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PARTE PRIMA
La resistenza delle terre e

LA SPINTA DELLE TERRE



La rottura in un terreno e associata allo scorrimento
relativo tra i granelli costituenti il terreno stesso

superficie di scorrimento

(inviluppo delle giaciture di rottura)




COME POSSIAMO STABILIRE
UNA CONDIZIONE DI ROTTURA?

(tappa essenziale per la valutazione della spinta delle terre)

IL BLOCCHETTO DI COULOMB (1773)




FACCIAMO IL SEGUENTE ESPERIMENTO ......... ..

N (kN) T (kN)
0 0
10
20 8
30 12
40 16
50 20




condizione di rottura

T = N tan




SeperN=0,T >0, allora:

condizione di rottura

T =C + N tan




In termini di tensioni (dividendo per l'area del blocchetto)

condizione di rottura

T =¢'+ otan (|)'

40 a0




rosso = azione= T
blu = resistenza = T,

Tlim= c¢' +o*tan¢’

c*'
’ :



giacitura di rottura

o =45 +¢' [ 2

polo del cerchio di Mohr \




ALLA LUCE DI QUANTO DETTO....

Come possiamo sfruttare i risultati precedenti
per determinare la spinta su un’opera di
sostegno?



Bisogna stabilire il valore delle tensioni normali alla parete del muro ...
. e quindi valutare S..




Definizione di stato a riposo: essenziale per la valutazione della spinta

Deposizione in stato a riposo
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Tensione in stato a riposo

Dalla condizione di deformazione orizzontale = @icava:

o'h: KOG'V

Y
K = (dalla teoria della elasticita)
0 1-v

Ko = 1-sing' (dallateoria della plasticita)



In stato a riposo una relazione fondamentale lega la tensione verticale a
qguella orizzontale




Abbiamo un primo valore...




Siamo davvero in stato a riposo?
Cosa succede se il muro si sposta?




La Spinta delle Terre:
La Teoria di Rankine

spostamento del setta

Setto ideale G\}l

O

6

terreno incoerente

4321

retta inviluppo di rottura d1 Coulomb
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Dalla geometria del cerchio di
rottura:

Ulh = Kaalv
_1-sin¢
* 1+sing

K

o,=W



Spostamenti necessarl al
raggiungimento della tensione
limite attiva

Tab. C.1 - Rapporto V,/h
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/
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V, movimento per mobilizzare la spinta attiva
h altezza del muro



Distrubuzione per peso proprio

stato limite attivo per terreno incoerente

stato a riposo
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oh(H) = Kyyy

Economicamente conviene la spinta attiva



Esempio: calcolo della spinta attiva

 Esempio semplice di calcolo della spinta su
un muro:

e ¢ =30°

e y=20kN/m"

e H=3m

e K, =(1-sin ¢)/(1+sin ¢) = 0.33333

* S ,= O.5x20x32x0.33333=3OkN/m



Distribuzione delle pressioni orizzontali dovuto al peso proprio del terreno e
ad un sovraccarico al piano campagna

stato limite attivo per terreno incoerente
e sovraccarico g al piano campagna

J I




retta inviluppo di rottura di Cuulumb|
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Distribuzione per terreno dotato di
coesione e peso proprio

Capacita del terreno di assorbire sforzi di trazione

stato limite attivo per terreno coerente

© K, A4c
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Distribuzione per terreno coerente
Peso proprio e sovraccarico

stato limite attivo per terreno coerente e sovnacoa
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Per integrazione della funzione che esprime le tensioni normali sulla parete:

1 ]
S, = H K, +qHK, -2 H. /K.,



Conseguenze teoriche per un terreno dotato di coesione:
Altezza limite per uno scavo a parete verticale

Hiim

altezza critica in condizioni drenate (lungo ter@jin

C |




Hiim

Condizione a breve termine

(non drenate)

altezza critica in condizioni non drenate (brevenige)

0 |




Insidie di un mezzo trifase: stabilita a breve e lungo termine

L] :
A . B' (lungp termine
H| scavo H § (lung )
breve termine
altezza critica: pericolo nel lungo termine
0;-03 L .
q=""> Principio delle tensioni efficaci

o'=0-u

percorso di dissipazione
di Au nel tempo

retta di rottura Au

B' 'B(breve termine)
(lungo termine)

A




Pregi e difetti della teoria di
Rankine
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Effetto della nascita di tensioni tangenziali lungo giaciture verticali




Perché considerare un angolo di
interfaccia tra terreno e muro?



Effetto sull’entita

=8
Sa = 100

[0
S




Effetto sullo scorrimento: aumento della resistenza lungo la base

S sin«
SqCo0D

Tres



Effetto sul ribaltamento: riduzione dei momenti ribaltanti

Pa

i = Sai X bi
Mi = Saij x bi



Effetto sul carico limite

|




Teoria di Coulomb caso semplice

NJ/ A

T T = N tanf

Teoria di Coulomb (1773)



Metodo dell’equilibrio limite di Coulomb (1773)

Sq + Tcosa — Nsina = 0
W — Tsine — Ncosa = 0

T = Ntang =0

applicazione alla spinta delle terre:
blocco rigido con puro scorrimento traslazionale

W
T
Sa \L

T =N tan@




Soluzione di Muller Breslau (1906)

cos® (¢ — )

sin{¢@ + ) sin (¢ — €)

cos?fcos(8 + ) ll ' j cos(B — &) cos (5 + B)

|



Effetti dei vari angoli

All’aumentare dell’angolo di attrito @ si riduce il
coefficiente di spinta attiva;

All’'aumentare dell’angolo di attrito terra— muro o,
si riduce il coefficiente di spinta attiva;

All’'aumentare dell’angolo di estradosso del
terrapieno & aumenta il coefficiente di spinta attiva

All'aumentare dell’angolo del paramento posteriore
del muro [3, aumenta il coefficiente di spinta attiva.



Caso di terrapieni di forma qualunque: costruzione grafica di Culmann

Costruzione di Culmann




Se 0 e diverso da zero

Caso di terrapieni di forma complessa

Costruzione di Culmann

SaB

Sgg = Vystan(u?)-(p)

0(3-(p

sE

Ol -
:Sgomq’)

cos (ag- @ d)



SPINTA DOVUTA Al
SOVRACCARICHI



SPINTA PER SOVRACCARICHI
SOLUZIONI BASATE SULLA TEORIA DELL’ELASTICITA’

Carico lineare sul terrapieno
m H

™ op

nH

Oh

i m* n (m > 04)
Ho(m +m)°
P n

H (0.16 + Ay

0,= 1.27

(m < 04)

G, = 0.203



SPINTA PER SOVRACCARICHI
SOLUZIONI BASATE SULLA TEORIA DELL’ELASTICITA’

Stesa di carico nastriforme di larghezza B

e

A : 5
o= T(B+sm[3)sma +

2
a (B-sina )cosza



SPINTA PER SOVRACCARICHI
SOLUZIONI BASATE SULLA TEORIA DELL’ELASTICITA’

Carico concentrato puntiforme

sezione planta
- mH

T rs

nH

mirt g (1.2) (m > 0.4)

(yh: 1.77 ” (m2 +r%)3

O I O

G,= 0.28 cos (1.) (m < 0.4)

H 2 (0.16+r¥)3



SPINTA PER SOVRACCARICHI
SOLUZIONI BASATE SULLA TEORIA DELL’ELASTICITA’

DIFETTI
e Non si tiene conto della resistenza del terreno

* Non si tiene conto della presenza
contemporanea del peso proprio

PREGI
e Semplicita delle soluzioni

* Forniscono la distribuzione della spinta e
quindi il punto di applicazione del risultante



SPINTA PER SOVRACCARICHI
SOLUZIONI BASATE SULLA TEORIA DELLA PLASTICITA’

i [Sg W, «T
Y N

1) Si scrivono le equazioni di equilibrio nelle direzioni orizzontale e verticale
2) Siricava il valore della spinta in funzione dell’angolo a
3) Si cerca il valore massimo della spinta
4) Si ricavano i valori del coeficiente di spinta dovuto al peso proprio
e di quello dovuto al sovraccarico






S, = %T(l - k,)H? fante — ) + kUL — &,

(tan o — tan i)[cos & + sin § tan(a — ¢')]

__ tanla —¢) t b/ — k)
F a0 = )l e an Djeos b + sin & tan(a — &7)]

-[1 — Aftan « — tan {)]

Sq = %"l"{l - kJHK,, + '5'(1_ — k)HK,,

tan(e — &) + k,/(1 — k,

Kew = (tan &« — tan i)[cos & + sin & tan(a — &")]
K, =rK

i a4y

r=[1 - AMtan a — tan i}] A=d/H




SPINTA PER SOVRACCARICHI
SOLUZIONI BASATE SULLA TEORIA DELLA PLASTICITA’
Motta (1994)

Applicazione della teoria della plasticita: spinta dovuto a peso proprio
e a sovraccarico a distanza

q
A R
| B }

tan{a, i)

sin a sin b + (sin%s sin®h + sina cos a sin b cos b + A cos ¢ cos a sin b)*5

i — —_———

—— S S

Acosc + singcosh
wherea=¢' + 8 - i;b=d¢d" —i —08;c=0 + §; and
A=1[(1+ nysinicosi+ an,J/(1 + n,)cos?
(1 + n,)cos%[l — A tan(e, — i)][cos b — sin b/tan(o, — )]
cos B]cos a + tan{a,. — i)sin af

ayg



Acos(8+3 +B)+cos(p’ —0)sen(ep’ +3+P)

tgac =

Ao tecotgi(t + ng) — tgB(l +2t + ng)
(1+t) (I +t+ng)

sen[2(¢’ —6)] sen[2(¢’ +5+B)] '
4

E=sen’(¢’' +5+p) sen’ (¢’ —0)+

+ A cos(@+d+f) sen (¢’ —0) cos (¢ +3+P)

o (1+t)(1 +t+ng)(1— Atgar) [cos(d’ —0)—sen(d’ —0)/tgoc]
s cosf [cos(p’ +3+P) +tgec sen(g’ +3+P)]




SPINTA PER SOVRACCARICHI
SOLUZIONI BASATE SULLA TEORIA DELLA PLASTICITA’

PREGI
Si tiene conto della resistenza del terreno
Si tiene conto della presenza contemporanea del
pPeso proprio
Versatilita del metodo

DIFETTI

e Non forniscono la distribuzione della spinta e
quindi il punto di applicazione del risultante



Come ricavare il punto di applicazione del risultante

g

vy

Ha

HHl AH

AH
AH

T =S(H3)

- Una volta noti tutti i valori di T,

si trova un polinomio interpolatore per T
- si deriva la funzione T(y) e si ricava

la distribuzione delle pressioni orizzontali :

dT(y)
dy

p(y)=



Spinta delle terre in presenza di acqua

Effetto delle pressioni interstiziali



Principio delle tensioni efficaci:
terreni asciutti

100

ek




Su un granello la resistenza allo
scorrimento vale:
T lim

N ZLZS
< "

o5 D @\Q—/_ ®=30°

30° T >
« .
14.43
|

14.43 2 5

Se chiamiamo tensione efficace' la tensione media rapportata a tutta I'area A
contributo di tutte le forze sui granelli, si ottiene:

s' = (25+25+25+25)/10 = 10

N



Principio delle tensioni efficaci
terreni saturi




16

Su un granello la resistenza allo scorrimento vale:

N’ %16

30°

9.24

| T Ilim
—
T lim
S 9=30°
TA N

« o

14.43
9.24
16 25 >N




Principio delle tensionl efricacil:
(in un terreno saturo)

La tensione sui granelli (tensione efficace)in una data giacitura e data dalla pressione
totale agente sulla giacitura meno la pressione dell’'acqua

o' = o-u

In presenza di acqua il terreno perde tensioni sui granelli e quindi
perde resistenza allo scorrimento

