81 m/s? e percid si ha:
¥, =9.81- G, kN/m?

— la densita del terreno secco ¢ definita come rapporto fra la massa secca delle par-
ticelle solide e il volume unitario del terreno ed & espressa in g/ml o Mg/m?:

p = M,
=
v
Vuoti di aria

Aria V,
Acqua
q M Vi,
\Y
Fase M Vs
solida
a

Figura 1.10 =
Sezione schematica di E

un elemento di terreno Acqua libera
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dove

M, = massa delle particelle solide del campione in g 0 Mg;
V = volume del campione (prima che sia secco) in ml o m°.

La densita secca ¢ impiegata nella determinazione della porosita e dell’indice dei
vuoti; ¢ frequentemente impiegata nella costruzione delle strade per la determinazio-
ne dello stato di compattazione delle opere in terra.

Nel caso della valutazione di p, sulla base della conoscenza del contenuto naturale
d’acqua w e della densita naturale p, possono essere impiegate le seguenti relazioni
derivate sulla base di quanto riportato nella figura 1.10:

_ﬂ_Ms"‘Mw_Ms"'WMs_p +£-p
% % 1% ‘100 7

p

e riadattando la formula si ottiene:

P
=—F 100
Pa= 1001w

Per definizione il peso dell’unita di volume del terreno secco 7, ¢ uguale a:

8P__ 100

Vd=g'Pd=m'

e per scopi pratici & espresso in KN/m?. Tenendo conto delle difficolta nella determi-
nazione diretta del volume della fase solida e del volume dei vuoti si puo adottare un
metodo indiretto basato sulle seguenti relazioni mostrate anche in figura 1.11:

Vp=n

Vy - Volume dei vuoti -

/
Vg - Volume della fase solida 4

V=10 Volume del terreno,
della fase solida e dei vuoti

V5+Vp

V=

1-0
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MS:VS'pS
V..

M
p= =P (1) G, p,

Rielaborando I’ultima espressione si puo esprimere la porosita in funzione di G, e p,:

Gspw _ pd
Gspl«‘/'

n=

dove

G, = densita delle particelle solide espressa in g/ml o Mg/m?;
p, = densita secca del terreno, espressa in g/ml o Mg/m?.

Assumendo che il terreno consista di particelle solide sferiche del medesimo diame-

tro d, si potrebbero ottenere i seguenti risultati:

— massima porosita per una disposizione delle sfere una sopra I’altra, come mostra-
to in figura 1.12a:

nd

Ny =|d° =2 |1d* =0.476

— minima porosita per una disposizione delle sfere, come mostrato in figura 1.12b:

=0.258

ﬂ‘ll n

La porosita di una sabbia o ghiaia con un fuso granulometrico abbastanza assortito
risulta compresa fra tali due valori.
Per quanto concerne i terreni coesivi essi sono caratterizzati da valori piu elevati

\

Figura 1.12
Schemi di assemblaggio
di particelle sferiche
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della porosita, in quanto le particelle argillose si dispongono in strutture flocculate o
disperse. Nei terreni coesivi i vuoti sono largamente riempiti con acqua adsorbita,
fortemente attratta dalla superficie delle particelle.

Per quanto concerne I’indice dei vuoti e, definito come rapporto fra il volume dei
vuoti e il volume dei solidi, puo essere ricavata la seguente espressione:

V n :prw_pd
V. 1-n Pa

Per le sabbie e le ghiaie I’indice dei vuoti ¢ compreso fra 0.3 e 1, mentre per i terre-
ni coesivi 1 valori sono considerevolmente piu elevati.

1.3.4. Densita relativa per i terreni a grana grossa

Per i terreni incoerenti, la densita relativa (D,) esprime il grado di compattazione o
stato di addensamento con riferimento allo stato rispettivamente piu sciolto e piu
denso che puo essere determinato in laboratorio mediante precise procedure (ASTM
D4253 e D4254). La densita relativa ¢ definite come rapporto fra lo stato di adden-
samento naturale del terreno e la massima densita di un dato tipo di terreno. Piu pre-
cisamente la densita relativa pud essere calcolata con riferimento alla figura 1.13
mediante la seguente espressione:

VPWUC VP
Vmax _V — Vl’mw‘ _VP — Vv Vv — emax —e
' Vmax - Vmin meax - mein ‘/I"MX _ VPmi" emax - emin
Vo Vi

dove

e,... = indice dei vuoti massimo determinabile sperimentalmente in laboratorio
e,., = indice dei vuoti minimo determinabile sperimentalmente in laboratorio
e = indice dei vuoti del terreno in sito.

Tabella 1.1. Descrizione dello stato di addensamento in funzione del valore di D,

D, (%)
Densita relativa

(a) (b)

Molto sciolto 0-15 0-20
Sciolto 15-35 20-40
Medio 35-65 40-60
Denso 65-85 60-80
Molto senso 85-100 80-100

(a) Secondo Lambe e Whitman; (b) Secondo Meyerhof
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La densita relativa ¢ un utile parametro per descrivere il comportamento meccanico
dei terreni a grana grossa.

La tabella 1.1 riporta i termini descrittivi dello stato di addensamento in funzione dei
valori di D.,.

Figura 1.13 IR ____::
Variazione del volume dei vuoti in una Vo e
sabbia all'aumentare dello stato di i Yo r— Vorr
addensamento: (a) volume corrispondente > N
allo stato di addensamento piu sciolto; > \\\\ \ g
(b) volume corrispondente allo stato di Vs Vs \ Vs z
addensamento del terreno in sito; (c) \\

volume corrispondente al massimo
addensamento possibile del terreno a) b)

R<0.17 R=0.20 R=0.30 R=0.35 R=0.50 R=0.70

Discretamente Arrotondati

Molto angolari Angolari Subangolari Subarrotondati !
arrotondati

Figura 1.14
Definizione della rotondita delle particelle
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Figura 1.15

Curve per la stima dei valori di e,,,, ed e,
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Per una varieta di terreni sabbiosi naturali o artificiali i valori di e, € ¢,,;, dipendo-
no primariamente dalla forma (rotondita indicata con R) delle particelle e dal coeffi-
ciente di uniformita C,. La rotondita ¢ definita come rapporto fra il minimo raggio
che sottende gli spigoli delle particelle e il raggio che inscrive I’intera particella.
Sebbene R sia difficile da misurare, esso puo essere stimato dalle angolarita apparen-
ti dei grani, come mostrato nella figura 1.14. In combinazione con un’analisi granu-
lometrica i valori di e, € e,,, possono anche essere stimati dalla figura 1.15, che ¢
valida per sabbie pulite con fusi granulometrici sufficientemente assortiti.

La densita relativa dei depositi non coesivi ¢ un indice assai significativo ai fini della
valutazione delle loro caratteristiche di deformabilita e di resistenza al taglio.

1.3.5. Limiti di consistenza

Le caratteristiche meccaniche di compressibilita e resistenza al taglio di un terreno

coesivo dipendono fondamentalmente dal loro contenuto naturale d’acqua, dalla

composizione mineralogica della frazione argillosa e dal tipo di cationi adsorbiti.

Poiché gli ultimi due fattori influenzano anche i limiti di consistenza (limite plastico e

limite di liquidita), la descrizione di questi terreni in termini del loro stato di consisten-

za, che dipende direttamente dal contenuto d’acqua e dai limiti di consistenza, permet-
te, indirettamente, di ottenere informazioni anche sulle loro caratteristiche meccaniche.

A seconda del suo contenuto d’acqua, un terreno a grana fine pud presentarsi in quat-

tro differenti stati fisici:

— solido;

— semi-solido;

— plastico;

— liquido.

Il valore del contenuto d’acqua corrispondente al passaggio da uno stato all’altro ¢

definito valore limite e varia da un materiale all’altro, pertanto, tali limiti possono

essere usati come mezzo di identificazione e classificazione.

I valori del contenuto d’acqua limite, seguendo la classificazione di Atterberg (1911),

sono: il limite liquido, il limite plastico e il limite di ritiro:

— il limite liquido w; (limite tra stato plastico e liquido) corrisponde al contenuto
d’acqua per il quale il terreno acquista consistenza fluida; la resistenza al taglio e
la deformabilita diventano in queste condizioni trascurabili;

— il limite plastico w, (limite tra stato semi-solido e plastico) corrisponde al conte-
nuto d’acqua per il quale il terreno inizia a perdere il comportamento plastico;

— il limite di ritiro w, (limite fra stato solido e semi-solido) definisce il contenuto
d’acqua per il quale un ulteriore essiccamento non produce piu una riduzione di
volume.
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I limiti di Atterberg sono tecnicamente semplici da ottenere, ma ¢ necessario I’'impie-
go di attrezzature standardizzate e di una buona esperienza pratica per raggiungere
risultati soddisfacenti e ripetitivi.
Il limite liquido ¢ determinato da una prova empirica: ¢ il contenuto d’acqua (espres-
so in percentuale) di una miscela terreno-acqua messa in un apposito cucchiaio (di
Casagrande) e nella quale viene praticato un piccolo solco che si richiude in corri-
spondenza di venticinque colpi applicati secondo una procedura standardizzata.
Poiché si tratta di una prova estremamente empirica & importante che vengamo
rispettati precisi standard quali, ad esempio, la norma AST™M D4318 o il British
Standard 1377 (1967, prove 2A o B).
1l limite plastico ¢ definito come il contenuto d’acqua per il quale un bastoncino di ter-
reno dello spessore di 3 mm, fatto rotolare su una lastra di vetro, inizia a fessurarsi.
Anche in questo caso ¢ importante che la determinazione venga eseguita adeguando-
si scrupolosamente degli standard quali la norma AsTM D4318 o il British Standard
1377 (1967, prova 3).
Se il terreno contiene una notevole percentuale di grani di diametro maggiore di 0.5
mm, allora i limiti di consistenza sono determinati utilizzando solamente il terreno
passante al setaccio n. 40 (apertura delle maglie pari a 0.42 mm); i risultati ottenuti
devono chiaramente citare la percentuale (come peso secco del materiale) di terreno
fine passante il setaccio n. 40.
Per quanto riguarda il limite di ritiro, in pratica si assume il contenuto d’acqua che
corrisponde al punto di intersezione delle tangenti alla curva sperimentale, ricavata
in laboratorio, come mostrato in figura 1.16.
Sulla base delle determinazioni dei limiti di Atterberg ¢ possibile determinare i
seguenti indici:
— D’indice di liquidita /, (adimensionale) ¢ definito come rapporto tra la differenza
fra il contenuto naturale d’acqua e il limite plastico e la differenza fra il limite
liquido e il limite plastico:

180
//
170 4
£ ,//
E //0/ //
=]
° /
(<}
~ 160 —— =
W, =102
15:0
Figura 1.16 0 5 10 15

Determinazione del limite di ritiro Contenuto d’acqua W (%)
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w = contenuto naturale d’acqua
w, = limite plastico espresso in percentuale
w, = limite liquido espresso in percentuale.

— T’indice di consistenza I, (adimensionale) & definito come rapporto tra la differen-
za fra il limite liquidita e il contenuto naturale d’acqua e la differenza fra il limi-
te liquido e il limite plastico:

I due indici sono legati dalla seguente equazione:

w—w
I =1-—"r 1],

w—w,

L’indice di liquidita € un eccellente indicatore della storia geologica di un deposito e
delle proprieta degli stessi terreni, come mostrato schematicamente nella figura 1.17.
La consistenza dei terreni a grana fine puo essere definita sulla base delle proprieta
fisiche quali il contenuto naturale d’acqua e i limiti di consistenza (usando ad esem-
pio I'indice di consistenza) oppure sulla base della resistenza al taglio in condizioni
non drenate c,.

La tabella 1.2 fornisce una classificazione dei terreni a grana fine sulla base della
loro consistenza (Wilun e Starzewski, 1975), classificazione che ¢ illustrata anche in
figura 1.18.

Wn
1 1 ¥»  Diminuzione del contenuto d’acqua
Sensitivo NC LoC HOC
_———— » Incremento OCR, Ko
- - »  Incremento della resistenza e del modulo
_———— »  Diminuzione della compressibilita
>1 1 0 <0

Y

Diminuzione di /;
NC - Normalconsolidato
LOC - Leggermente sovraconsolidato
HOC - Fortemente sovraconsolidato
OCR - Rapporto di sovraconsolidazione - 5,/Gy
p - Massima tensione verticale efficace alla quale il terreno ¢ stato sottoposto i
GSyo - Tensione verticale efficace in sito Figura 1.17
Sho - Tensione orizzontale efficace in sito Variazioni dell'indice
Ko - Coefficiente di spinta a riposo - 6j,/0y di quuidité
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P
P
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z A H = 3 w (%)
Contenuto e Oy >
. d’acqua i 1:':1 l | | | H
Figura 1.18 o '
Consistenza dei terreni  noce ! | >0 |10 ops  0p0 00l 1>00
coesivi sulla base Da | ] —
del | Molto duro[duro @ Rigido | Solido |Tenero - Molto tenero Liquido
el contenuto naturale rigido !
d'acqua e dei limiti Stato di Solido Plastico Liquido
di consistenza ~ consistenza
Tabella 1.2. Consistenza dei terreni a grana fine (coesivi)
Stato di consistenza AT Resistenza al taglio in condizioni
Valoridil e w
e termini descrittivi ¢ non drenate c, (kN/m?)
Molto duro I,>1ewsw, -
Duro i>1ews<wsw, > 144
Compatto 1>1,20.75 72-144
Mediamente compatto 0.75>1,20.5 36-72
Tenero 05>1,20 18-36
Molto tenero 05>1,20 <18
Liquido I,<0ow>w, -

La classificazione basata sulla resistenza a taglio in condizioni non drenate puo for-
nire risultati differenti nel caso di terreni sensitivi. I terreni sensitivi una volta rima-
neggiati (al loro contenuto naturale d’acqua) usualmente risultano meno consistenti,
in quanto il processo di rimaneggiamento ha distrutto gli effetti dovuti alla cementa-
zione. Tuttavia, anche nel caso dei terreni sensitivi un sistema di classificazione
basato unicamente su fattori fondamentali, quali il contenuto naturale d’acqua, la
composizione mineralogica delle particelle e il tipo di cationi adsorbiti, costituisce
un approccio di fondamentale importanza. Occorre evidenziare che nella pratica pro-
gettuale 1 limiti di consistenza non sempre sono valorizzati in modo adeguato in
quanto spesso — erroneamente — considerati secondari rispetto ai parametri meccani-
ci, quali la resistenza al taglio o deformabilita.

Lindice di plasticita 1, ¢ definito come differenza tra il limite liquido e il limite plastico:
I =w—w

p p

indica la quantita di acqua in percentuale (della massa di terreno secco) che un dato
terreno assorbe nel passare dallo stato semi-solido a quello liquido; per esempio, le
bentoniti di sodio attive, che assorbono immediatamente 1’acqua, possono avere indi-
ci di plasticita anche superiori al 200%, mentre terreni poco attivi come i loess (limi
quarzosi) hanno degli indici di plasticita compresi fra il 5 ed il 10%.
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Terreni caratterizzati da bassi valori dell’indice di plasticita possono facilmente
liquefare, persino per bassi valori del contenuto naturale d’acqua.

Il rapporto fra I'indice di plasticita /, e la percentuale in peso della frazione argillosa J
¢ stata definite da Skempton (1953) come attivita o attivita colloidale A dell’argilla:

Al
J
65 5
A Shellhaven
60 //'\'
<
55 /
R /e
50 Zona di valori di A

45

40

35

30

25

Indice di plasticita (%)

20

compresi fra 0.75 e 1.25 /

|
5 10 15 20 25 30 35 40 45

Contenuto della frazione argillosa (%)

50 55 60

Figura 1.19

Relazione fra l'indice di plasticita

e la percentuale in peso della frazione
argillosa J per la maggior parte

dei terreni delle isole britanniche

La figura 1.19 riporta come esempio i valori dell’attivita A relativi ai terreni delle
isole britanniche: come si puod notare, i valori dell’attivita sono compresi fra 0.75 e
1.25 con un valore medio di 1 circa, ad eccezione dei caolini, delle argille lacustri di
deposizione glaciale e dei loess per i quali il valore di A varia fra 0.4 e 0.75.

Tabella 1.3. Classificazione dei terreni coesivi

Descrizione del terreno

Percentuale in peso della frazione argillosa J

Indice di plasticita /, (%)

Incoerente 0-2 <1
Leggermente coesivo 2-10 1-10
Mediamente coesivo 10-20 10-20

Coesivo 20-30 20-30
Molto coesivo 30-100 > 30
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Sulla base dei dati riportati nella figura 1.19, per la maggior parte dei terreni coesivi
si ha [, = J e percid queste due quantita possono essere usate per la classificazione
riportata nella tabella 1.3.

1.3.6. Sistemi di classificazione

La classificazione di un campione di terreno ¢ una delle attivita principali di un labo-
ratorio geotecnico. A causa della varieta dei depositi naturali e delle diverse esigen-
ze pratiche, esistono diversi sistemi di classificazione basati su alcune delle proprieta
indice precedentemente illustrate. Di seguito verranno illustrati brevemente i sistemi
piu ricorrenti nella pratica progettuale.

Il primo sistema di classificazione, molto impiegato per costruzioni stradali e ferro-
viarie, ¢ stato sviluppato da Casagrande (1948); in questo sistema il tipo di terreno ¢
indicato con due lettere maiuscole che indicano il tipo di terreno e determinate carat-
teristiche, come mostrato nella tabella 1.4.

Tabella 1.4. Sistema di classificazione di Casagrande

Tipo di terreno Indice
Ghiaia G
Sabbia

Limo

Terreni a grana grossa

Principali tipi di terreno Terreni a grana fine

Argilla

o0 w

Limi e argille organiche
Torba
Ben assortito

Terreni organici

e
—~

) Poco assortito
Terreni a grana grossa

Uniforme

Caratteristiche descritive Contenuto di terreno fine in eccesso
Bassa plasticita w, < 35%

Terreni a grana fine Media plasticita 35% < w, < 50%
Alta plasticita w; 2 50%

| —|r|mlc|ols

Al fine di assegnare appropriate lettere ai terreni a grana fine viene utilizzata la
cosiddetta carta di plasticita proposta dallo stesso Casagrande e illustrata in figura
1.20.