Criterio di Coulomb — Terzaghi:

I = oOtan @ = (o-u)tan ¢

lim



Spinta in presenza di acqua: assenza di moti di filtrazione

in assenza di moti di filtrazione:

1 2/ .
U= ZWVH/SlnG

coo Wh W
u- yvh Y

( rycirca = 0.50)




Resistenza lungo il piano di scorrimento: principio delle tensioni efficaci

Sr=1
H W _ L i
Sy l/ u=-, yNH/smor
U _oWh W
A U yh Ty
a w (ry circa = 0.50)




Sistema di equazioni all’equilibrio limite in presenza di terrapieni saturi
(no filtrazione)

Sq + Tcosa — N'sine — Usina = 0

W — Tsina — N'cosa — Ucosa = 0

T = N'tang =
Sr=1
1 l in assenza di moti di filtrazione:
- H Sa w U:i HYsina
U=—y,H?*/sina ol
2 i Wwh  w
u= ynh Ty
1 N ( rycirca = 0.50)
W = Eszcotga »

1 rrr2 1 2
Sa =§VH K, +§VWH



Esempio dell'influenza delle
pressioni interstiziali sulla spinta
delle terre

Se il terrapieno e saturo (Sr =1) (il 15 Novembre)

1,1
S{J,ZZVH Ka +§)/WH

Y = peso sommerso del terreno

Se il terrapieno e asciutto (Sr=0) (il 10 Agosto)

1 2
Sq = zde Kq

yd = peso del terreno asciutto



DATI: Confronto nel valore della spinta in presenza d’acqua
H =3 m;@ = 35% G, = 27 kN/n?; y,, = 9.81 kN/nt; porosita n = 0.40

Ka=0.271

Il 10 Agosto: Sr=0

Ya= Gs (1-n) 4, S n = 27(1-0.4) + 0 = 16.2 kN/in

La spinta risulta:

S, = %de?-Ka =0.5-162-9-0.271 = 19.76 kN /m"

I 20 Novembre: Sr=1

Ysa= GS (1-n) 4, S, n = 27(1-0.4) + 9.81 x 1 x 0.4 = 20.12 kN/m

La spinta risulta:

1 1
Sq = Ey'HzKa + E}’WH2 =0.5-(20.12-9.81):9-0.271 + 0.5:9.81-9 = 56.71



Come possiamo ridurre le spinte dovute
alle pressioni interstiziali?



Pressioni interstiziali in regime di filtrazione

Equazionedi Laplact

9*h a%h _
- 4+ =

0
x> 0y°

v =trascurable
29

Esempio: sev = 10% cm/s
v _ 0.000cm/s

= = 0.00000006m= 0.000000000&\(5[10*°m)
29 2098Lnt/s

Quindi:

h:z+i

Viu



L’acqua nel terreno si muove da carico idraulico totale maggiore
verso carico idraulico totale minore

hB > hA - ——
_ U/ Wiy
B —
74 7L
ua/ Yy ng
B
A 2
yA A 7 hA .. k : '
direzione del moto della particella d'acqua

‘A




L’acqua nel terreno si muove da carico idraulico totale maggiore
verso carico idraulico totale minore

—f —4
- ——
h A > hB
U/ Wy
B
7A
ua/ Yy
hg
B
A 2
Z ‘ N hA .. : ,
direzione del moto della particella d'acqua
‘A




Flusso e potenziale

rete di flusso

ea di flusso

linee equipotenziali /




linea equipotenzis




Drenaggi :tipologie di uso comune:
Drenaggio sub-verticale
Drenaggio sub-orizzontale



ELIMINIAMO FALSE CREDENZE

L’efficienza di un sistema di drenaggio non dipende
dalla quantita d’acqua portata via ma dall’'entita
di riduzione delle pressioni interstiziali



Cosa succede se realizziamo un drenaggio:
Schema di drenaggio con dreno sub-verticale: rete di flusso

h=2z+uy,
Ua/Ynt 24 = Ky + Z Ug =Y, (za=Zg)
Sa=(W-Ucosa)tan(a—q@ + Usina W
A 1
drenaggio
B Sr=1
Z
Zp Za
/ z=0
Zz=L




presione interstiziale
in presenza di dreno verticale

- U senza drenaggio =

U in presenza di drenaggio verticale




Drenaggio sub-orizzontale

h=2z+ Uy, h=H
U= (Y1 Y)Yy
B i=1 _
A "
hof L’ Vy
X
’l D
A?
L Sr=1
P u z=0

=0 i L -
drenaggio / \ h=0




h=z+ulg h=H

Equazione di Laplacper il caso monodimension u=(i %)y /
1 i=1
0%h _ -

oF 0
(h(L) = h(0)
L y

0O-H
H

h(y)=H -y

Ma:

u u

o W
E siccomez=H -y
e
h(y) =H —y ne segue che tutto il carico idraulico & parialeo di quota

h(y) =h(0) +

h(y) = H +

Sr=

y

-
........ VRO Bt Pl

1
o

u=0
drenaggio / h
h=H

E quindi
u(y) _
Vi

Verifica:

—=h(y)-z=H-y-(H -y)=0
b h=0

Nel un rroto gravitativo verticale iqualunque punto del terre la pressione de acqua € ze!



Drenaggio sub-orizzontale

h=2z+ uy, h=H
U= (YY) Y
B i=1 _
‘? "1'
A
/ v,
A
',"‘ Sr=1
¢ u=0 P N ..|.—Z =
drenaggio / h=0




Forze di filtrazione e peso del terreno

I moto di filtrazione edovuto ad una differenza di carico idraulico tatdlegradient
idraulicoi e definito come il rapporto tra la perdita di carad il percorso in cui tale perc
avviene:

Nel moto verticale il gradiente € costante e, aslogarticolare di drenaggio sabzzontale
vale:

i:0h:H—O:H:1

oy L H
Il moto dell’acqua determina una forza di volumegiagtiva nella direzione del moto:
pf =1 D/W :1|:yw = yw

Il terreno si carica per effetto del trascinamerdiso il basso dovuto al motolkecqua. N

segue che il peso del terreno passa dal suo vedonenersoy ad uno maggiore dato de
formula

Y=Yy + | Yo=Y + Yw = VYsat

E’ come se il terreno fosse “asciutto” ma pesasesdlwalore del suo stato saturo.



In un drenaggio sub-orizzontale:
le pressioni dell’acqua sono zero
e la spinta diventa:

1
Sa zaysatH 2Ka

Infatti: 0 = o—-u=0-0=0

h=2z+ Uy, h=H
u= (Yl W) ¥
1 i=1
— == T




>,

Spinta nel terrapieno precedente il 20 Novembre
ma con drenaggio sub-orizzontale

1 1
=~y H’K. ==[2012
2ysat a 2

OOIH

=30.18kN

Sa =19.76 kN se il terreno fosse stato asciutto

Sa = 56.71 kN se il terreno fosse stato saturo e senza drenaggio



SPINTA IN CONDIZIONI SISMICHE

CONDIZIONI SISMICHE

Collasso di muri di sostegno in condizioni sismiche

4.0

Rail cent
- ’. l'ﬂnrr -|
n

+

|lcmll1n|1—“l.Jr
Estimated failure plane A

\_drzrm -
36.7 dtgrﬂ;\ {'\L (unit:m)
L 40 J

Original Mononobe-Okabe :Ilm_ry_
at $=35 degrees, & =0, k=045

(da Tatsuoka, 2006)




CONDIZIONI SISMICHE

Collasso di muri di sostegno in condizioni sismiche

\ &

-—r‘-u-'.r,r_—-— -\:.l

b

BI"
L

It
|
I
|
B

(da Fang et al., 2003)




CONDIZIONI SISMICHE

Collasso di muri di sostegno in condizioni sismiche

at @ =35 degrees, =0, k=0.45

(da Tatsuoka, 2006)




CONDIZIONI SISMICHE

= In condizioni sismiche il problema reale € molto complesso per la
sovrapposizione di movimenti traslativi e rotazionali il cui rapporto relativo
dipende dalle caratteristiche:
- dell'opera
- del terreno
- del terremoto

= Durante il terremoto I'entita e la distribuzione delle pressioni trasmesse
dal terreno variano nel tempo

= [| punto di applicazione della spinta si sposta verso |'alto o verso |l
basso a seconda che l'opera tenda ad avvicinarsi o allontanarsi dal terreno

= Il moto & amplificato in corrispondenza delle frequenze naturali dell’opera
e del deposito che possono muoversi anche in opposizione di fase

= Al termine della scossa sismica possono permanere per un certo periodo
sovrappressioni interstiziali in eccesso a tergo dell'opera




Soluzione di Mononobe - Okabe

e:Tahl[Kh/(l- K/) 1

cos®(p =9 = p)

Kae = 2

cosdcos?Bcos(6 + B + ) [1 + \/g;l;(((g t f)) s;l; %?5) -T—E 4_-;%




CONDIZIONI SISMICHE - METODO PSEUDOSTATICO

I coefficienti sismici orizzontale e verticale, k;, e k, sono valutati mediante

le seqguenti espressioni:
kh= ﬂm'amax/g kv =+0.5 kb
a,

max = 58, = Se:Sra, accelerazione orizzontale massima al sito

a, accelerazione orizzontale massima al sito su terreno rigido
S e S, coefficienti di amplificazione stratigrafica e topografica

g accelerazione di gravita

S, siricava dalla Categoria di softosuolo

Tabella 7.11.11

NB: per muri che non
siano in grado di subire

01=a@=02 spostamentl relativ fn=1
| a@=01 | 00 | o1 |

Punto di applicazione dellincremento di spinta dovuto al sisma:
= muro libero di ruotare o traslare — stesso punto di applicazione della spinta statica

= altri casi, in assenza di studi specifici — a meta altezza del muro




Spinta sismica in presenza di acqua

SPINTA DELL’'ACQUA IN CONDIZIONI SISMICHE
(Norme Tecniche per le Costruzioni - D.M. 14.01.2008)

Per opere con terrapieno in falda (es. opere marittime) si devono distinguere
due condizioni in relazione alla permeabilita del terreno:
- k < 5107 m/s = l'acqua interstiziale si muove insieme allo scheletro solido

- k> 5107 m/s = l'acqua interstiziale si muove rispetto allo scheletro solido

EC 8 - Parte 5 pelo libevo falda
. L 2 . - o —rblben fakds

Ed 0.5 / (1 = k\) sk E’ws—l_Ewd 1 { 2

] . | Terreno a bassa H Terreno a permeabilita
v* peso di volume del terreno (immerso) i permeabilita i elevata
- H 1 ' (5Oto canichi sismaci . ' éi:mc]u- solle carrch sismaca)
fw peso d,' volume dell acqua | -Condizione Non Drenala- ' -Condizione Direnata-
v peso di volume del terreno (saturo) i

i
I--

k, coefficiente sismico orizzontale

k. coefficiente sismico verticale . i . ,
K coeffciente di spinta del terreno Y =7~ Y=Y T =FV—V=F
(sta_tico+ dil?amico,.funzior?(—:f an_che di 6) T N 4 k, fon 8 = 24 k,
E_. spinta dellacqua in condizioni statiche r—-7r.,LTE, r-r,1¥k,
E_. incremento della spinta dell’acqua in —
wd P q Eﬂ = Eﬂ=l i‘?r'le

condizioni sismiche 2



drenaggio

N'
\ distribuzione in assemza
di drenaggio




Spinta sismica in terreni poco permeabili

Per I'equilibrio nella direzione orizzontale:
S, - N'sing -Usina +Tcosa —~ KW =0 (1)

Per I'equilibrio nella direzione orizzontale:

W - N tosa —U cosx —Tsina-KW=0 (2
Inoltre:

T=N 'tanw drenaggio

KW
Dove (vedasi Figura 1): | '}“_T |
U= ¥ i‘ﬁ'u sin o
N H ‘ - /
W= B H “ cota S,

1 :
:Ey(l— K,)r,H? Isina .
v\ distribuzione in assemza

di drenaggio

Ed essendo, = pore pressure ratio:



(Hw e H possono considerarsi come valori medi valutatydula superfie di rottur:
di Coulomb)

Dalla (2) si ottiene:

_W(@-K,)-Ucosx
cosa + sinatang

NI

(7)

drenaggio

Che, sostituita nella (1), fornisce:

K W
[ Kpw ?