Nella carta di plasticita viene riportato il valore dell’indice di plasticita in funzione
del limite liquido e le lettere relative alla classificazione sono determinate sulla base
della posizione del punto sulla carta. La linea A (figura 1.20), per esempio, ¢ assun-
ta come una linea di separazione tra i terreni organici ed inorganici. I terreni a grana
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60

Durezza e resistenza del terreno
secco aumentano, permeabilita
50[—] e variazione del volume

= Confronto dei temeni o > /
% 40| a parita del limite liquido \.)(\e, A

S Durezza e resistenza del tereno /< f ‘
‘-(-;': secco diminuiscono, permeabilita ﬁa / Linea ‘A
@ 30| e variazione del volume

a

5

8 20 @ H o

2

@ @

40 5 6 7 8 9 100 Figura1.20
Limite liquido (%) Carta di plasticita di Casagrande

Tabella 1.5. Classificazione HRB-AASHO

gt 5 Materiali granulari Limi-Argille

Classificazione generale: (passante al vaglio n. 200 < 35%) (passante al vaglio n. 200: > 35%)

Classificazione di gruppo: A1 A-3 A2 A4 A5 A6 _AT
A-1-a  A-1-b A-2-4 A25 A26 A-27 A-7-5

A-7-6

Analisi granulometrica; per-

centuale di passante:

- al vaglio n. 10 (2 mm): <50

- al vaglio n. 40 (0.12 mm): <30 <50 <51

- al vaglio n. 200 (0.074 mmy): <15 <25 <10 <35 <35 <35 <35 >36 >36 >36 >36

Caratteristiche della frazione
passante al vaglio n. 40
(0.42 mm):

- Limite liquido (w, %): NOM <40 >41 <40 41 <40 41 <40 341
plastico
- Indice plastico (Pl %): <6 - <10 <10 >11 >11 <10 <10 =11 211"
Indice di gruppo (/): 0 0 0 <4 <8 <12 <16 <20
. . « Ghiaia (pietrame) . Ghiaia e sabbia . :
Materiale costituente: con sabbia Sabbia limosa o argillosa Limi Argille
Materiale come sottofondo: Da eccellente a buono Da buono a scarso

Note: * se: Pl < w, -30 Classif. A-7-5
se: Pl > w,-30 Classif. A-7-6.

fine sono pertanto suddivisi in accordo alla loro plasticita come mostrato nelle tabel-
leldel.s.

Un secondo sistema di classificazione molto diffuso ¢ 'unified soil classification
system (USCS) descritto sia dalle raccomandazioni AGI sulla programmazione e 1’ese-
cuzione delle indagini geotecniche (AGI, 1977) sia dalla norma Ast™M D 2487-93. 11
sistema non include i ciottoli definiti come elementi lapidei con diametro nominale
compreso fra 75 e 300 mm ed i massi (D > 300 mm).

Nella classificazione HRB (Highway research board 1942-1945) generalmente usata
nelle costruzioni stradali, nota anche come sistema AASHO (american association of
state highway officials), 1 terreni inorganici sono suddivisi in sette gruppi, da A-1 ad
A-7, che a loro volta comprendono complessivamente dodici sottogruppi. La tabella
1.5 riporta lo schema di tale classificazione.
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CRITERI DI CLASSIFICAZIONE SiMBOLO Nowme
DEL GRUPPO DEL GRUPPO
Terreni a grana grossa Ghiaie Ghiaie pulite fne<5% Cy=4e1=<C.=<3 GW Ghiaia ben assortita
Trattenuto al setaccio Trattenuto al setaccio No. 4 Cy<4elo1>C.>3 GP Ghiaia poco assortita
No. 200 > 50% (D = 4.75 mm) > 50% Ghiaie con fine > 12% Fine tipo ML o MH GM Ghiaia limosa
Fine tipo CL o CH GC Ghiaia argillosa
Sabbie Sabbie pulite con C,26e1=<C.=<3 SwW Sabbia ben assortita
Passante al setaccio No. 4  Fine < 5% C,<6el01>C.>3 SP Sabbia poco assortita
(D < 4.75 mm) = 50% Sabbie con fine>12% fine tipo ML 0 MH SM Sabbia limosa
fine tipo CL o CH SC Sabbia argillosa
Terreni a grana fine Argille e limi inorganici PI>7e (") CL Argilla magra
LL < 50% Pl<4o0 (") ML Limo
Passante al setaccio organici (") oL Argille e limi organici
No. 200 = 50% Argille e limi LL = 50% inorganici () CH Argilla grassa
(**) MH Limo
organici (™) OH Argille e limi organici
Terreni con alto tenore di Prevalentemente materiale organico di colore scuro PT Torbe
sostanze organiche e odore caratteristico

(*) Pl nella carta di plasticita si colloca sulla linea A o al di sopra di essa
(**) Pl nella carta di plasticita si colloca al di sotto della linea A
(***)  LL (dopo essw_cazmne) <0.75

LL (non essiccato)

& I

- |[ Linea v

J Linea "A”

i

. -

ClloOH

.’ ClooL

Indice di plasticita
8

. MHo OH

CL-ML MLoOL

|
0
0 10 20 30 40 50 60 70 80 €0 100 10
Limite liquido (LL)

Figura 1.21
Sistema di classificazione uscs

Tabella 1.6. Classificazione in base alla granulometria

. Limo Sabbia Ghiaia Ciottoli
Argilla .
F M G F M G F M G € massi
AGI 0.002 0.006 0.02 0.06 0.2 0.6 2 6 20
> 60
<0.002 | 0.006 | 0.02 0.06 0.2 0.6 2 6 20 60
0.075 0.425 2 475 - 19
uscs <0.075 >75
0.425 2 4.75 19 - 75
F = Fine, M = Medio, G = Grosso.
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I terreni altamente organici sono classificati come A-8. Ogni campione di materiale
contenente un’alta percentuale di fine & individuato da un indice di gruppo, calcola-
to tramite la seguente formula:

I=02-a+0005-a-¢c+001-v-d

in cui

a = percentuale di passante al vaglio di luce 0.074 mm, maggiore del 35% e non
superiore al 75%, espressa come numero intero da 0 a 40;

b = percentuale di passante al vaglio di luce 0.074 mm, maggiore del 15% e non
superiore al 55%, espressa come numero intero da 0 a 40;

¢ = percentuale del valore del limite liquido maggiore di 40 e non superiore a 60,
espressa come numero intero da 0 a 20;

d = percentuale dell’indice di plasticita maggiore di 10 e non superiore a 30, espres-
so come numero intero da 0 a 20.

Valori al di sotto di quelli indicati come minimi significano a, b, ¢, d = 0.

Valori al si sopra di quelli indicati come massimi significano a, b = 40; ¢, d = 20.

La classificazione granulometrica USCS e quella riportata nelle Raccomandazioni AGI pre-

sentano alcune differenze come indicato in tabella 1.6 (le misure sono espresse in mm).

La figura 1.21 mostra il sistema di classificazione USCS e la carta di plasticita adot-

tata dal sistema USCS che si basa su un adattamento della carta di plasticita di

Casagrande (1948).

1.3.7. Effetti del contenuto d’acqua sul valore della densita e del peso dell’unita
di volume

In funzione del grado di saturazione, la densita e il peso dell’unita di volume dei ter-

reni possono essere valutati con diverse espressioni.

Se i vuoti sono completamente riempiti di acqua (terreno saturo) ma il terreno ¢

situato al di sopra del livello di falda, allora la sua densita ¢ data da:

pxatz(l_n).Gs'pw-i-n'pw

dove

Psar = densita del terreno saturo espressa ad esempio in g/ml

(1-n)- G, p,= massa delle particelle per unita di volume del terreno in g/ml
n-p, = massa dell’acqua presente nei vuoti per unita di volume del terre-

no in g/ml.

Per definizione, il peso dell’unita di volume del terreno saturo ¢ dato da:
y=gpsat=(1 —I’l) : Gs' %v+n : ,}/w

espressa per scopi pratici in kKN/m?.
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Se, invece, il terreno & situato al di sotto del livello della falda, i vuoti del terreno
sono completamente riempiti di acqua ma il peso dell’unita di volume efficace & con-
siderevolmente piu piccolo di 7,,, in quanto I’acqua non & sostenuta dallo scheletro
solido ma esercita una spinta verso 1’alto (in accordo al principio di Archimede):

ysuh:(l_n).Gs'%v_(l_n).’}/w:(l_n)‘(Gs_l)"}/w

dove

Yoar = peso dell’unita di volume dello scheletro solido del terreno som-
merso espresso in kN/m?

(1-n)- G, -y, = peso delle particelle per unitd di volume del terreno, in kN/m?

1-n)-y, = peso dell’acqua presente nei vuoti per unita di volume del terreno

in kN/m?>.

La differenza fra p , e 7, puod essere valutata sottraendo le sue espressioni sopra
indicate e assumendo p,, = 1.0 g/ml e percio ¥, = g p,, 9.8 kN/m*:

Your = Your = Yoo = 9.8 KN/m?

Con riferimento alla figura 1.22, un terreno ¢ saturo quando i suoi vuoti sono com-
pletamente riempiti di acqua. Il contenuto d’acqua per il quale il terreno ¢ saturo,
espresso in percentuale, ¢ dato dalla seguente espressione:

w,, = M, 1o0=—"VPe  100=_€ 100
» MS (l_n)VGSpW GS
dove
e = indice dei vuoti
G, = peso specifico dei grani
p,, = densita dell’acqua = 1.0 g/ml.
%\\‘
V.= (1-n)V
Figura 1.22
Schema relativo ad un terreno saturo M, =nVp,, M, = (1-n) VGp,

Per quanto concerne il grado di saturazione §,, esso puo essere determinato con la
seguente espressione:
S Z‘/w_‘/w.pw: MW ZMW/MSZW.GS
100-e

' ‘/v ‘/v : pw (wsat /100) ’ Ms Wiar
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La tabella 1.7 mostra una classificazione dei terreni incoerenti relativamente al loro
grado di saturazione S,.