<

1 2 s
U = 2 ¥ I'h“/smu

w
distribuzione in assemza

di drenaggio

=2y K)H cotatan@ - @) -2 - K,)r,H cotartani - ) +
®)
+ 2K, HE oot + 2y (=K )r,H?

Che puo essere scritta:
S = %y(l— K,)@-r,)H?[cota tan@ - ¢) + tanfcota] +%y(1— K)r,H2  (9)

Essendo:

tan@d= Ky

TE-K)a-r) (10)



Angolo critico

— (cog @ - sin® g+ 2tandsingcosp —1) + /A
2(singcosp+ sin® ¢)

tana, =

A =(cos @—sin’ g+ 2tan@singcosp —1)* — 4(singcosp+ sin® ¢)(tand cos @ — singcosy)

K . = cota [tan(a, - ¢) + tand]




Coefficiente di spinta attiva

O anche, in funzione di tan, :

1 tana, —tang

= +tand (15)
tana.| 1+ tana tang

ae

La spinta risulta allora:

Sa:%y(l—Kv)(l—ru)HzKae+%y(1—Kv)ruH2 (16)



Casi particolari: terreno asciutto

Caso 1: Terreno asciutto

Se il terreno € asciutto (Sr = 0), si ha:
Y=V
yW = H w = rU = 0

S = % y, - K )JH?K__ (classico caso di terrapieno asciutto)

drenaggio

oW

K

l )‘ :
U= ) Y H"'u/sm o

VQ
distribuzione in assemza

di drenaggio




Casi particolari: terreno saturo senza filtrazione

Caso 2: terreno saturo in assenza di filtrazione

Se il terreno e saturo(S 1), ma non in regime di filtrazione, si ha:

H, = H
y: ysat
. ysatH ysat drenaggio
E la spinta risulta: | | TK\'W
i 1 : T
Sa = _(ysat = yw)(l_ KV)H 2Kae + B (1_ Kv)H U=—1y Hz"“/sinu
2 2 ) :
Cioé: S

S, =1 A-K)HK, + <y L-K,)H? -
2 2 ‘\V distribuzione in assemza

di drenaggio




Casi particolari: terreno saturo con moto di filtrazione verticale
(dreno sub-orizzontale)

Se il terreno é saturo (S 1), e con moto di filtrazione verticale versdisso con
ad esempio per la presenza di un dreno sub oredepsi ha:
H,=H

y:ysat
r,=0

E la spinta risulta:
S, = %ysat(l— K,)H *Kae

In generale, per tutti gli altri casi, vale la (15)

s, :%y(l— K,)a-r,)H ZKae+%y(1— K,)r,H?



ANALISI DEGLI SPOSTAMENTI SOTTO CARICHI SISMICI



S S =Wocosptan¢'

Wsenp+mag -S=0

senp +mag -Wcosptand=0

ac= g(cosptan¢ -senp )




Accelerazione
sismica

Per a; < a;; non c’e spostamento relativo

A=0
Seac:aclj‘><

Per a, > a, sl ha spostamento relativo
tra il blocco ed il piano




Accelerazione
sismica

k. moto verso valle

k. moto verso monte

Velocita
relativa

Spostamento A
relativo

P Tempo

Spostamento
permanente
cumulato

p Tempo




ANALISI DEGLI SPOSTAMENTI DI UN MURO DI SOSTEGNO
modello di Richards e ElIms (1979)

/

Per un muro di sostegno l'accelerazione critica @&l termini di coefficiente sismidgn):

h SAE 5 a _S,e€080 + ) =S, SiNE@ + )

— =tan
B 0 w
Dove:
o= angolo di attrito terra — muro
W

£ = angolo del paramento interno del muro
@ = angolo di attrito alla base del muro
S = Spinta di Mononobe - Okabe

T Sie va valutata per un coefficiente sismico para#y valore checompare a primo e secol
TN membro dell'equazione. Poicl8e € non lineare i, ne segue ch@Jg va ricercato per tentativi.
Notoac/g, lo spostamente permanenti del muro puo valutasiite I'equazione seguente:
2 3
_ V' max@ max
dpermanente_ 0087

ac4



approccio basato sugli spostamenti ammissibili

Metodo R-E permette il calcolo del peso di un muro caratterizzato da
deformazioni permanenti minori o uguali ad un valore ammissibile.

Si opera come segue:

a. si sceglie uno spostamento permanente ammissibile dy,
. si calcola I'accelerazione di "snervamento” che produce lo spostamento dy,

- 104

0087V pmat,
. dlﬂ .
. si calcola Pg, con M-O usando a,

. si calcola il peso del muro capace di sostenere lo spostamento ammissibile

dalla: a, :[

P, cos(6+6)— P, sin(d + &) tang,
tang, —a /g
. si applica un fattore di sicurezza al peso cosi’ calcolato

dalla: w =




PARTE SECONDA

PROGETTAZIONE



DIMENSIONAMENTO DELL'OPERA:
FALSE CREDENZE

Si pensa che le dimensioni dell’opera dipendano
solo dalla tipologia



Tipi di muri: a gravita

in mattoni in calcestruzzo




MURO A GRADONI

i

ittt




Muro in c.a.




Muro a contrafforti




1 Murc in gabbioni
? Rismpimanto a lergo

3 Vespaio drenanie

Tubg dranant

Y Soleta di fondarions
5 Sperone drenants

MURI A GABBIONI







SEGUIRE GLI APPROCCI 1e2

VERIFICA ALLO SCORRIMENTO

VERIFICA AL RIBALTAMENTO

* VERIFICA DEL CARICO LIMITE DEL COMPLESSO TERRENO-FONDAZIONE

VERIFICA GLOBALE (problema di Stabilita dei Pendii)



Norme Tecniche per le Costruzioni - D.M. 14.01.2008

6.5.3 VERIFICHE AGLI STATI LIMITE

E necessario portare in conto la dipendenza della spinta dei terreni dallo
spostamento dell’'opera

6.5.3.1 Verifiche di sicurezza (SLU)

Gli SLU si riferiscono allo sviluppo di_meccanismi_di collasso_determinati
dalla_mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della

resistenza degli elementi strutturali
6.5.3.2 Verifiche di esercizio (SLE)

nelle condizioni di esercizio, gli spostamenti dell'opera e del terreno
circostante devono essere valutati per verificarne la compatibilita con la
funzionalita dell'opera e con la sicurezza e funzionalita dei manufatti
adiacenti*...

*in presenza di manufatti particolarmente sensibili agli spostamenti deve essere
sviluppata una specifica analisi di interazione, tenendo conto delle fasi costruttive




VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ULTIMI
Per ciascuno dei meccanismi di rottura ipotizzabili (almeno quelli indicati
dalle norme) si devono individuare una sollecitazione instabilizzante

dovuta alle azioni di progetto (effetto E,;) e una corrispondente resistenza
di progetto (R,) e si deve verificare la relazione:

E, <R, (1)

simbolicamente: S .
y: coefficienti parziali

Xk - e incrementano le azioni
E,=E|yel,,—a, caratteristiche

Ym sono - % incrementa |'effetto finale

X,
E, =7 E|:‘F:l—;;ad

M

- yu riducono i valori caratteristici
dei parametri fisici e meccanici
- w& riduce la resistenza globale

] alternative delle azioni caratteristiche

R, :]R|:7’FE1—; : ay valori di progetto dei dati

7z geometrici




MURI DI SOSTEGNO - VERIFICHE SLU

Le verifiche devono essere effettuate almeno per i seguenti stati limite:

» SLU di tipo geotecnico (GEO) e di equilibrio di corpo rigido (EQU)

. . Approccio 1
stabilita globale (complesso opera di sostegno-terreno . .
. (comp ? . ) Combinazione 2 : (A2+M2+R2)*
_ g con almeno uno dei due approcci:
scorrimento sul piano di posa - Approccio 1

-Combinazione 1: (A1+M1+R1)
carico limite dell’insieme fondazione-terreno -Combinazione 2: (A2+M2+R2)

= Approccio 2: (A1+M1+R3)

*|a tabella di riferimento per R2 & quella relativa alle opere di materiali sciolti e di fronti di scavo (R2=1,1)
#+i| ribaltamento e trattato come stato limite di equilibrio di corpo rigido
= SLU di tipo strutturale (STR)

raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali




VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ULTIMI

I coefficienti % (0 %) e w si differenziano solo per i diversi approcci progettuali

Coefficiente
CARICHI EFFETTO Parziale
Permanenti
] (1) per permanenti non strutturali
: Favorevole per p
Permanenti non _ compiutamente definiti si
strutturali (+) usano i coefficienti dei
permanenti. Di norma terreno

L Favorevole e acgua Si assumono come
Variabili permanenti strutturali
Sfavorevole

Tabella 6.2.11 - Coefficienti parziali per i ¢

Grandezza a cui
PARAMETRO applicare il coeff. Coefficiente
parziale Parziale
Yo

Tangente dell’angolo di 1,0
resistenza al taglio

T
Resistenza non drenata

Peso dell’unita di volume ¥




VERIFICHE AGLI STATI LIMITE ULTIMI

I coefficienti y si differenziano anche per le diverse opere geotecniche
e, per una stessa opera, per i diversi cinematismi di rottura

. . . . g . . o . "
Tabella 6.5.1 - Coefficienti parziali y, per le verifiche aglistati limite ultimi STR e GEO di muri di sostegnd

VERIFICA

Capacita portante della fondazione
Scorrimento
Resistenza del terreno a valle

COEFFICIENTE | COEFFICIENTE | COEFFICIENTE
PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) (R3)

=14



Verifica allo scorrimento

T=0'tan@ —» R =N'tang

N':ZFV — > R:ZFV tarnp

E<R

ZFh< ZFVtan(P




Verifica al scorrimento con piano di posa inclinato
.

Fi= Zicosi-Z Ry/sini
I:nZZI—‘Vcosi“L ZFhsini

R = (Z Fycosi+2 Fysini) tang

E<R




Caso equivalente a piano di posa inclinato

-




VERIFICA AL RIBALTAMENTO

Yiav = 0.9 Vsfar 1.1



PRESSIONE DI ESERCIZIO SUL TERRENO

METODO DEL TRAPEZIO DELLE TENSIONI

MODELLO DI WINKLER - FONDAZIONE RIGIDA

€




CALCOLO CARICO DI ESERCIZIO

Mhnetto = IVlstab' Iv'rib
B/2
M netto
u:
u P e Z
F
V
Mg /
e=B/2-u
Mri ZI:v
M petto
VALLE ZFh MONTE
A
B |
|
2 F,
B'=2u qes =
B'x1




VERIFICA DEL CARICO LIMITE
DEL COMPLESSO TERRENO-FONDAZIONE



ANALISI NON DRENATA

dF=c ds=c Rd®

dM=dFR=c,R3 @

Mstab ='JICUR2

q.

=2TcC
lim u






q=yDr
Piano di fnul

Zona passiva di Rankine

Superficie di scorrimento a
forma di spirale logaritmica

Schema di Prandtl per il calcolo della capacita portante



SUPERFICI DI ROTTURA SECONDO VARI AUTORI

§=yD D

Terzaghi ¢ Hansen

n

™ JE—

P

rﬁ—

e~

-
-
\

\

\

\

\

"h\

T ey

Meyerhof

‘T

7= ace ©

. ¥ =«ad o
ad 0 ad’ = spirale logaritmica per >0

n=9%0 —¢

>

b

xahd” Per Hansen, Meyerhof: ¥ =45 + 3

< abd’ =
a Terzaghi: a = ¢




FORMULA TRINOMIA DI TERZGHI

e In condizioni drenate:

1
Uim :E BJ'Ny i qu+CNC
Ng=e™" tar’ (45+ ¢/ 2) N, =(N, -Dcotg’ N =2(N, +I)tang

In condizioni non drenate:

0. =(2+7n)c, +¢



Carico Limite: Formula Generale

e La soluzione di Terzaghi non tiene conto di alcuni fattori che possono avere
una certa importanza nella pratica:

eccentricita del carico verticale;

geometria della fondazione \

(circolare, rettangolare, etc);

inclinazione del carico applicato;
profondita del piano di posa;
inclinazione della base della
fondazione;

inclinazione del piano campagna.

Numerosi autori hanno proposto soluzioni diverse che consentono di
estendere la soluzione di Terzaghi. Tra queste la piu completa € la
soluzione di Brinch-Hansen (1970).




La formula generale del carico limite

Condizioni Non Drenate

Coefficienti correttivi —— | m=(2+B'/L)/(1+B'/L’)
i2=1-(m-V)/(B-L-¢-N,) Vesic, 1970

s®=1+0.2 (B Vesic, 1970

dl=1+ 0.4 (D/B) Brinch-Hansen, 1970

b= 1 - [2a/(rr+ 2)] Brinch-Hansen, 1970

0.=1 - [28(m+ 2) Brinch-Hansen, 1970



Carico Limite: Formula Generale: condizioni drenate

1 1 1
g, = EV B Nyay +C'N a, + quaq

Fattori di capacita portante N = tan2(45° + %)eman N y= Z(N gt 1)tan ¢ Nc= (N = l)cot¢'

Prandtl, 1921 Vesic, 1970 Prandtl, 1921
Coefficienti correttivi

a,=i s [d [blg, ac=iclsldlblg, aq=iqls;ldglbylgq

4 4 4 4 4

Coeff. di inclin. del carico (Vesic, 1970)Coeff. di forma (De Beer, 1967) Inclinaz. p. c. (Brinch-Hansen, 1970)

i, ={1-[VI(N+B'L'c’'tan ¢")]} (™D §~1—0.4(B'/L’) 9,~9
.= i-(1-i)/(Ntan ¢”) s=1 +(B/L')(N /N, 9.=9, — (1-g)/(Ntan §)
I={1-[V/(N+B'L'c’tan i’)]} e s;=1 +(B/L)tan ¢’ g,= (1 - tanB)?
Coeff. di affondamento Coeff. di inclin. della base (Brinch-Hansen, 1970)
d,~1 b,~b,
d=d,— (1-d)/(Ntan¢’) Vesic, 1973 b.=b, — (1-b,)/(N_tan ¢’)

d,= 1+2(D/B’)tang’(1-sen¢’)* Brinch-Hansen, 1970 b = (1 -a-tand’)?









Sul coefficiente i y

per una struttura convenzionale

H
— = 010

N

5
[I- U.?:] = 0.69

si perde il 31% del carico limite



Sul coefficiente i y

per un muro di sostegno

Forze stab. Ntan ¢

Forze inst.

si perde il 91% del carico limite



Quesito con tranello

N =| 100

bl

I1.OQI




Risposta al quesito

N =| 100

bl

I1.OQI




Raddoppiare la fondazione significa raddoppiare il carico limite unitario
e quindi si ha un vantaggio pari a 4 volte in quanto si dimezza il carico
di esercizio



VERIFICA GLOBALE DEL SISTEMA
MURO - TERRAPIENO



Suddivisione in conci nel metodo dei conci




7

Equazione di equilibrio alla rotazione attorno a C: N .

2 S;xR=ZW(1-K,)sina;+ ZKW;h; /R

Si= [(Cj L+ N -uj L )tang ]/Fs



Si ottiene |'espressione per Fg y L

> ciL +(N, —ulL)tang'
S Y @-K ) Wsing, + > KWh /R







da equilibrio alla traslazione nella direzione di N

Ipotesi di Fellenius

N, =(-K W cosx,-KW, sin a



METODO DI FELLENIUS

i{cli L, +[(1-k, )W cosar, —kWsera, —u L ]tgg, }
Fs="2

_an[(l— k, Wsera, +kWh /R]

dove:

N = numero dei conci

c’i = coesione lungo la base del concio iesimo
L; = lunghezza della base del concio iesimo

ko, K, = coefficienti sismici nelle direzioni orizzontagdeverticale rispettivamente
W, = peso del concio iesimo

a, angolo della base del concio iesimo

U, = pressione interstiziale alla base del concionesi

h; = braccio della forza orizzontale inerziale del@oresimo rispetto al centro C
@; = angolo di resistenza al taglio lungo la basecdatio esimo.



Concio
n

b/cosai

C'i

OF

Wicosy;

h,

W;sinai

1
2
3




METODO DI BISHOP SEMPLIFICATO

2 _ : se@.
Z{Cib| +[(1-k )W —ub Jtgy, }1+tgaitg¢i/':5

S [@-k,Wsera, +kWh /R]

i=1

Fs=2

dove:

N = numero dei conci

c’; = coesione lungo la base del concio iesimo

b, = larghezza della base del concio iesimo (misuralia direzione orizzontale)
ki, K, = coefficienti sismici nelle direzioni orizzontateverticale rispettivamente
W, = peso del concio iesimo

a, angolo della base del concio iesimo

U, = pressione interstiziale alla base del concianesi

h; = braccio della forza orizzontale inerziale del@oresimo rispetto al centro C
¢ i = angolo di resistenza al taglio lungo la basecdatio esimc



Criterio di scelta della superficie di scorrimento

Asse di AB







ESEMPIO DI VERIFICHE DI
STABILITA’

4.0C




Tabella dei coefficienti parziali per
le azioni o per |'effetto delle azioni

Tabella 6.2.1 — Coefficienti parziali per le azioni o per [’effetto delle azioni.

CARICHI EFFETTO C‘-‘ﬂ_ﬂ“eme EQU (A1) (A2)
Parziale STR GEO
1 (0 &)
_ Favorevole 09 1.0 1.0
Permanent: - o1
Sfavorevole 1.1 1.3 1.0
_ o Favorevole 0.0 0,0 0.0
Permanenti non strutturals ~ - Yo -
Sfavorevole 15 1.5 13
L Favorevole 0.0 0.0 0.0
Variabili - Yoi
Sfavorevole 1.5 1.5 1.3

(1) Nel caso 1n cwi 1 cariclu permanenti non strutturali (ad es. 1 carichi permanent: portati) siano compiutamente
definit, s1 potranno adottare gl stess: coefficient: validi per le aziom permanent:



... per i materiali

Tabella 6.2.1I — Coefficienti parziali per i parament geotecnici del terreno

PAFAMETEO GEANDEZZA ATLA QUALE | COEFFICIENTE (M1) (M2)
APPLICARE IL PARYIALE
COEFFICIENTE PARZIALE Tt

Tangente dell’angolo di tan @' Yor 1.0 1,25
resistenza al taglio
Coesione efficace [ Vor 1.0 1,25
Resistenza non drenata Cok Ve 1.0 1.4
Peso dell ‘unita di velume Y Yy 1.0 1.0




Tabella 6.5.1 - Coefficienti parziali yp per le verifiche agli stati limite ultimi STR e GEO di muri di sostegno.

VERIFICA

Capacita portante della fondazione

Resistenza del terreno a valle




Per 1 muri di sostegno o per altre strutture nuste ad essi assimilabili devono essere effettuate le
verifiche con riferimento almeno a1 seguenti stati limite:
— SLU di tipo geotecnico (GEQ) e di equilibrio di corpo rigide (EQU)

— stabilita globale del complesso opera di sostegno-terreno;
scorrimento sul piano di posa:
collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno:
— ribaltamento:
SLU di tipo strutturale (STR)

— raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali.

La verifica di stabilita globale del complesso opera di sostegno-terreno deve essere effettuata
secondo I’ Approccio 1:

— Combinazione 2: (A2+M2+R2)




Parametri geotecnici e geometrici del muro

Altezza muro =4 .00 m
Spessore fondazione = 1.00 m *
Larghezza fondazione B = 4.00 m

angolo di attrito del terren@gz = 35°

peso dell'unita di volume del terreryos 18 kN/m?®
peso dell'unita di volume del muroy= 25 kN/m® ;i
angolo di estradosso del terrapieae: 10°
angolo della parete intemna del mugo= O;

angolo di attrito terra-muro 9= @2
Kh=0.10
Kv = 0.05 (verso il basso) -

1.0
Altezza di calcoloH = 4.00 + 1.00 + 1.00 x tan(10°) = 5.1




Approccio 1 combinazione 2
scelta coefficienti parziali e calcolo della spinta

VERIFICHE DI STABILITA: APPROCCIO 1 — COMBINAZIONE2
Per le azioni (colonna Al: Tabella 6.2.1):
ya =1.00
Per le equazioni di corpo rigido (esempio veriitaibaltamento) (colonna EQU: Tabella 6.2.1)

ya = 0.9 se favorevole; vya = 1.1 se sfavorevole

Per i materiali (tabella 6.2.11):
per I'angolo di attritoyy, = 1.25; per il peso del terreno e delygjg= 1.00
tan(ga)=tan(@)/1.25 ; @ = 29°

Calcolo del coefficiente di spinta attiva di MonbeaOkabe:

0.10
1+0 05

A = AI'AN =5.44°




Determinazione del coefficiente di spinta attiva di
MONONOBE - OKABE

cos“ (¢ — 9 — )

Kne = 2
. ” sin{g + &) sin(@g—19 —¢)
cosdcosifeos(+F+) |1+ ‘ L :
B o [ = \ cos(ff —e)cos (6 +F +8)
- ens= (27 244 0)
Koo = = =0.446
T TPA P sia(2e  14.3")sin 29" 5447 10°)
C055.447065* 07 05(14.6% 40 +3.44%) 1+\/ B P I [ ST )

(K = 0.347 se avessimo usato il valore caratteristico dell'angolo di attrito =35

C’e un aumento del 30 % sulla spinta rispetto a quello determinato col valore caratteristico



Componenti della spinta in direzione verticale e orizzontale

Spintadinamica attive

1 -
Sae =518+ (1 +0.05)5.17%0.446 = 112.65 kN

Componente orizzontale (sfavorevole, si moltippeal.0):
Suen = 112,65 - cos14.5°- 1.0 = 109.06 kN
Componente verticale (favorevole, si moltiplica p&):

Sy = 112,65 - 5in14.5°+ 1.0 = 28.20 kN



Verifica allo scorrimento

A1 fim1 della verifica alla traslazione sul piano di posa di muri di sostegno con fondazioni
supeﬂlcmh non si deve in generale considerare il contributo della resistenza passiva del terreno
antistante il muro. In casi particolari, da giustificare con considerazioni relative alle caratteristiche
meccaniche dei terreni e alle modalita costruttive, la presa in conto di un’aliquota (comunque non
superiore al 50%) di tale resistenza & subordinata all’assunzione di effettiva permanenza di tale
contributo, nonché alla verifica che gli spostamenti necessari alla mobilitazione di tale aliquota
siano compatibili con le prestazioni attese dell’opera.