Tabella 1.7. Stato di saturazione di un terreno incoerente

Grado di saturazione| Stato di saturazione del terreno
0<S5,<04 Da secco a poco umido
04<S5,<08 Umido
0.8<S,<1.0 Molto umido

In conclusione, la conoscenza delle proprieta fisiche dei terreni ¢ di fondamentale
importanza per la successiva determinazione delle caratteristiche meccaniche di
compressibilita e di resistenza al taglio. Tali caratteristiche fisiche comprendono le
seguenti proprieta:

p, = densita del terreno secco;

P, = densita del terreno saturo;

n = porosita del terreno;
e =indice dei vuoti;
w,, = contenuto d’acqua per un terreno saturo;

S, = grado di saturazione.

Tutte le proprieta sopra elencate possono essere ricavate sulla base della conoscenza
delle seguenti proprieta fondamentali:

G, = peso specifico dei grani;

p = densita naturale del terreno;
w = contenuto naturale d’acqua.

Tuttavia ricavare tutte le proprieta risulta spesso tedioso e impegnativo dal punto di
vista del tempo necessario: puo pertanto essere utile utilizzare dei nomogrammi.

Di seguito si riportano i nomogrammi costruiti per i seguenti cinque valori del peso
specifico dei grani: G, = 2.65, 2.67, 2.69, 2.72 ¢ 2.75.

Per terreni che hanno un peso specifico dei grani compreso fra questi valori si assu-
mera il valore pit prossimo. Il contenuto d’acqua w, espresso in percentuale, ¢ riporta-
to sull’asse delle ascisse, mentre il valore della densita naturale del terreno p € riporta-
to sull’asse delle ordinate. Le linee inclinate sul nomogramma (da sinistra verso destra)
sono relative a diversi valori della porosita n e dell’indice dei vuoti e, in funzione delle
coordinate relative al contenuto d’acqua e alla densita naturale del terreno.

I punti di intersezione di ogni linea con I’asse delle ordinate e con la linea relativa
alla piena saturazione (S, = 1) permettono di leggere direttamente il valore della den-
sita secca p, e di quella del terreno saturo p,,, per ogni terreno caratterizzato da un
punto situato sul nomogramma. La figura 1.23 mostra un esempio di impiego dei
nomogrammi.
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Per un dato valore di G, i seguenti punti vengono individuati sull’appropriato nomo-
gramma:

punto A, corrispondente al contenuto naturale d’acqua w sull’asse delle ascisse;
punto B, corrispondente alla densita naturale del terreno p sull’asse delle ordinate;
le linee parallele agli assi e tracciate a partire dai punti Ae B determinano il punto M;
se il punto M ¢ situato su una delle linee di uguale valore di n ed e, i valori indi-
cati forniscono il valore della porosita n e dell’indice dei vuoti e; se il punto M
cade in un punto intermedio fra due linee allora i corrispondenti valori di n ed e
vengono determinati per interpolazione lineare; analogo procedimento si adotta
per il valore di S,;

la linea inclinata che passa per il punto M ed ¢ parallela alle linee di uguale valo-
re di porosita n interseca 1’asse delle ordinate nel punto N e la linea di completa
saturazione (S, = 1) nel punto O;

I’ordinata corrispondente al punto N fornisce il valore della densita del terreno
secco p,;

una linea parallela all’asse delle ascisse, tracciata a partire dal punto O, interseca
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I’asse parallelo a quello delle ordinate nel punto P che fornisce il valore della den-
sita del terreno saturo;

— infine una linea tracciata parallela all’asse delle ordinate per il punto O interseca
I’asse parallelo a quelle delle ascisse nel punto Q che fornisce il valore di w,,,.

Le figure 1.24+1.28 riportano i nomogrammi rispettivamente per G, = 2.65, 2.67,
2.69,2.72 e 2.75. Se ad esempio si ha G, =2.65, p=1.845 g/ml, w = 10.2% e si vuole
determinare il valore din, e, P, Py Wours S, € Yourr dalla figura 1.24 si ottiene n = 0.368,
e=0.583, p,=1.674 g/ml, p,, =2.046 g/ml, w , =22.2%,S,=0.47 e 7,, = 9.8 (2.05-
1.0) = 10.3 kN/m>.

1.4. PRINCIPI DELLA MECCANICA DEI TERRENI
1.4.1. Analisi in sforzi efficaci

Poiché la resistenza al taglio del terreno ¢ fortemente influenzata dalle condizioni di
drenaggio durante I’applicazione del carico, tali condizioni devono essere tenute in
conto in maniera appropriata nella scelta della resistenza al taglio da adottare per la
progettazione delle opere.

Un principio fondamentale dell’ingegneria geotecnica ¢ costituito dal valore della
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tensione efficace o', che ¢ stata definita per la prima volta da Terzaghi (1936) come:
o=0-u

dove

o = tensione totale
u = pressione dell’acqua interstiziale (pressione neutra).

La resistenza al taglio, adottando il criterio di rottura di Mohr-Coulomb, puo essere
pertanto espressa in maniera congruente in termini di sforzi efficaci nella seguente
maniera:

T=c"+ 0p-tan ¢' = c + (Op—u) - tan ¢
dove
Oy = tensione totale normale al piano di rottura e all’istante di rottura
u = pressione dell’acqua interstiziale
’

¢’ = coesione
¢ = angolo di resistenza al taglio.

Per un terreno parzialmente saturo, la resistenza al taglio pud essere espressa nel
seguente modo (Fredlund et. al., 1978):

t=c +(0p—u,) tan ¢ + (u,, —u,) - tan ¢’
dove

u, = pressione dell’aria nei pori
u,, = pressione dell’acqua interstiziale
¢’ = proprieta del terreno che riflette I’influenza di (u,, — u,) sulla resistenza.

Quando il terreno ¢ saturo si ha u, = 0 e u = u,,. Per terreni saturi la pressione del-
I’acqua interstiziale coincide con la pressione dell’acqua, in condizioni idrostatiche,
dovuta alla presenza della falda e alle sovrappressioni dell’acqua interstiziale prodot-
te dall’applicazione dei carichi.
Quando ai terreni vengono applicati dei carichi in condizioni non drenate o parzial-
mente drenate, la tendenza a cambiare di volume provoca I’insorgere di una sovrap-
pressione dell’acqua interstiziale che puo essere positiva o negativa a seconda del
tipo di terreno e del percorso di sollecitazione al quale risulta sottoposto il terreno.
In letteratura sono state proposte delle relazioni generali fra la pressione dell’acqua
interstiziale e la pressione applicata.
Per esempio, Henkel (1960) ha proposto la seguente:

Au=B-(Ac,,+ o-AT,.,)

oct
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dove

a = coefficiente empirico

T =1/3 [(0, - 6,)* + (0, — 6y)* + (0, — 0,)*]'?
O, =1/3-(o,+ 0, + 03)

0,, 0,, 0y = tensioni principali, rispettivamente massima, intermedia e minima.

Per terreni in cella triassiale o ai quali sono applicati dei carichi con Ao, = Aoy,
Skempton (1954) ha proposto per la sovrappressione dell’acqua interstiziale la
seguente espressione:

Au=B - [Acy+ A - A(o, - 0y)]

dove

A = coefficiente empirico correlato alla sovrappressione dell’acqua interstiziale svi-
luppata durante 1’applicazione di uno sforzo di taglio;

B = coefficiente empirico correlato alla compressibilita del terreno e al grado di
saturazione. Per terreni saturi si ha B = 1. Per un materiale elastico, A = 1/3. Per
terreni che sottoposti a sforzo di taglio tendono a ridurre il proprio volume:
A > 1/3 mentre per terreni che tendono a dilatarsi: A < 1/3.

In condizioni drenate, la sovrappressione dell’acqua ¢ nulla e la pressione dell’acqua,
in terreni saturi, causata da un moto di filtrazione puo essere valutata senza partico-
lari difficolta.

In questo caso I’analisi progettuale puo essere effettuata considerando la resistenza
al taglio in termini di tensioni efficaci.

In condizioni parzialmente drenate o in condizioni non drenate, la valutazione delle
sovrappressioni dell’acqua ¢ spesso difficile.

In alcuni casi si puo utilizzare la resistenza al taglio del materiale ottenuta in termi-
ni di sforzi totali. Un caso importante ¢ quello di un carico applicato in condizioni
non drenate ad un terreno saturo per il quale si puo utilizzare la resistenza al taglio
non drenata c,.

Questo tipo di analisi ¢ indicato in letteratura come analisi con ¢ = ¢, = 0 (Skempton
e Golder, 1948). La resistenza al taglio usualmente varia come 1’indice dei vuoti si
modifica per effetto del drenaggio. Se la variazione dell’indice dei vuoti causa una
resistenza al taglio maggiore, le condizioni a breve termine e la stabilita in condizio-
ni non drenate ¢ la situazione piu critica e conseguentemente le condizioni di stabi-
litd migliorano con il tempo.

Se viceversa il drenaggio produce un diminuzione della resistenza al taglio, la con-
dizione a lungo termine e la stabilita in condizioni drenate risulta la piu critica. La
resistenza al taglio in condizioni non drenate puo pertanto essere utilizzata per veri-
ficare le condizioni a breve termine o per valutare la stabilita di opere provvisorie.
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Parte V

Tecnica delle fondazioni
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9. FONDAZIONI DIRETTE

9.1. GENERALITA

Una buona fondazione su terreno deve soddisfare i seguenti requisiti:

essere sufficientemente sicura nei confronti della capacita portante limite ultima
del terreno sul quale appoggia direttamente la fondazione;

subire cedimenti sia totali che differenziali compatibili con la funzionalita della
struttura in elevazione;

considerare tutti 1 fattori ambientali;

essere economicamente fattibile in relazione alla funzione e al costo della strut-
tura in elevazione.