Verifica allo scorrimento

T=0'tan@ —» R =N'tang

N':ZFV — > R:ZFV tarnp

E<R

ZFh< ZFVtan(P




Approccio 1 combinazione 2
Verifica allo scorrimento

Forze verticali:

Forza valore (kN) X (m) (m)
W, 100.00 2.50 3.00
Ky Wy 5.00 . .

W, 50.00 1.67 2.33
Ky W3 2.50 . .

W3 100.00 2.00 0.50
Ky W3 5.00 . .

W, 77.26 3.51 3.02
Ky Wy 3.86 . .

Sy 28.20 4.00 -

Sommano 371.82 kN

Forze orizzontali:

Forza valore (kN) X (m) (m)
Kn Wy 10.00 2.50 3.00
Kn W3 5.00 1.67 2.33
Kn W3 10.00 2.00 0.50
Kn Wy 7.72 3.51 3.02
Saeh 109.06 -- 1.72

Sommano 141.78 kN

VERIFICA ALLO SCORRIMENTO (si utilizza un coeffyr; = 1.00, tabella 6.5.1):
Es=2 Fn=141.78

R.= 2 F, tan 29° = 206.10 kN

Es <R (F< = 206.10 / 141.78 = 1.45)



VERIFICA AL RIBALTAMENTO

Yiav = 0.9 Vsfar 1.1



Approccio 1 combinazione 2: Verifica al ribaltamento
VERIFICA AL RIBALTAMENTO (Si utilizzano i coefficienti in colon na EQU Tabella 6.2.1)

Momento stabilizzante:

Metan = Z F oY
vi

Mgpop = (100250 4+ 5250 + 50 1.67 4+ 2.50-1.67+ 100-2.00+ 5200+ 77.26¢-3.51 + 3.86:3.51) 09
+ 2B.20 - 4.00 = 748.22 + 112.80 = 861.02 kNm

Momento ribaltante;

Mstap = Z F *Y;
k1

Myan = (10-3.0045-233410-050 $772-3.02) - 1.1 + 109.06 - 1.72 = 7696 + 187.58 = 26454 kNm
E; = 264.54kNm

R, = 861.02kNm

E:<Rs (Fs= €61.02/ 264.54= 3.25)



CALCOLO CARICO DI ESERCIZIO

Mhnetto = IVlstab' Iv'rib
B/2
M netto
u:
u P e Z
F
V
Mg /
e=B/2-u
Mri ZI:v
M petto
VALLE ZFh MONTE
A
B |
|
2 F,
B'=2u qes =
B'x1




Approccio 1 combinazione 2

verifica del carico limite del complesso terreno - fondazione

VERIFICA DEL CARICO LIMITE DEL COMPLESSO TERRENO -FONDAZIONE
(si utilizza un coeffyr1 = 1.00, tabella 6.5.1).

Calcolo Pressione convenzionale di esercizio:

U= (Mgtap— Mip) 2F, = (861.02-264.54)/ 371.82 =1.63 m

e=B/2-u=2.00-1.63=0.37 m;
B =B-2e=4.00-0.74=326m

Calcolo carico limite;

1 : v
Gim =5 B'Yy Ny i, + gNgi,
N,(29°)  16.34; N,(29°) 1922

g =yD =18-1.00 = 18 kN /m*

4

0.7% T,
i, =1 | =0211
! ‘ %7,

05) h;r )
i, = |1—-——"| =0345
q [ LFy

1 .
Qrim = 53.26 18- 19220211 + 18- 16.34 - 0.345 = 11896 + 101.47 = 220.43 IN /m?

qes< Qim:
F.=220.43/114.05=1.



Problematiche frequenti

Fattori che producono una significativa riduzione del carico limite

/

riduzione del carico limite
per inclinazione del piano campagna

riduzione del carico limite
per inclinazione dei carichj




SE UNA FONDAZIONE SUPERFICIALE NON BASTA

PALI DI FONDAZIONE



MECCANISMO DI TRASFERIMENTO DEL CARICO SUL TERRENO
/

A

/ V’ v’_

—>|
—b|



ESEMPIO DISPOSIZIONE IN PIANTA PER DUE FILE DI PALI

VALLE MONTE




ALTERNATIVA DISPOSIZIONE IN PIANTA PER DUE FILE DPALI (A QUINCONCE)




CARICO DI ESERCIZIO SUI PALI:

carico assiale
Nt = numero di file di pali

iP = interasse tra i pali nella fila

N, =(ZF 2 o)

i 2
nf Z Xi

asse fondazione

2 F
VALLE MONTE
— X2
|
X > (O 0 x<0
PALI FILA 1 PALI FILA 2




CARICO DI ESERCIZIO SUI PALI
carico trasversale

Distribuzione delle forze orizzontali sui pal

ipotesi di platea rigida e pali aventi stessa Bgich

Z Fh' iP







CARICO LIMITE
Formule statiche

| 2 L
f Qi =P+S=%p+nd]s-dz
0

Suddivisione convenzionale tra P ed S




RESISTENZA ALLA PUNTA
Qp = qp Ap

2
Ap = Area della sezione trasversale del palo=1tD /4

d, =cN.+q N,

Vale sempre: Nc = (Ng-1)cot (@

(si trascura il contributo di Ny)



TEORIE

TERZAGHI

MEYEROHF

JANBU

BEREZANTZEV

VESIC









[-..]q = 3 [[Eﬂ i q&-]tan 1i] tanz[% . g][£?5|n¢}r[3|fl+slnm:]

4 - Eiﬂcﬁ =4H

75-150
50-75

|  Terans | @000 L @@ |
| Argilla 150-250




Determinazione della portata unitaria alla punta qIO

Indice di rigidezza I, = G’/(c’+qtan @)
Indice di rigidezza ridotto I, = 1./(1 + Al)
A = deformazione volumetrica alla rottura

q=(0,/+0,+05")/3=(1+2K,)o’,/3



ESPRESSIONE DI N, ed N, (condizioni non drenate)

N.=4In(lzg + 1)/3 + W2 +1



Espressione di q,;:
Condizioni drenate : ¢'N_ +qN,

Condizioni non drenate : q =9¢c, + YL



RESISTENZA LATERALE

e / WL
dz TS‘ ‘ S
D
Dall’ |nf|n|te5|mo ......................... al flnlto

R = jr 7Ddz - Zr DAz —ii)ZT v



RESISTENZA LATERALE :
CONDIZIONI NON DRENATE: si utilizza per pali in argilla a breve termine

R =7DY 1.4

CONDIZIONI NON DRENATE: 1, = ac

u

Metodo o



CARICO LIMITE

Formule statiche: resistenza laterale (U)

s =oc,

Tipo di palo Cyina [KPa] o

c, < 25 1.0
Battuto 25<¢, <70 1-0.011(c, —25)
c, = 70 0.5
c, < 25 0.7

Trivellato 25<¢, <70 0.7-0.008(c, — 25)
c, > 70 0.35




RESISTENZA LATERALE :
CONDIZIONI DRENATE : si usa per le sabbie o per le argille a lungo termine

R =7DY 1.4

CONDIZIONI DRENATE: 1. =0\, tan @

o, =ky,0d,
1. = ky,0, tan ¢=(1-sen@)tan@a’,

T, = Bo,
(Metodo f3)



(b) Con riferimento alle procedure analitiche che prevedano 1'utilizzo dei parametri geotecnici o
dei risultati di prove in sito, il valore caratteristico della resistenza Rk (o0 Ryy) ¢ dato dal minore
dei valori ottenuti applicando alle resistenze calcolate Rcca (Rica) 1 fattori di correlazione &
riportati nella Tab. 6.4.IV., in funzione del numero n di verticali di indagine:

Rc_‘k=Min{( “’g) %} (6.2.10)

R,; = Min {(R““‘)Ma (Ruoi)y } (6.2.11)

& &

Tabella 6.4.IV — Fattori di coivelazione & per la determinazione della vesistenza caratteristica in funzione del numero
di verticali indagate.

TP Y D N G Y
[ |
I 0 B B T B

Nell’ambito dello stesso sistema di fondazione, il numero di verticali d’indagine da considerare
per la scelta dei coefficienti § in Tab. 6.4.IV deve corrispondere al numero di verticali lungo le
quali la singola indagine (sondaggio con prelievo di campioni indisturbati, prove
penetrometriche, ecc.) sia stata spinta ad una profondita superiore alla lunghezza dei pali, in
grado di consentire una completa identificazione del modello geotecnico di sottosuolo.




DETERMINAZIONE DEL CARICO AMMISSIBILE PER | PALI DI FONDAZIONE

Tabella 6.4.11 — Cogfficienti parziali ¥y da applicare alle resistenze carattevistiche.

Fesistenza Simbolo Pali infiss1 Pali trivellati Pali ad elica continua
il (R1) (R2) (E3) (R1) (R2) B3 (R1) (B.2) (B.3)
Baze i 1.0 1.43 1.13 1.0 1.7 1.35 1.0 1.6 1.3
Laterale 1n s 1.0 1.43 1.13 1.0 145 5 1.0 1.45 1.15
COMmpressions
Totale - Vi 1.0 1.43 1.13 1.0 1.6 1.30 1.0 1.55 1.25
Laterale in T 1.0 1.6 1,23 1.0 1.6 1.25 1.0 1.6 1,25
trazione

** da applicage alle resistenze caratteristiche dedotte dai risultati di prove di carico di progetto.



PALI SOGGETTI
A FORZE ORIZZONTALI

—>|
—>|



e TIPI DI AZIONI TRASVERSALI (ORIZZONTALI)

= AZIONI STATICHE INDOTTE DA CARICHI TRASMESSI DALLE STRUTTURE

- AZIONI STATICHE PRODOTTE DA TERRENI IN MOVIMENTO
- AZIONI INERZIALI INDOTTE DA UN SISMA E TRASMESSE DALLA STRUTTURA

- AZIONI CINEMATICHE (INDOTTE DAL PASSAGGIO DELLE ONDE SISMICHE)



Azioni sui pali durante un sisma
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ROTTURA PER EFFETTO INERZIALE




ROTTURE PER EFFETTO DELL’AZIONE INERZIALE
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INTERAZIONE CINEMATICA
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TIPI DI ANALISI

ANALISI ELASTICA

ANALISI PLASTICA



PALI SOGGETTI A FORZE ORIZZONTALI

ANALISI ELASTICA
(MODELLO DI WINKLER)



independent
sSprings

pile
segments

Figura 3.1. Modellazione del terreno alla
Winkler (da Fleming et al., 1985)




Interazione palo terreno

Palo inizialmente in un terreno in stato a riposo....




Stato a riposo: simmetria di carico: p (netto) =0

z
<Y() }

> < Sey =0: stato a riposo
- > —
—’ 4—
— — P =P
_ — O
- > —

— . —

sezione trasversale a profondita z dal p.c.



Mettiamo un forza orizzontale alla testa del palo

Y




Ad una profondita z ....

Y

TYVYYYYY




Nascita di un tensioni orizzontali “nette” alla generica profondita z ...

Y

Oh (nette)— D

—

da WINKLER: o, = - K.y(z)



... @ di un carico netto orizzontale distribuito sul palo alle varie
profondita z...