I principali fattori ambientali che condizionano la progettazione e il comportamento
di una fondazione sono i seguenti:

azione del gelo;

suscettibilita dei terreni al ritiro o al rigonfiamento;
terremoti e vibrazioni;

falda freatica;

eterogeneita presenti nel sottosuolo;

presenza di strutture o di scavi adiacenti;

azioni erosive (correnti, onde, moti di filtrazione, ecc.).

Normalmente, la progettazione di una fondazione su terreno si articola nelle seguenti fasi:

definizione dello scopo del problema;

indagini in sito;

formulazione di una prima soluzione progettuale di tentativo;

definizione di un modello di comportamento del terreno di fondazione da analizzare;
determinazione dei carichi e dei parametri geotecnici dei terreni di fondazione;
esecuzione delle analisi di stabilita, che comprendono la determinazione della
capacita portante e dei cedimenti;

confronto dei risultati con altri modelli ed esperienze;

eventuali modifiche al progetto;

osservazioni durante la costruzione.

Normalmente, se il valore trovato di capacita portante del terreno di fondazione ¢
soddisfacente, si effettuano analisi per la valutazione dei cedimenti sia immediati che
a lungo termine.
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9.2. CAPACITA PORTANTE
9.2.1. Valutazioni preliminari della capacita portante dei terreni

A livello qualitativo, una prima indicazione sulla capacita portante dei terreni puod
essere ricavata dalla natura dei terreni stessi. La tabella 9.1 riporta le pressioni

Tabella 9.1. Valori di capacita portante presumibili in funzione del tipo di terreno e del grado di addensamento
o consistenza

- P Presunta capacita
Tipi e condizioni . N
Gruppo delle rocce Resistenza d_el materiale por.lan‘te: Note
e dei terreni roccioso ammissibile
(kPa)
Roccie massive ignee e rocce metamorfi- Alta 10.000
che (graniti, dioriti, basalti, gneiss) in condi- Molto alta
zioni compatte (2)
Rocce metamorfiche foliate (scisti argillosi e! Medio 3.000
scisti) in condizioni compatte (1) (2) Alta
Rocce sedimentarie: scisti cementati, siltiti, Medio 1.000 — 4.000
arenarie, calcari con cavita, conglomerati Alta
cementati tutti in condizioni compatte (1) (2) Questi valori sono basati
sulla assunzione che le
Roccia Scisti compatti e altre rocce argillose in con-! Medio 500 — 1.000 fondazioni siano impostate
dizioni compatte (2) (4) Bassa al di sotto dello strato
superficiale alterato
Rocce fratturate di ogni tipo con spaziatura 1.000
delle discontinuita maggiore o uguale a 0.3!
m, eccetto che per le rocce argillose (argilliti)
Calcari, arenarie, rocce argillose con stratifi-
cazione fitta vedi nota 3
Roccia intensamente fratturata o alterata
vedi nota 3
Ghiaie dense o sabbie dense e ghiaie > 600
Ghiaie compatte o sabbie e ghiaie compatte! 200 - 600 Larghezza della fondazio-
ne (B) non inferiore a 1 m.
Terreno Ghiaie sciolte o sabbie e ghiaie sciolte <200 Il livello della falda & assun-
agrana to pari ad una profondita
grossa Sabbie dense > 300 maggiore o uguale a B, al
di sotto della quota di impo-
Sabbie compatte 100 - 300 sta della fondazione
Sabbie sciolte <100
Argille da dure a molto dure o depositi argil- 300 - 600 | terreni a grana fine sono
losi eterogenei quali ad esempio i depositi sottoposti a cedimenti a
morenicl lungo termine di consolida-
; zione dovuti ai carichi
Argille dure 150 - 300 applicati e sono spesso
; suscettibili di rigonfiamento
Argille compatte 75 -150 o ritiro a causa delle varia-
X . zioni del contenuto natura-
Terreni Argille tenere e limi <75 le d’acqua. Se lindice di
agrana ’ - o plasticita (I,) & superiore a
fine Argille molto tenere e limi non applicabile 30 e il contenuto della fra-
zione argillosa & superiore
al 25%, il comportamento a
lungo termine della fonda-
zione puo essere significa-
tivamente influenzato dal
rigonfiamento o ritiro dei
terreno e tali aspetti devo-
no essere esaminati
Terreni Torbe e materiali organici non applicabile
organici
Riempimenti | Riempimenti non applicabile
NOTE:

. I valori indicati per le rocce sedimentarie o foliate si applicano quando I'andamento degli strati o della foliazione (scistosita) & parallela o sub parallela al piano di impo-

sta della fondazione nel caso di strati o foliazioni variamente inclinata rispetto alla fondazione (ad esempio per una fondazione su un pendio) occorre ridurre opportu-
namente i valori.

sron

Condizioni di roccia competente implicano un minore numero di fratture e spaziature non inferiori a 1 m.
. Da valutare sulla base di un esame in sito incluse, se necessario, delle prove di carico.
. Queste rocce sono suscettibili di rigonfiamento per scarico tensionale mentre se esposte all’acqua sono

ili di
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ammissibili presunte sulla base del tipo di terreno di fondazione e di una descrizio-
ne delle condizioni geotecniche dei terreni (U.S. Department of the Navy, 1982).
La procedura per progettare una fondazione sulla base della pressione ammissibile
presunta ¢ semplice e diretta: avendo determinato la pressione ammissibile median-
te tabelle come la 9.1, il progettista pud determinare le dimensioni necessarie per la
fondazione dividendo il carico che la fondazione deve sostenere per la pressione
ammissibile. Ogni fondazione di dimensioni uguali o superiori a quella calcolata in
tale maniera ¢ accettabile.

Sebbene 1’'impiego dei valori di pressione ammissibili presunti sia un metodo molto
semplice, tuttavia non ¢ sicuramente accurato: infatti, non ¢ possibile determinare
accuratamente la pressione ammissibile unicamente sulla base del tipo di terreno e di
una sua descrizione qualitativa quale, ad esempio, il grado di addensamento o la con-
sistenza. Il dimensionamento delle fondazioni su tali valori della pressione ammissi-
bile presunta ¢, inoltre, eccessivamente conservativo e comporta, in alcuni casi, uno
spreco di risorse e, in altri, anche delle scelte non adeguate in termini di sicurezza.
L’impiego delle pressioni ammissibili presunte sono invece utili per una stima preli-
minare delle dimensioni delle fondazioni e anche come criterio di controllo e di valu-
tazione dei risultati ottenuti da analisi con metodi pill adeguati.

9.2.2. Capacita portante sulla base delle prove penetrometriche dinamiche spt

Com’¢e noto, le prove penetrometriche dinamiche (SPT) permettono di misurare la
resistenza del terreno misurando il valore del numero dei colpi N per un avanzamen-
to di 300 mm del campionatore.

Il valore del numero dei colpi N puo essere impiegato per stimare le proprieta geotec-
niche dei terreni, sia per quelli a grana fine (resistenza al taglio in condizioni non dre-
nate c,) sia, soprattutto, per quelli a grana grossa (angolo di resistenza al taglio ¢').

I valori del numero di colpi N possono anche essere impiegati per stimare diretta-
mente la capacita portante, mediante I’'impiego di correlazioni empiriche.

Una delle prime relazioni fra il valore di N e quello della capacita portante ¢ stata for-
nita da Terzaghi e Peck (1967); tale relazione & stata per lungo tempo largamente
impiegata ma, sulla base di molte osservazioni sperimentali, ¢ risultata essere troppo
conservativa.

La capacita portante ammissibile g, di una fondazione su sabbie, in funzione del
numero dei colpi N, della dimensione minima della fondazione e della profondita
della fondazione, pud essere ricavata sulla base dei grafici riportati in figura 9.1. 1
valori determinati in questa maniera corrispondono al caso nel quale la falda si trova
a una profondita notevole rispetto alla quota di imposta della fondazione; se si rite-
nesse probabile un innalzamento della falda fino al raggiungimento della quota della
fondazione, i valori ricavabili dalla figura 9.1 dovrebbero essere ridotti della meta. I
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(8)D/B=1 (b)D/B=05 (©)D/B=0.25
600 T

N=50 | [ N=s0l I [ N=s0l

Capacita portante ammisibile (kPa)

0 0.5 1.0

Larghezza della fondazione, B
Figura 9.1
Capacita portante ammissibile g, di una fondazione su sabbie, in funzione del numero dei colpi N, della dimensione
minima della fondazione e della profondita della fondazione

grafici della figura 9.1, che riportano i valori della capacita portante ammissibile,
sono stati ricavati sulla base di valori di N ottenuti a una profondita dove la tensione
efficace geostatica ¢ pari a circa 100 kPa (circa 5 m di profondita).

La figura 9.2 indica un coefficiente di correzione CN, per i valori di N, che permet-
te di tenere conto della profondita alla quale sono state eseguite le prove penetrome-
triche dinamiche SpT.