(@) i

p(2) = -K Y(z

E=KD



Ho

y(2)
Ely(z)=-E

(2) =-§ y(@)
P



ANALISI ELASTICA ALLA WINKLER
Ely" =p
p=-EyY

EIyIV T Esy = O

y(z) =e “(c,sinaz+c, cosaz) + e¥(c,sinaz + c, cosqaz)

=4 =

4E|

In B: M=MO, T =TO
INC:M=0,T=0
Questo permette di determinarecl,c2,c3ec4



TERRENO

k. espressoin [kN/m’| frai3ei6[m]

Ghidia sabbiosa densa

220000 +400000

Sabbia grossa mediamente densa

157000 +300000

Sabbia media

110000+ 230000

Sabbia fine, e sabbiad limosa fine

30000200000

Argilla dura umida

60000220000

Argilla dura satura

30000110000

Argilla media umida

39000140000

Argilla media satura

10000 +80000

Argilla soffice

200040000




y (m)
0,0000 0,0001 0,0002 0,0003 0,0004 0,0005 0,0008 0,0007 0,0008 0,0009 0,0010

——palo libero di ruotare
—&—palo impedito di ruotare




——nalo libero di ruotare

—=—pnale impedito di rustare




e CASO DI TERRENI ETEROGENEI



Risoluzione numerica alle differenze finite
Ely" =p
p=-Eyy
Ely,, +Ey=0

o2
o3
SN
L %v:ks':’
i/
ofi+1
.
+ N



METODO DELLE DIFFERENZE FINITE

DIFFERENZE CENTRALI

fio | fig fi 1 fiex | fiv2
2 OF ' (x;) 1 1
! () 1 | 2| 1
230 ()| 1 | 2 2
MXOV(x) 1| 4| 6| -4
£ (x) ==

| — fi—l+ fi+1
fo6)=—0
f,—-20f  +f
.I:II —_i-1 i+1 [1<HL
(%) v
il (Xo) - fi—2 +21 fi—l — 21 fi+1 T fi+2

2 [AX®
f —4lf +6[f—-4[f_ +f

Ax*



Al generico nodo i (vengono coinvolti anche i nodi sopra (2) e sotto (2))

AELI4 [6yi - 4yi—1 — 4yi+1 Y., t yi+2] T Esyi =0

Per palo incastrato: Y, -y
nel nodo 1: ¢:OAW:O
(rotazione nulla)

e

T = HO ; segue che al nodo 1:

El {_ 2H AL

AL + 6y1 - 8y2 + 2y3:| + Esyl =0

Alnodon: M=0,T=0

Si ottiene un sistema di n equazioni in n incognite



Alla punta (nodo n) I'equazione

El
AL4 [6y| — 4yi—l — 4yi+1 + yi—2 + yi+2] + Esyl = O
Si particolarizza ( essendo Taglio T =0 e Momento M =0) in
El

AL4 [2yn—2 + 2yn - 4yn—1] t Esyn = O

Si ottiene un sistema lineare di n equazioni nelle incognitey



ET
S0y =4y = + Y+ e [+ En =0

4
ES.ﬂL

El

—

B
B
|
B
B
B
B
|
B
B



ANALISI PLASTICA
Ovvero

QUAL E’ LA FORZA ULTIMA DI COLLASSO?



ANALISI DI BROMS (1964)

PALI IN TERRENI COESIVI:

PALI LIBERI IN TESTA: CORTI, LUNGHI
PALI INCASTRATI: CORTI, INTERMEDI, LUNGHI

PALI IN TERRENI INCOERENTI:

PALI LIBERI IN TESTA: CORTI, LUNGHI
PALI INCASTRATI: CORTI, INTERMEDI, LUNGHI



risultante p
o —————

Fig. 13.20. Interazione palo-terreno

Figura 3.1: Interazione palo-terreno




v <)
w“'

Figura 3.2: Comportamento rigido plastico del palo e del terreno




ErE— YT

3kpydl

terreni coesivi lerrent incoerenti

Figura 3.3: Resistenza limite del terreno




TERREND IN CONDIZION!
DI EQUILIBRIO PLASTICO

CENTRO D1 ROTAZIONE

> il
CERNIERA
PLASTICA

a) PALO FLESSIBILE b) PALO RIGIDO




rotation

L




TIPOLOGIE VARIE VALUTATE DA BROMS (1964)

PALI LIBERI IN TESTA
* Palo libero corto in terreno coesivo
 Palo libero lungo in terreno coesivo
 Palo libero corto in terreno incoerente
e Palo libero lungo in terreno incoerente

PALI INCASTRATI IN TESTA
e Palo incastrato corto in terreno coesivo
 Palo intermedio in terreno coesivo
e Paloincastrato lungo in terreno coesivo
e Palo incastrato corto in terreno incoerente
 Paloincastrato intermedio in terreno incoerente
 Paloincastrato lungo in terreno incoerente



ESEMPIO:
PALO LIBERO IN TESTA
IN TERRENO COESIVO



cerniera
plastica

Fali liberi di ruotare in testa, terreni coesivi. a) palo corto; b))




_ A
-0

L'equazione di equilibrio dell'intero palo attorno al punto di massimo mo-
mento diviene

f 32)

er

Ek:ud% = Hle+ 150+ f) - deud (3.3)

51 ha inoltre

L=15d+f+g (3.4)




TIPICA SOLUZIONE ADIMENSIONALIZZATA

PALO CORTO LIBERO IN TESTA
IN TERRENO COESIVO

H - L 2 L., e, Le o
— =-Hl5+-+—)+ U\':' A=+ 4= +4=-+06-+45 (35]
i il il i !I i !I i !I i

i

FoT
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ALLO STESSO MODO E’ POSSIBILE
CALCOLARE

HIim
PER UN CASO QUALUNQUE TRA QUELLI
ESPOSTI



Una limitazione della teoria di Broms..

SCHEMA SECONDO BROMS PER PALI CORTI LIBERI IN TESTIN TERRENI INCOERENTI

Ho

<

3)K, DL



SCHEMA PIU” REALISTICO




Confronto tra la soluzione di
Broms (1964) e Motta (2013)




PALI SOGGETTI A FORZE ORIZZONTALI:
EFFETTO DI GRUPPO



Figura 2.32. Rappresentazione schematica
della sovrapposizione delle aree di resistenza
del terreno in un gruppo soggetto ad azioni
orizzontali (da Rollins et al., 1998),




IL CARICO (DISTRIBUITO) LIMITE ORIZZONTALE E’ UN’ALIQUOTA
DI QUELLO DEL PALO SINGOLO

Pali soggetti ad Azione Orizzontale:
Modellazione del Comportamento dei Gruppi di Pali

=== p(2) = PHP(D) 0 i

=
=
——
| ==
=
I~
a
.
o
)
=
—
-~
a
o)
o

y(z)
Spostamento orizzontale

EFFETTI DI INTERAZIONE TRA PALI




L'EFFETTO “SFUMA” AL CRESCERE DELL'INTERASSE

Pali soggetti ad Azione Orizzontale:
Modellazione del Comportamento dei Gruppi di Pali

Spaziatura pali [m]




PALI SOGGETI A FORZE ORIZZONTALI:
EFFETTO DI
INTERAZIONE CINEMATICA



PALI SOGGETTI A FORZE ORIZZONTALI: INTERAZIONE CINEMATICA

Interazione cinematica terreno-fondazione-struttura

La presenza della struttura (in particolare, dei pali)

modifica |'azione sismica trasmessa all’edificio

"interazione

cinematica" =

Moto trasmesso interazione tra

all’edificio palo e terreno

/ MA/MW/W ot
T T ——— Y free-field

deformata .
'] | |J'I|l. II

A

deformata f.f. delterreno

Moto al
bedrock



Interazione sismica terreno-struttura (SSSI)

Potenziali effetti dell’ Interazione cinematica

Danni osservati nei pali di fondazione
a notevoli profondita
(tali da far escludere l'effetto
dell'interazione inerziale)

Momenti flettenti elevati
in corrispondenza di
forti discontinuita meccaniche
(contrasti di rigidezza) dei terreni
lungo il fusto del palo
(anche in assenza di sovrastruttura)




ROTTURA PER EFFETTO DI INTERAZIONE CINEMATICA




e T

ncuit, =2, pshy Vg eV, rispettivamente, |a velocita delle onde di taglio nei due strati; E, @
modulo di nigidezza dello strato superiore di terreno.




Interazione cinematica (Gazetas et al., 1997)
Studio parametrico

g 1.30 0.7 03 - 125
M —27107E3|(L) [ Ee] (Ve {i
- “lg)\d) \E ) \v,) L




Interazione sismica terreno-struttura (SSSI)

Metodi di analisi per lo studio dell'interazione cinematica
(BDWF)

Seismic free-field motion Seismic_ Ei.l*.’ motion, Y(z)

Ii'i'o'ol

1 Vertical shear waves




MODELILO D]

Valutazione della Risposta del palo

Seismic
free-field
motion Ug(z)

_— T
' o1, Gy, Vvv,ﬂ1
| f
'
[ |
I |

Kx(2)

J cx(2)

) gevml

Seismic

pile

motion Up(2)
-

~
Fh ~ -

i

|

g 2Un(2)
/

/

Pile
Ep, Ip, 0p

1—

c

1

AUSCOILOFSIDI




L’interazione cinematica e particolarmente
significativa dove c’e un repentino cambiamento
delle caratteristiche meccaciche del terreno

(contrasto di rigidezza)



il

il

H. 1:2mt
H,=28mt

H =4dm¢t
H,=26mt

H =6mt
H,=24mr

H =8mt
H,=22mt

H =10mt
H2=20m¢

Momento adimensionalizzato (M(z) E; /p, d’a E,)

Momento adimensionalizzato (M(z) E; /p, d’ A E,)

z/L
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o . . \ . . . . . . 0
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1
Momento adimensionalizzato (M(zY) E; /), d*a E,) Momento adimensionalizzato (M) E; /p, d* A E,)
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* INTERAZIONE CINEMATICA:
* EFFETTI SU UN SUOLO ALLA GIBSON
* ECONFRONTO CON MEZZ0 OMOGENEO



ALTALIST L TUMIERICA; DEPOSITCO ALLA CGIBSOL]

Universita degli Studi di Catania — 29 Marzo 2010

Dottoranda Daniela Ardita



ALTALIST L TUMIERICA; DEPOSITCO ALLA CGIBSOL]

“b = — Glincrescente

—— G =100000 kNm2

Universita degli Studi di Catania — 29 Marzo 2010




DEPOSITO ALLA GIBSON

Il campo degli spostamenti dipende dalla frequenza di input e in particolare viene esaltato dove la
frequenza di input ¢ maggiore;

Il campo dei momenti ¢ particolarmente insidioso nei depositi normalconsolidati;

Il massimo momento di un terreno avente modulo G che varia linearmente con la profondita ¢
maggiore di quello di un terreno omogeneo e lo diventa ancora di piu se nell’analisi si considera la
presenza di una massa in testa al palo (si somma 'interazione inerziale).

Non ¢ necessario invocare la presenza di discontinuita meccaniche per osservare intense
sollecitazioni di flessioni nel palo dovute all’interazione cinematica
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La risposta dipende anche dalla frequenza dominante del moto



FATTORI CHE INFLUENZANO
L’INTERAZIONE CINEMATICA
L’entita dei momenti flettenti dovuti all’interazione cinematica dipende:
1. dal contenuto in frequenza del moto sismico in relazione alla frequenza
naturale del deposito;
2. dal contrasto di rigidezza fra due strati consecutivi di terreno;
3. dalla profondita dell’interfaccia corrispondente al contrasto di rigidezza fra due
strati consecutivi di terreno rispetto alla lunghezza attiva del palo;
4. dalle condizioni di vincolo alla testa dei pali;

5. dalla rigidezza relativa palo-terreno.