0.4 0.8 12 1.6 20

50 |— —

100 — —]

200 |— —

250 — ]

Tensione verticale efficace (kPa)

350 — ]

400 [— ]

Figura 9.2
Valori del coefficiente correttivo
Cy in funzione della profondita 500 | | | | | | |
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In alternativa, la capacita portante ammissibile pud essere stimata dalle formule pro-
poste da Meyerhof (1956):

q,=12000-N-K, seB<12m
B+0.3

qa=8000~N~Kd-( JZ seB>12m

dove

B =larghezza della fondazione
D = profondita della fondazione rispetto al piano campagna
K, = coefficiente di profondita pari a:

K,=1+D/3-B seD<B

K,=13 se D>B

Da notare che la formula sopra citata ¢ espressa nel Sistema internazionale con la
pressione in Pa e le lunghezze in metri.

9.2.3. Capacita portante sulla base delle prove cpT

Meyerhof (1956) ha suggerito un metodo diretto per calcolare la capacita portante di
una fondazione su sabbia, sulla base dei risultati di prove penetrometriche statiche
CPT, basato sulla seguente formula:

=g E . 1+2
qult QC C B

C = costante empirica pari a 12.2 (m)
B =larghezza della fondazione
D = profondita della fondazione rispetto al piano campagna.

dove

La resistenza alla punta g, € calcolata come valore medio su una profondita pari alla
larghezza della fondazione B. Meyerhof raccomanda di assumere un coefficiente di
sicurezza pari a 3 per calcolare la pressione ammissibile.

Tand et al. (1995) hanno suggerito che la capacita portante ultima di fondazioni
superficiali su sabbie mediamente addensate e leggermente cementate possa essere
stimata mediante la seguente espressione:

Quir = Rk 4.t O,
dove

R, ¢ compreso fra 0.14 e 0.2, a seconda delle dimensioni e profondita della fondazione
0,,= tensione verticale totale.
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Questi metodi sono approssimati e generalmente conservativi. Eslaamizaad e Ro-
bertson (1996) suggeriscono la relazione mostrata in figura 9.3, dove:

qult ZK'qc

0.7 T T T T T
0.6
. 0.5
0.4
X 03
02

Sabbia densa Fondazione quadrata |

Circolare m——"""
Quadrata =—— -

Circolare |

Sabbia da sciola

o1 a medialmente adrl:lensata

1 1 1
0 2 4 6 8 10 12

Figura 9.3

B
Valori della capacita portante da prove cPT D

9.2.4. Teoria della capacita portante

La determinazione della capacita portante limite g, del terreno pud essere condotta
adottando il metodo dell’equilibrio limite globale; numerose sono le soluzioni fornite
in letteratura per il calcolo della g,;,, come somma di termini dovuti ai diversi contribu-
ti: ben note sono, per esempio, le soluzioni fornite da Terzaghi (1943) e Brinch Hansen
(1970), basate sull’assunzione di un comportamento rigido-plastico del terreno e per-
cio applicabili solo al caso di rottura generale. A seconda, infatti, del grado di adden-
samento del terreno si possono distinguere tre meccanismi di rottura (figura 9.4):

— rottura generale;
— rottura per punzonamento;
— rottura di tipo locale.

La formula generale di Brinch Hansen, che costituisce un’estensione dell’equazione
di Buisman (1935) e Terzaghi (1943), ottenuta dalla sovrapposizione di soluzioni
relative a casi particolari, ¢ espressa, nel caso di verifiche condotte in termini di ten-
sioni efficaci, nella seguente forma:

: . : . 1 . .
Qum =€ .NC.SC.dC.lC.bC.gC.€C+q ‘Nq'sq'dq.lq’bq'gq'éq-i_ah’y‘B.Nyhsy'ly'by'gyhgy

in cui

4, = capacitd portante ultima

¢’ =coesione in termini di sforzi efficaci

¢ = angolo di resistenza al taglio

q' = sovraccarico agente ai lati della fondazione

Y = peso dell’unita di volume del terreno al di sotto del piano di posa della fondazione
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B = larghezza della fondazione

N, N,, N, = fattori di capacita portante dipendenti dall’angolo di resistenza al taglio

Sy Ses Sy = fattori di forma della fondazione

i, i1, = fattori correttivi che tengono conto dell’inclinazione del carico

b, b., b, =fattori correttivi che tengono conto dell’inclinazione della base della
fondazione

8y 8~ 8, = fattori correttivi che tengono conto dell’inclinazione del piano campagna

d.d, = fattori dipendenti dalla profondita del piano campagna

&y S &, = fattori correttivi di compressibilita.

Carico
o Rottura di taglio locale

L

S Rottura di taglio generalizzata
£
£

ol
[&]

Carico
' -

o

k< \

@

£

el

ol

[&]

Carico

o 1}

5 '

£ =

el

ol

© 8

Figura 9.4
Curve carico-cedimento e zone di rottura osservate durante prove su modello con sabbie: a) dense, b) mediamente

dense, c) molto sciolte (fonte: Vesic, 1963)
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Nel caso di terreni coesivi e di analisi in termini di tensioni totali (a breve termine),

con ¢ =0 e c = c, 'espressione fornita da Brinch Hansen ¢ la seguente:

u’
0 0 -0 0 0
qlim :cu .Nc .sc .dc .lc .bc .gc +q
I fattori sopra elencati hanno i seguenti valori:

— fattori di capacita portante:
N, =tan’ [45 + ﬂ] g™
2

N.=(N,-1) - cot ¢
N=(N,+1) - tan ¢/
— fattori di forma:
sia B la larghezza della fondazione e L la lunghezza della fondazione con B < L,
si ha:
s,=1-04B/L
s,=1+B/L-tan ¢/
s,=1+B/L-N/N,
Per ¢ =0sihas’=1+0.2B/L.
— fattori correttivi per I’inclinazione del carico:
sia H la componente orizzontale del carico e N la componente verticale, si ha:

(m+1)
i — 1

R —
! N+B-L-c-cotd

. 1-i
i=i -4
¢ 7 N, -tang¢
2+B/L
m=—-——""

1+B/L

— fattori correttivi per I’inclinazione della base della fondazione:
sia o I’inclinazione della base della fondazione si ha:
— — /\2
b,=b,=(1-a-tan ¢)
__1=h
“ N, -tang¢

c
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Per ¢ = 0:

bo=1-2-o/(m+?2)

fattori correttivi per I’inclinazione del piano campagna:

sia B I’inclinazione del piano campagna rispetto all’orizzontale, si ha:

g,= (1 —tan )
8y=8q

878~ e
¢ 7" N, tang¢
Per ¢ = 0:

Inoltre, nel calcolo di g, viene aggiunto il seguente termine:
05-y-B¢N, s,

essendo:

N,=-2sinf3

s,=1-04-B/L

fattori correttivi per la profondita del piano di imposta della fondazione:
sia D la profondita della fondazione rispetto al piano campagna, si ha:

d =1+2-%-tan¢‘ (1-sing)’

per D/B <1
' "2
d,=1+2-tang -(1-sing ) -tan” (D/B)

per D/B > 1

Per ¢ = 0:

d’>=1+04-DI/B per D/IB< 1
d’=1+04-tan! D/B per D/B > 1

fattori correttivi di compressibilita:
nel caso di terreni a grana grossa ¢ corretta 1’applicazione delle formule conven-
zionali se I’indice di rigidezza I, del terreno & superiore all’indice di rigidezza cri-
tico I, il cui valore ¢ fornito dalla seguente espressione:

I =0.5-{exp [(0.3-0.45 - B/L) - cot (45 - f/2)]}

mentre:
- G
(c+ g-tan q)')

dove
G = modulo di deformazione al taglio
q = tensione efficace iniziale esistente alla profondita B/2 al di sotto della fon-
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dazione, assunta pari alla tensione media nel caso di fondazioni quadrate o circo-
lari, o alla tensione orizzontale nel caso di fondazioni nastriformi.

Se la condizione I, > I, non ¢ soddisfatta, nella valutazione di g, occorre tenere
conto della compressibilita del terreno adottando i seguenti fattori correttivi:

(3.07-sin¢)-(log,, 2 1))
1+sin¢

£ =& =expi[(-0.4+0.6-B/L)-tang |+

5 :5 _i
¢ 7" N, tan¢

Occorre evidenziare che la soluzione di Brinch Hansen ¢ relativa a una risultante del
carico verticale che sia applicata nel baricentro della fondazione; se tale condizione
non ¢ soddisfatta, bisogna fare riferimento ad un’area equivalente della fondazione,
ovvero all’area rispetto alla quale la risultante del carico verticale risulta baricentrica.
Con riferimento alla figura 9.5, nel caso di fondazioni rettangolari, la larghezza e
lunghezza dell’area equivalente sono date dalle seguenti espressioni:

B =2y
L' =2x

dove

B’ = larghezza della fondazione ridotta

L’ = lunghezza della fondazione ridotta

x = minima distanza dall’estremita della fondazione del punto di applicazione del
carico verticale misurato perpendicolarmente a y

y = minima distanza dall’estremita della fondazione del punto di applicazione del
carico verticale misurato perpendicolarmente ad x.

L N

—_
_)

v Area ridotta effettiva

Punto di applicazione B

B’ [ del carico
y|
) 4 [ i
Figura 9.5 !‘ X ~!
Determinazione dell'area effettiva equivalente . L N

per una fondazione rettangolare
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a) |
1
N N
M e
1
2 e G-
% 2% [2: Z
I
¢ 2R ) < DC »
1
e=M
N |
DC=2R-2e
AB=2\/Re-¢&
b)

’(

AREA(B-L)=2 -[Rz : cos“(%)- (R-h) (2R - h - h2ps

h=R-e

Figura 9.6

Metodo per determinare I'area effettiva equivalente per una fondazione circolare
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Per fondazioni che non sono rettangolari, come ad esempio la fondazione circolare
mostrata in figura 9.6, I’area equivalente puo essere stimata usando delle semplici ap-
prossimazioni; la figura 9.6 riporta un metodo per calcolare 1I’area effettiva equivalente.