(Gazetas e Mylonakis, 1998)



PROGETTAZIONE DI OPERE DI SOSTEGNO IN
TERRA RINFORZATA



TERRA RINFORZATA
UNA “NUOVA” MA “VECCHIA” TIPOLOGIA




ESEMPIO ATTUALE TERRA ARMATA “VERDE”

Hannelll Terratrel

Fannelli Muro Verde

Pannelli TerraArmala




ALTRO ESEMPIO TERRA ARMATA “VERDE” : UN MURO DI
SOSTEGNO IN TERRA




Come la coesione produce resistenza a trazione, allo stesso modo
la capacita di resistere a trazione equivale ad una coesione fittizia

retta inviluppo di rottura di Coulomb

T

stato ammissibile

. W c
|

resistenza a trazione




Una possibile distribuzione della tensione orizzontale

H Oh= Y(1+K,) z K,

\ (A)




Un’altra possibile distribuzione della tensione orizzontale

V[(l"' Kv) KAe' KA] H

v

\ (B)

\
\
\

vy H K,
Oh= yz K +y[(1+K,) K -K,](H-2)




T1PI DI VERIFICHE IN UN MURO IN TERRA ARMATA O RINFORZATA

» — VERIFICHE DI STABILITA’

ipi di verifiche da effettuare

2er il muro in terra rinforzata si dovranno eseglé verifiche dellatabilita interng
> dellastabilita esterna

/erifiche della stabilita interna

1) calcolo e dimensionamento dei rinforzi
) Verifica delle lunghezze di ancoraggio dei riafo

3) Verifica delle lunghezze del risvolto
V[(1+ Kv) KAE_ KA] H

_alcolo e dimensionamento dei rinforzi

_a spinta statica si assume triangolare crescemtdac profondita. L'incremento
spinta sismicadS =S, — S si assume con distribuzione triangolare decresaan
a profondita.

A\d una generica profondiadove € posto il rinforzo iesimo la tensione orizate

/ale allora:
O = 12 Ka + Y [(1+k) Ko K (H-2) H -+
e quindi l'azione di trazione sul generico rinforze: v (B)
T, = ani 4H,

Note le azioni si procede alla scelta del tipaidforzo da'adottar

Deve essere :

fnmo=100 _LTDS
fﬁ:iologico: 1(D I fstotale
fsg'unziori: 1.00

fmbienmi= 1.00-1.10
J=1.C



Un suggerimento: utilizzare la distribuzione “inviluppo”
INVILUPPO A +B

o

Z* = H/2




MURI IN TERRA RINFORZATA CON GEOSINTETICI
VERIFICHE: STABILITA” INTERNA ED ESTERNA

1)tipo di rinforzi
2) lunghezza dei rinforzi
3) lunghezza dei risvolti

TIPO “ WRAP AROUND”
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Ancoraggic

Scivolamentc
SU uUno strato
di armature




Calcolo lunghezza rinforzo: meccanismo di pullout

PULLOUT
Dall’equilibrio nella direzione orizzontale si ha:

T = 20"\,i fpotquimanimite

Da cui:

Lai timite = Ti /2 f500 i L@y
e:

La progetto— 1.20L4i iimite
Dove :

o\i = (1+k,) yz = tensione verticale agente alla quota del rirdorz
fo= coefficiente riduttivo della resistenza di dtiridipendente dal tipo di terreno.

Valori tipici del coefficiente di sfilamento per le geogriglie TENAX e per differenti terreni sono indicati in
tabella 2.

Tipo di terreno foo
Ghiaia 0.90+1.05
Sabbia 0.75+0.95

Limo 0.70+0.90
Argilla 0.60+0.85

Tab. 2: coefficienti di sfilamento (f,)




Meccanismi di direct sliding e
pullout

LAHT

Ty=y h¥ K, /2

Tb:Gh AH



Valori tipici del coefficiente di scivolamento per le geogriglie TENAX e per differenti terreni sono indicati in
tabella 1.

0+1.00

Tab. 1: coefficienti di scivolamento (fys)

Tipo di terreno




La tensione tangenziale di attrito equivalente la si valuta in rapporto a due possibili
cinematismi critici:

* DIRECT SLIDING T,=L *W, *g, *f, *tan(¢)

« PULLOUT T,=2%L *W,*o, * f, *tan(¢)

W, = larghezza del rinforzo;

L, = lunghezza del rinforzo,

0 , = tensione efficace in direzione ortogonale al piano del rinforzo;
f4 = coefficiente di attrito equivalente per scorrimento;

f, = coefficiente di attrito equivalente per sfilamento;

¢ = angolo di atirito interno.




| coefficienti di interazione (. e ) che rientrano nel calcolo delle rispettive
tensioni tangenziali di attrito equivalente sono i seguenti:

=4

* PULLOUT f,=a, *[*ﬂﬂ@}[% *3J$ Ty |41

+ DIRECT SLIDING Jfo=1-0, [l -

{7;, 2% tan(q?ﬁ)

tan(¢) S

o, = frazione solida della superficie della geogriglia;

o, = quota parte della larghezza della gzogriglia capace di mobilitare resistenza passiva;
S = distanza tra gli elementi trasversali capaci di mobilitare resistenza passiva;

5 = spessore degli elementl trasversall;

0, = pressione limite passiva lungo la direzione di sfilamento;

d = angolo di affrito tra parte solida della geoagriglia e terreno.




Valutazione lunghezza ancoraggio

cuneo di rottura st%o /@zza di ancoraggio

Cuneo di rottura dinamico




Individuazione del cuneo di rottura oltre il quale andare a disporre il rinforzo

Infine per determinare I'estensione del cuneo amclwendizioni sismiche si puo,
prima approssimazione, fare riferimento a quanttodeelle norme a proposito de
lunghezza del tratto libero degli ancoraggi (ved¥sime Tecniche DM 14/01/(
pal 7.11.6.4).

Nel caso di strutture ancorate, a1 fina del posizionamento della fondazione dell’ancoraggio si deve
tenere presente che, per effetto del sisma. la potenziale superficie di scorrimento dei cune di spinta
presenta un inclinazione sull orizzontale minore di quella relativa al caso statico. Detta L. la
lunghezza libera dell’ancoraggio in condiziom statiche, la cormspondente lunghezza libera in
condiziom sismuche L, pud essere ottenuta mediante la relazione:

L,=L|1+15 Jm= (7.11.12)

&



Schema per il calcolo della lunghezza del risvolto

AH

AH

7.




Calcolo lunghezza del risvolto

Lunghezza del risvoli

la lunghezza limitd_;inie del generico risvolto pud essere determinata impda

I'equilibrio nella direzione orizzontale:

a*hi ‘AHI = koi fdstqui |:[I'rilim ite
Dove:
Ol = y (2 +AH, [2)K, +Y [(1+K,) Kye K (H-z - 4H; /2)
dvi = y(1+/(v) Z
cioe:

AH

(B)

K. z + 2, +[1+K,)K, —K,] H - zi- 2 AH
2 2 AH

Lri limite = f
Zi d stquk

dove;

d;=tensione efficace verticale alla profondita deymosizionato il risvolto

o* i = tensione orizzontale alla profondith = z+ AH;/2
Kae = coeff. di spinta attiva in condizioni sismiche
Ka = coeff. di spinta attiva in condizioni statiche

AH, = spaziatura dei risvolti

z; = profondita del risvolto

e quindi la lunghezza di progetto del risvolto sara

I—ri progettc — 120LI’I limite




Limitazioni della Teoria di Coulomb :
La superficie di rottura piana va sempre bene?
Alla ricerca di superfici di rottura piu adeguate al problema

SI







SCHEMA DI CALCOLO DEL METODO DEI DUE CUNEI

H H ¢iwz(l+K%2
’ le(qu) JV VT \
Ly
=i
P /\ V = H tand
: S=cL+(N-ul)tap

incognite :N , N , & , H



IMPLEMENTAZIONE DEL METODO DEI DUE CUNEI IN UN CODICE DI CALCOLO

A X

1 LA /)T




Minst. = ZWiXgj +KHY i

K stab. :E SR

Si = Nitg ¢



Determinazione delle azioni normali alla base dei conci (da equazione di
equilibrio nella direzione verticale trascurando le azioni tangenziali di
interfaccia)

X -
Kp W, '
< V<!
E -1 h‘ Wi (1+K,)
-1
\/
v Si
>
N
Sec'eu=0
W @A+K,)-[c, L —ulL tang [sina W (1+K,)

N. =

N. , _
cosa, +sina; tang' cosa; +sina; tang,



DETERMINAZIONE DEL
COEFFICIENTE DI SPINTA ATTIVA




coefficiente di spinta attiva col metodo dei due cunei e con meccanismo di
rottura circolare

0.50 ‘
Metodo dei due cunei 60=0----
o=¢@— - —
0.40 —_
Superficie critica circolare
I I
Angolo della parete 3= 60°
030 —> g P B |
» ~
N - kp=0.10
0.20 ~_ .
N -~
X <
f 1
0.10 =
H (0000000
/B
0.00
20 25 30 35 40

Angolo di resistenza al taglio (gradi)



Perché e quando usare il metodo dei due cunei o il meccanismo di rottura
circolare ?
Confronto sui valori del coefficiente di spinta attiva per due differenti

0.50 meccanismi di rottura ‘

Angolo di resistenza al taglio = 30°

0.40 |

Rottura piana - - - - /
Rottura circolare —— z
0.30 =

0.20 /’ P
[ —
0.10 - H N
/B

0.00 |

Ka
\

K= 0.10

45 60 75 90
Angolo della parete 3 (gradi)



Differenza di valori per 2 differenti azioni di interfaccia

0.50

5=0-- - -
5= ——

Metodo dei due cunei

0.40 —

N o Angolo della parete (3= 60°

0.30 \\ < !
\ > ~ - kh: 010
0.20 RN

0.10 y T~
/B

Ka

0.00

20 25 30 35 40
Angolo di resistenza al taglio (gradi)



Coefficienti di spinta attiva per differenti coefficienti sismici

0.50 \ \

\ Angolo della parete 3 = 45°
|

0.40

2R
6
0.30 N
2, \\\
0.20
;iézy\\\\

0
— T —+
B
)
I

Ka

/%7

"y

0.10 \
l:::::izzzz
0.00 Q
20 25 30 35 40

Angolo di resistenza al taglio (gradi)

Coefficienti di spinta dedotti con il meccanismo della rottura
circolare per differenti valori del cofficiente sismico.



Coefficienti di spinta attiva per differenti coefficienti sismici

0.50 | |
Angolo della parete 3 = 60°
0.40 J
H A
0.30 /B .
RN

Ka

0.10 \

0.00

20 25 30 35 40
Angolo diresistenza al taglio (gradi)

Coefficienti di spinta dedotti con il meccanismo della rottura
circolare per differenti valori del coefficiente sismico.



Coefficienti di spinta attiva per differenti coefficienti sismici

0.60 | |
o Angolo della paretef3 = 75°
0.50 \ T E |
H [
0.40 é&\\\ | ‘B |
0>
x 0.30 /\'/?\\0 \\\\\\Q

/
/

1

0.20 \
=

20 25 30 35
Angolo di resistenza al taglio (gradi)

/

0.10

D

0

Coefficienti di spinta dedotti con il meccanismo della rottura
circolare per differenti valori del cofficiente sismico.



Se si utilizza il coefficiente di spinta
di M-O deve essere:

O = 90°-j /
: /
Si=3T
/-
/




PROGETTO DI OPERE DI SOSTEGNO
FLESSIBILI (PARATIE)



Realizzazione della paratia

prima dello scavo

| complessivamente scarica

stato a ripos stato a riposo




a scavo realizzato ....

azioni di spinta squilibrate




IPOTESI DI PARATIA A MENSOLA : COME DETERMINALE LA PROFONDITA’ DI
INFISSIONE PER GARANTIRE L’EQUILIBRIO?

INTERAZIONE TERRENO-STRUTTURA PER EFFETTO
DELLA ROTAZIONE DELLA PARATIA

14



Interazione terreno-struttura: stati attivi

Stato limite attivo non ancora raggiunto del tutto |

30

LJa

Y2
Stato limite attivo raggiunto

L’entita dello spostamento condiziona il valore della tensione orizzontale



Interazione terreno struttura: stati passivi

y3 y4
Oh
4
3]
*3
<
y

Gli stati limite nel caso passivo vengono raggiunti solo per grandi spostamenti



Semplificazione di calcolo: assunzione di legami rigido plastici

Oh
stato limite passivdegame rigido plastico A

stato limite attivo legame rigido plastico




Paratia a mensola: schema di calcolo con modello rigido plastico

centro di istantanea rotazio




SCHEMA DI CALCOLO DI PARATIA A MENSOLA

regime diu spinta dovuto al solo peso proprio

H
Dl
D P a
, R
YKpD' YR Yay Ka(H + D)
+ —
centro di rotazion

dall'equilibrio alla rotazione attoirno al centriordtazione posto a profoindita D' rispetto al foretavo:

y Kp D3/ 6yR = yayKa(H+ D')3/6 YREYA dipendono dagli approcci utilizzati

:

D p D=120D



SCHEMA DI CALCOLO DI PARATIA ASUPPORTO LIBERO

regime diu spinta dovuto al solo peso proprio

a

prD /yR

Yay Ka(H + D)

dall'equilibrio alla rotazione attoirno al puntoatiplicazione dell'ancoraggio:

(H+D)-hg)

2
2 D+H-Ry)=Ya yKy(H+ D212 (

2
YKp D 2y, e
p R (75 3

YREYA dipendono dagli approcci utilizzati

O



UN ALTRO SCHEMA DI PARATIA VINCOLATA
SCHEMA PARATIA A SUPPORTO FISSO

Schema una volta iperstatico




SCHEMA PARATIA A SUPPORTO FISSO

punto di flesso nella deformata

( curvatura = 0, momento flettente = 0)

w Cerniera

Schema isostatico




Schema di calcolo “ trave equivalente” (BLUM)

SCHEMA PARATIA A SUPPORTO FISSO

| Ra
—> )
H
|
_§>ZC<\> \,/Ka\H+%)
YKpZ ec S
- T
Dl
D' -2
->

YKp D' vyKa(H+D")



PER TROVARE LA VERA PROFONDITA’ DI INFISSIONE:

D=1.20D’



CARICO IN CONDIZIONI SISMICHE



Come calcolare il coefficiente sismico

In mancanza di studi specifici. a, puo essere legata all’accelerazione di picco @y, attesa nel volume
di terreno significativo per I’opera mediante la relazione:

an = JI:']1'.»_-2:"' = U»'B *Omax {71 ]_C}j

dove g & I'accelerazione di gravita. k&, & il coefficiente sismico in direzione orizzontale, o < 1€ un
coefficiente che tiene conto della deformabilita dei terreni interagenti con 'opera e f < 1 & un
coefficiente funzione della capacita dell’opera di subire spostamenti senza cadute di resistenza.

Per le paratie si puo porre a,= 0.

L’accelerazione di picco amax € valutata mediante un’analisi di risposta sismica locale, ovvero come

Omax = _5"('!'5 = -S‘S' S-T'ﬂg {T. 1 1 f 1 Dj

dove Sg & 1l coefficiente che comprende ['effetto dell’amplificazione stratigrafica (S5) e
dell’amplificazione topografica (St). di cui al § 3.2.3.2, ed a, & 1’accelerazione orizzontale massima
attesa su sito di riferimento rigido.

11 valore del coefficiente o puo essere ricavato a partire dall’altezza complessiva H della paratia e
dalla categoria di sottosuolo mediante il diagramma di Figura 7.11.2.

Per la valutazione della spinta nelle condizioni di equilibrio limite passivo deve porsi o= 1.

Il valore del coefficiente B pud essere ricavato dal diagramma di Figura 7.11.3, in funzione del
massimo spostamento #, che 1’opera puo tollerare senza riduzioni di resistenza.

Peru. =0 & [} = 1. Deve comungque risultare:
us = 0,005-H. (7.11.11)
Se 0 < 0.2 deve assumersi ky = 0.2 -amax/g.

Possono inoltre essere trascurati gli effetti inerziali sulle masse che costituiscono la paratia.



softosuolo di tipo A

20 30
H (m)

Figura 7.11.2 — Diagramma per la valutazione del coefficiente di deformabilird o

Us (m)

Figura 7.11.3 — Diagramma per la valutazione del coefficiente di spostamento 3.




Ipotesi pseudo-statica:

Le azioni inerziali sono poste nei baricentri danei di spinta a ttiva e passiva




Possibili azioni di spinta attiva attiva in condizioni sismiche per rotazione
attorno alla base .....

Y [Kag K{ (H + D)

RA

H +|D +

YKq(H + D)



o

AS‘IE

1 - - 9
e (kges —kas) (H+D)

e

[

!

|

SﬂEJ.

1 -
~ Va kas (H+DY

Figura 1: Modello di ealeolo.
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DETERMINAZIONE DELLA PROFONDITA’ D DI INFISSIONE DELLA
PARATIA

_Collasso per rotazione attorno ad un punto dell’opra

(si prende in considerazione il punto di amdione dell’ancoraggio). Cic
deve essere allo stato limite (schema free eappast).

2 _ 2 k .D?

AR E(H +D)—ho}+ya(kaed el ) E(H +D)—ho}——yp = EWH%}
K, —k, )D?

yp(pedz 2s) ED+H—hO}=O

dove :

H = altezza dello scavo

D = profondita di infissione

ho= quota di applicazione dell’ancoraggio dalla sotardel terrapieno
J» = peso dell’'unita di volume del terreno a moniedtiato attivo)

W% = peso dell'unita di volume del terreno a valle §tato passivo)

Si sono trascurate le azioni inerziali della stmate il coefficiente sismico
direzione verticale come, d’altra parte, permedafle Norme Tecniche (D
14.01.08, punto 7.11.6.3.1)

La lunghezzaD dovra essere maggiore di quella che soddisfa lazioei
precedente.



Calcolo Reazione di ancoraggio

zona passiva zona attiva

S, = %y(H+D)Z K,
. RA\=S -3
S = -—yD*K__

2



Un’altra possibile distribuzione delle pressioni di spinta attiva per rotazione
attorno alla sommita .....

RA |
H
D
1 [ yKy(H+D) y[Kae Kd (H+D)/2



Possibili azioni di spinta attiva in condizioni sismiche per rotazione attorno
alla base .....

+

H+D

YKa(H + D)y [Kae Kd (H + D)



Come scegliere il valore della
resistenza passivar....
alcune considerazioni sugli stati
limite di equilibrio plastico....



STATO ATTIVO

MECCANISMO DI ROTTURA PIANO

N

SPIRALE LOGARITMICA




STATO ATTIVO

MECCANISMO DI ROTTURA PIANO

N

3#0

Sa/v

SPIRALE LOGARITMICA




STATO PASSIVO

MECCANISMO DI ROTTURA PIANO

(o%
I
o

S —

i SPIRALE LOGARITMICA




STATO PASSIVO

MECCANISMO DI ROTTURA PIANO

50
s

P

SPIRALE LOGARITMICA

Il coefficiente di spinta passiva calcolato con un meccanismo piano
Quando d e diverso da zero risulta molto maggiore rispetto a quello
calcolato con un meccanismo di spirale logaritrmica
Ne segue he Coulomb e Kapila sono a svantaggio di sicurezza




Soluzione di Kapila

B

cos (p+ 3 -6)
. _ [sin@+d)sinp+e-6) |
cos’ fcosdcosP - 5+ 9){1 \/ cosQ - B - B)cosk - B) }

tanp+ 0+ ¢) +C,
C:4E

Kee =

=)

e = 0—@+tan(

Cae =+/(¢- 0+ ¢)[tan@p— 0 + £) + cotp— 6+ PB)][L+ tan@ + 6 - [ cotlp— 6+ f5)

C,c =1+tan(0 + 8- B)[tanp— 8+ &) + cot(p— 6 + )]



X
K, = COS(E - 9)— sen” @'—sen” (5' - 9) o g’

X (cos O+ Senzqa'—senzé')
con

]+ SEI?I{M} +5+(e—-6)+20

sen@'

4| seno
a—sen | ——

sen qo‘_




SEMPLICE ESEMPIO DI PARATIA A SUPPORTO LIBERO

DETERMINAZIONE DELLA PROFONDITA’ DI INFISSIONE E DEL
DIAGRAMMA DEL MOMENTO FLETTENTE

H=4m ¢ = 30°

+ v=2t/ mc




0.00 — DIAGRAMMI DEL MOMENTO FLETTENTE
PER | DIVERSI APPROCCI
| Al/C1
PARATIA A MENSOLA

2.00 — Al1l/C2
1 A2

4.00 —

z (m)

6.00 —
| D'

8.00 —

10.00 ‘ I ‘ ‘

0.00

10.00 20.0(5\/I (tX m) 30.00 40.00



SEMPLICE ESEMPIO DI PARATIA A MENSOLA

DETERMINAZIONE DELLA PROFONDITA’ DI INFISSIONE E DEL
DIAGRAMMA DEL MOMENTO FLETTENTE

R, | |150
A Ay
H=4m ¢ =30°
t y=2t/ mc
D ? |

PARATIA A SUPPORTO LIBERO



PARATIA A SUPPORTO LIBERO

DIAGRAMMA DEL MOMENTO FLETTENTE

000 PER DIVERSI APPROCCI

Al/C1
Al/C2

2.00 — — A2

Z (m)
4.00 —

6.00 —

-6.00 400 M (tXm)_ o 0.00 2.00



VERIFICA AL SOLLEVAMENTO DEL FONDO SCAVO
(verifica speditiva)

Al Fs= &
- =

instab

2
Fstah = Wl: yfavorevole D/'M()Iume: yfavorevoIeVDD GI% = yfavorevolyl%

" | B 2
Finstah = ysfavorevoé [ﬂ EVWVOlume‘: ysfavorevoéei D/WD l% = ysfavorevote IJ/W l%
-
" | Fs= Fstab = yfavorevolelj/
':‘ D I:instah Y savorevot [ﬂy w
{1 . H
L | =
H +2D




VERIFICA AL SOLLEVAMENTO DEL FONDO SCAVO
(verifica corretta)

pe
D2
H
-1 e . C

Forza instabilizzante (torze di filtrazione
dovute alla componente idrodinamica
della pressione interstiziale):

D

Y e

Forza stabilizzante (peso immerso del —

cuneo di terreno):

‘I;IN,II' — _IJ- .]:] ]:}: ‘ ﬂf{“.

PRESSIONI

| 1 immimﬂ SOVRAP-

(COMPONENTE
IDRODINANICA)



VERIFICA AL SOLLEVAMENTO DEL FONDO SCAVO

Tabella 6.2.1III — Coefficienti parziali sulle azioni per le verifiche nei confionti di stati limite di sollevamento.

CARICHI EFFETTO Coetliciente SOLLEVAMENTO
parziale (UPL)
F (0 ¥e)
) Favorevole 0.9
Permanenti Yol
Sfavorevole 1.1
) o Favorevole 0.0
Permanenti non strutturali Yoo
Sfavorevole 1.5
o Favorevole 0.0
Variabili Yoi
Sfavorevole 1.5

(1) Nel caso in cw 1 carichi permanenti non strutturali (ad es. 1 caricli permanenti portati) siano
compiutamente definiti, s1 potranno adottare gh stessi coefficient1 validi per le azioni permanenti.



Il controllo della stabilita al sifonamento si esegue verificando che il valore di progetto della
pressione interstiziale instabilizzante (1, 4) risulti non superiore al valore di progetto della tensione
totale stabilizzante (Gqw.q), tenendo conto dei coefficienti parziali della Tab. 6.2.IV:

Uinstd < Ostvd (6.2.6)

Tabella 6.2.IV — Coefficient 1 onti di stati limite di sifonamento.

COEFFICIENTE
CARICHI PARZIALE SIFONAMENTO
(HYD)
Permanenti
Permanenti non strutturali
—
arial
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