9.3. VALUTAZIONE DEI CEDIMENTI

9.3.1. Generalita
Normalmente il cedimento ¢ la somma di tre componenti, come mostrato nella figura 9.7:

S=8+5.+5,
dove
s; = cedimento immediato
s. = cedimento di consolidazione

c
s, = cedimento secondario.

v

La seguente tabella 9.2 riepiloga la relativa importanza delle diverse componenti del
cedimento in funzione del tipo di terreno.

Tabella 9.2. Importanza relativa dei diversi tipi di cedimento in funzione del terreno

Tipo di terreno Cedimento immediato Cedimento di consolidazione | Cedimento secondario
Sabbie Si No No
Argille Possibile Si Possibile
Terreni organici Possibile Possibile Si

2 s,
[
£
o
Q
[&]
. Y
Figura 9.7 _—— ¢ s
Grafico schematico : s
dellandamento del cedimento :
nel tempo per una fondazione 0 L,
superficiale (fonte: Perloff, 1975) Tempo dopo I'applicazione del carico

Nella valutazione dei cedimenti si seguono, di norma, i seguenti passi:

1. determinazione del profilo stratigrafico del terreno, inclusa 1’esatta posizione
della falda freatica;
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2. determinazione di quali strati di terreno risultano compressibili. Si determina
I’andamento con la profondita degli sforzi totali, delle pressioni interstiziali e,
conseguentemente, degli sforzi efficaci;

3. stima dell’intensita e dei tempi di applicazione dei carichi applicati dalla fondazio-
ne al terreno, sia durante la costruzione sia durante tutta la vita utile della struttura;

4. valutazione della variazione della tensione verticale con la profondita a causa dei
carichi applicati. Nell’ipotesi che il carico applicato sia infinitamente esteso, per
esempio se la larghezza dell’area interessata dal carico ¢ molto pill grande dello
spessore dello strato compressibile, allora si pud assumere uno stato di carico e
di compressione monodimensionale: in tal caso, la variazione della tensione con
la profondita ¢ uguale alla tensione applicata in superficie. Se viceversa I’area di
carico ¢ uguale o minore dello spessore dello strato compressibile si ha un carico
di tipo tridimensionale e quindi i carichi applicati in superficie si smorzano con
la profondita: in questo caso si utilizzano la teoria dell’elasticita e altri metodi
empirici per valutare la variazione della tensione con la profondita;

5. valutazione della pressione di preconsolidazione: confronto di tale pressione con
I’andamento con la profondita della tensione verticale efficace valutata al punto 2.
Di conseguenza, si valuta se il terreno ¢ normalconsolidato o sovraconsolidato;

6. calcolo del cedimento di consolidazione;

7. determinazione dell’andamento nel tempo del cedimento di consolidazione;

8. determinazione del cedimento secondario e del suo andamento nel tempo;

9. se necessario, determinazione del cedimento immediato.

Per quanto riguarda 1’applicabilita della teoria dell’elasticita al calcolo dei cedimen-
ti, occorre ricordare che i cedimenti dipendono direttamente dalla natura della legge
costitutiva e quindi I’affidabilita della teoria dell’elasticita a prevedere i cedimenti
dipende soprattutto dalla non linearita e disomogeneita presenti in sito, piuttosto che
dal calcolo della variazione dello stato tensionale.

Cedimenti immediati in condizioni non drenate di terreni saturi o parzialmente satu-
ri, soggetti a modesti incrementi di tensione e dove i parametri elastici si considera-
no approssimativamente costanti attraverso la massa, possono essere stimati ragione-
volmente bene con la teoria dell’elasticita, a patto di avere piccole deformazioni ed
elevati coefficienti di sicurezza.

D’altro canto, quando le condizioni in sito sono marcatamente differenti dalle assun-
zioni della teoria dell’elasticita, la sua applicazione al calcolo dei cedimenti risulta
inadeguata. Per esempio, nel caso di depositi di terreni incoerenti nei quali il modu-
lo elastico equivalente dipende significativamente dalla pressione di confinamento e
I’incremento delle tensioni, dovute al carico applicato, dipende fortemente dalle ete-
rogeneita stratigrafiche e meccaniche, dall’anisotropia, dalla non linearita meccani-
ca e dal coefficiente di Poisson, I'utilizzazione di un modulo equivalente costante
puo risultare inappropriata.
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E quindi raccomandabile utilizzare altre tecniche di calcolo, quale il metodo degli
elementi finiti, allo scopo di mettere in conto non solo eterogeneita e anisotropia, ma
anche aspetti legati al comportamento elastoplastico del terreno.

9.3.2. Calcolo dei cedimenti delle fondazioni su terreni a grana grossa

L’impossibilita di prelevare campioni indisturbati, nel caso di fondazioni su terreni a
grana grossa (non coesivi), rende inevitabile il ricorso a prove in sito. I metodi di cal-
colo che ne derivano sono necessariamente empirici. Numerosi sono i metodi propo-
sti in letteratura che utilizzano soprattutto le prove penetrometriche, sia dinamiche
sia statiche; a tale riguardo occorre ricordare come i risultati delle prove penetrome-
triche forniscono in generale un indice di resistenza del materiale, mentre i cedimen-
ti dipendono dalle caratteristiche di deformabilita, fortemente condizionate da:

— caratteristiche del terreno (come granulometria, forma dei grani, composizione
mineralogica, durezza del materiale, ecc.);

— stato di forzo;

— stato di addensamento (densita, orientamento delle particelle, ecc.);

— storia tensionale del deposito.

Per quanto concerne la storia geologica del deposito, va ricordata la notevole diffe-
renza di comportamento di un deposito normalmente consolidato rispetto a un depo-
sito sovraconsolidato, che ha pertanto subito delle fasi di carico e scarico. Facendo,
infatti, riferimento alla curva sforzi-deformazioni di un campione di sabbia, ricavata
da una prova triassiale, si puo notare come il modulo di scarico/ricarico sia molto piu
grande del modulo tangente iniziale. Tale differenza risulta maggiore in una sabbia

Sciolta

Figura 9.8
Tipica curva sforzi-deformazioni
per una sabbia sciolta e densa &
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sciolta, dove il modulo di scarico/ricarico puo facilmente essere compreso fra 5 e 30
volte quello tangente iniziale, come mostrato in figura 9.8. Il non tenere conto di tali
effetti pud comportare una sopravvalutazione dei cedimenti con un fattore variabile
da 5 a 30, richiedendo quindi costosi trattamenti delle fondazioni o la scelta di fon-
dazioni profonde in realta non necessarie. Verranno descritti pertanto due metodi di
valutazione dei cedimenti, 1’uno basato su un’analisi statistica di oltre duecento casi
reali (Burland e Burbidge, 1984), I’altro sui risultati di misure di cedimenti reali e
analisi numeriche agli elementi finiti (Schmertmann, 1970, 1978).

9.3.2.1. Metodo di Burland e Burbidge

Il metodo di Burland e Burbidge ¢ basato su un’analisi statistica di oltre duecento
casi reali di cedimenti di fondazioni dirette, di serbatoi e di rilevati su sabbie e ghiaie.
Il cedimento medio s di una fondazione su sabbia o ghiaia pud essere espresso nella

seguente maniera:
! 2 ! 0.7
s=f-fi 1 Cl—g'o'vo BT,

g’ = pressione efficace lorda applicata dalla fondazione espressa in kN/m?
o), =tensione verticale efficace agente alla quota di imposta della fondazione
espressa in kN/m?

nella quale

B =larghezza della fondazione espressa in m

I, =indice di compressibilita

f. = fattore di correzione per tener conto della forma della fondazione

f; = fattore di correzione per tener conto dello spessore dello strato compressibile
f; = fattore del tempo per tener conto della componente viscosa dei cedimenti.

I valori dei cedimenti forniti dalla formula sono espressi in mm.
L’indice di compressibilita pud essere ricavato dalla linea continua mostrata in figu-
ra 9.9 o puo essere calcolato direttamente dalla formula:

dove N,, rappresenta la media dei valori N, — ottenuti da prove penetrometriche
dinamiche spr — all’interno della profondita significativa Z, deducibile dalla figura
9.10, quando i valori di N, sono crescenti o costanti con la profondita; se i valori
di Ny, decrescono con la profondita la media va fatta entro una profondita pari a 25.
Per quanto riguarda i valori di Ny, da utilizzare nel calcolo del valore medio N,,, si
deve tener conto che i valori misurati vanno corretti nel caso di sabbie limose sotto
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Figura 9.9

Relazione fra l'indice di compressibilita I,
__ el valore medio del numero dei colpi
Nser ottenuto da prove penetrometriche
spT. Le linee tratteggiate mostrano i limiti
superiore € inferiore

(fonte: Burland e Burbidge, 1985)

Figura 9.10

Relazione fra la larghezza della fondazione
B e la profondita di influenza Z, entro

la quale si ha il 75% del cedimento totale
(fonte: Burland e Burbidge, 1985)
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falda, quando N, € superiore a 15, secondo le indicazioni di Terzaghi e Peck (1948),
nella seguente maniera:

N, =15+0.5 - (Ngpy— 15)
nella quale N, = valore corretto da adoperare nelle verifiche.

Tabella 9.3. Metodo di Burland e Burbidge per il calcolo dei cedimenti delle fondazioni su terreni non coesivi,
esempio di calcolo relativo a una fondazione quadrata di lato 2 x 2 m

CALCOLO DEL CEDIMENTO SECONDO IL METODO DI BURLAND E BURBIDGE

PRESSIONE EFFICACE LORDA q' = 300.00 kPa

TENSIONE VERTICALE AGENTE ALLA QUOTA DELLA FONDAZIONE O, = 48.00 kPa
LARGHEZZA DELLA FONDAZIONE B = 2.0 m

LUNGHEZZA DELLA FONDAZIONE L = 2.0m

SPESSORE DELLO STRATO COMPRESSIBILE H = 10.0 m

VALORE MEDIO DEI VALORI Nspt = 15

Il carico applicato dalla fondazione e statico

Cedimento medio immediato si = 16.76 mm

DEFORMAZIONI DIFFERITE NEL TEMPO

Tempo Cedimento
(Anni) (mm)
3 21.79
6 22.80
9 23.39
12 23.81
15 24.13
18 24.40
21 24.62
24 24.82
27 24.99
30 25.14

Invece, nel caso di depositi ghiaiosi o sabbioso-ghiaiosi il valore corretto ¢ pari a:
N, =125 Ngy

Se B ¢ la larghezza della fondazione, L la lunghezza e H lo spessore dello strato com-
pressibile i fattori di forma sono dati dalle seguenti espressioni:

125-L/B

L=\ TBv02s



Abstract tratto da www.darioflaccovio.it - Tutti i diritti riservati

966 * MANUALE DEL GEOTECNICO

H H

f=—-2-2

ZI ZI
Occorre notare che il fattore f; viene valutato se lo strato compressibile ha uno spes-
sore H inferiore al valore Z, precedentemente menzionato, altrimenti viene assunto

pari a uno.
Infine, il fattore del tempo ¢ fornito dalla seguente espressione:

f,=1+R3+R,-log§

dove

t = tempo espresso in anni (con ¢ = 3)
R, = costante pari a 0.3 nel caso di carichi statici e a 0.7 nel caso di carichi pulsanti
R, = 0.2 nel caso di carichi statici e 0.8 nel caso di carichi pulsanti.

1

Nella tabella 9.3 & riportato un esempio di calcolo con il metodo proposto da Burland
e Burbidge.

9.3.2.2. Metodo di Schmertmann

Sulla base di misure in sito, di analisi agli elementi finiti e di prove sia in sito che in
laboratorio, Schmertmann (1970 e successive modifiche del 1978) propose una
nuova procedura per il calcolo dei cedimenti di fondazioni su terreni non coesivi.
Il cedimento viene espresso mediante la seguente espressione:
H
. I, -Az
§=C,-C,-Aq Y, =

0

in cui

Aq’ = pressione efficace netta pari a (¢’ — o)

o, = tensione verticale efficace agente alla quota di imposta della fondazione

C, = coefficiente che tiene conto dell’approfondimento relativo della fondazione =
1-0.5-0/Aq

C, =coefficiente che tiene conto del cedimento secondario, pari a 1 + 0.2 - log
(#/0.1), con il tempo espresso in anni.

II coefficiente di influenza I varia con la profondita in funzione della geometria della
fondazione e dell’entita della pressione applicata ¢’ secondo quanto mostrato nella
figura 9.11, da cui si deduce anche che la profondita significativa all’interno della
quale si hanno delle deformazioni ¢ assunta pari a 4 - B nel caso di fondazioni
nastriformi e pari a 2 - B nel caso di fondazioni quadrate o circolari.

Il modulo di deformazione E’ da introdurre nella formula & valutato in base ai risul-
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|, (Fattore di influenza delle deformazioni verticali al di sotto di una fondazione rigida)
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Figura 9.11
Andamento del fattore /, con la profondita (fonte: Schmertmann, 1978)
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tati delle prove penetrometriche statiche ed ¢ assunto pari a 2.5 ¢, nel caso di fonda-
zioni quadrate o circolari e pari a 3.5 g, nel caso di fondazioni nastriformi.
Tenendo conto della variazione di I, e della resistenza alla punta g, I’applicazione
del metodo richiede la suddivisione della profondita significativa H in una serie di
strati di spessore Az, nell’ambito dei quali i valori di I, e del modulo E” possano rite-
nersi costanti.

Nella tabella 9.4 e nella figura 9.12 viene riportato un esempio di calcolo.

(@) (b) (c)

y=157 Valore medio della resistenza Fattore di influenza
KN/m? alla punta, g, (kPa) della deformazione, /,
0 10 20 0 0.4 0.8
q =178 kPa @
B
4 u ® |
Sabbie da sciolte €
a mediamente addensate ~ @
: ®
-4 -
e}
s ®
©
46 3 | ®
o
5
s
©
ST IS ®
c
(=}
B
&
T I )
412 -
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Figura 9.12
Caratteristiche geometriche della fondazione, profilo cPT e andamento del fattore /, con la profondita per il calcolo del
cedimento secondo il metodo proposto da Schmertmann (fonte: Schmertmann, 1978)
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Tabella 9.4. Metodo di Schmertmann (1970, 1978) per il calcolo dei cedimenti delle fondazioni su terreni
non coesivi, esempio di calcolo relativo alla fondazione riportata in figura 9.12

CALCOLO DEI CEDIMENTI
DELLE FONDAZIONI SU TERRENI NON COESIVI
UTILIZZANDO LE PROVE PENETROMETRICHE STATICHE
CON IL METODO DI SCHMERTMANN
LARGHEZZA B DELLA FONDAZIONE = 2.60 m
LUNGHEZZA L DELLA FONDAZIONE = 26.00 m
PROFONDITA®™ DELLA FONDAZIONE DAL P.C. = 2.00 m
PROFONDITA®™ DELLA FALDA ACQUIFERA DAL P.C. = 2.00 m
ALFA = 3.50 BETA = 0.00
PESO DELL'UNITA® DI VOLUME DEL TERRENO SOTTO FALDA = 15.60 kN/m3
PESO DELL'UNITA® DI VOLUME DEL TERRENO SOPRA FALDA = 15.70 kN/m3
PRESSIONE LORDA APPLICATO DALLA FONDAZIONE AL TERRENO = 178.00 kPa
PRESSIONE NETTA APPLICATA DALLA FONDAZIONE AL TERRENO = 146.60 kPa
'
Oy = 46.45 kpPa
Izp = 0.68
Strato Spessore Distanza dal Iz Valor medio Valore Medio
Baricentro qc Es Iz*dz/Es
Ne (m) (m) (=) (MPa) (MPa) (m/MPa)
1 1.00 0.50 0.29 2.50 8.75 0.0334
2 1.60 1.80 0.53 3.50 12.25 0.0693
3 0.40 2.80 0.66 3.50 12.25 0.0216
4 0.50 3.25 0.62 7.00 24.50 0.0127
5 1.00 4.00 0.56 3.00 10.50 0.0530
6 0.70 4.85 0.48 8.50 29.75 0.0113
7 1.30 5.85 0.40 17.00 59.50 0.0086
8 1.00 7.00 0.30 6.00 21.00 0.0141
9 1.00 8.00 0.21 10.00 35.00 0.0060
10 1.50 9.25 0.10 4.00 14.00 0.0107
11 0.40 10.20 0.02 6.50 22.75 0.0003
CEDIMENTO TOTALE si = 31.53 mm
CEDIMENTO TOTALE A 1 (anno) = 37.8365 mm
CEDIMENTO TOTALE A 2 (anni) = 39.7348 mm
CEDIMENTO TOTALE A 3 (anni) = 40.8453 mm
CEDIMENTO TOTALE A 4 (anni) = 41.6331 mm
CEDIMENTO TOTALE A 5 (anni) = 42.2443 mm
CEDIMENTO TOTALE A 6 (anni) = 42.7436 mm
CEDIMENTO TOTALE A 7 (anni) = 43.1657 mm
CEDIMENTO TOTALE A 8 (anni) = 43.5314 mm
CEDIMENTO TOTALE A 9 (anni) = 43.8540 mm
CEDIMENTO TOTALE A 10 (anni) = 44,1426 mm
CEDIMENTO TOTALE A 11 (anni) = 44.4036 mm
CEDIMENTO TOTALE A 12 (anni) = 44.6419 mm
CEDIMENTO TOTALE A 13 (anni) = 44.8611 mm
CEDIMENTO TOTALE A 14 (anni) = 45.0641 mm
CEDIMENTO TOTALE A 15 (anni) = 45.2530 mm
CEDIMENTO TOTALE A 16 (anni) = 45.4298 mm
CEDIMENTO TOTALE A 17 (anni) = 45.5958 mm
CEDIMENTO TOTALE A 18 (anni) = 45.7523 mm
CEDIMENTO TOTALE A 19 (anni) = 45.9004 mm
CEDIMENTO TOTALE A 20 (anni) = 46.0409 mm
CEDIMENTO TOTALE A 21 (anni) = 46.1745 mm
CEDIMENTO TOTALE A 22 (anni) = 46.3019 mm
CEDIMENTO TOTALE A 23 (anni) = 46.4237 mm
CEDIMENTO TOTALE A 24 (anni) = 46.5402 mm
CEDIMENTO TOTALE A 25 (anni) = 46.6520 mm
CEDIMENTO TOTALE A 26 (anni) = 46.7594 mm
CEDIMENTO TOTALE A 27 (anni) = 46.8628 mm
CEDIMENTO TOTALE A 28 (anni) = 46.9624 mm
CEDIMENTO TOTALE A 29 (anni) = 47.0585 mm
CEDIMENTO TOTALE A 30 (anni) 47.1513 mm






