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S proprio qui sta la differenza tra una teoria speculativa ed una scienza fondata
sull’interpretazione empirica. Quest’ultima non deve invidiare alla speculazione quel
suo privilegio di possedere un fondamento compatto ¢ logicamente ineccepibile, ma
deve tranquillamente accontentarsi dei suoi concetti basici, nebbiosi ¢ appena
immaginabili, sperando di comprenderli meglio nel corso del suo divenire, o se del

caso, tenendosi pronta a sostituirli con altri”

(Sigmund Freud)
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Capitolo 11T
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indice dei vuoti (fig.b e d) calcolati nel corso di una prova di
compressione isotropa su campioni di ghiaia di- Chiba a
differente densita iniziale.
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Fig.7.8 (a-d): Prove triassiali monotoniche sul rockfill Cispiri a. diversa
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Fig.7.14: Curva tensioni-dilatanza della ghla1a d1 Chiba rappresentata con

—  ledeformazionitotalie: plaqh che._

Fig.7.15: Relazione tra angolo d’attrito mobilitato e dilatanza della ghiaia
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Fig.7.19: Estrapolazione delle deformazioni volumetriche di alcune prove
triassiali della ghiaia di Chiba con la procedura descritta nel
paragrafo 7.3.4.

Fig.7.20: Percorsi nel piano e-p’ di alcune prove effettuate sulla ghiaia di
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e e (1993)-5u-un-campione-di- terreno-pili-sciolto.con.la.curva teorica, . ol

ricavata dalla figura precedente.

Fig.7.25: Superfici ad uguale Hy/G. per la ghiaia di Chiba. Per confronto
sono riportate le curve ricavate dalla funzione di snervamento

espressa dalla relazione (3.15) con m=0.T"

Fig.7.26 (a-f): Simulazione dei risultati sperimentali di sei prove triassiali a
diversa o’y su campioni a diverso indice dei vuoti con il modello
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Fig.7.30: Curva tensioni-deformazioni dei rami di scarico e ricarico della
prova cri4. Le variabili di tensione e deformazione in fig.a sono
modificate secondo la relazioni 7.11 (a e b).



Fig.7.31: Algoritmo definito per la simuiazibne dei risultati delle prove
triassiali cicliche effettuate sulla ghiaia di Chiba.

Fig.7.32: Simulazione dei risultati di alcune prove di compressione ciclica
eseguite sulla ghiaia di Chiba con !’algoritmo deﬁmto in Fig.
7.31.







Elenco dei simboli

Cy= parametri della matrice di rigidezza 2.14

D’= de,/de,

D= 1-(de/dey),

dso= diametro corrispondente al 50% di passante nella curva
granuiometrica

dma= diametro massimo det grani

E = coefficiente della relazione 6.7

e= indice det vuoti del terreno

e~ indice dei vuoti iniziale del terreno

e u= indice dei vuoti al termine della prova

E= modulo di rigidezza longitudinale

E= coefficiente della relazione 6.9

E;= parametro del modello ipo-elastico (2.22)

E4s= modulo di rigidezza longitudinale nella direzione inclinata di 45° sulla
verticale

E.q= modulo di rigidezza equivalente del terreno

.....Ep=.moduio.di rigidezza longitudinale.orizzontale.del.terreno. .o

E;=modulo di rigidezza del terreno nella generica direzione
E.~= coefficiente della relazione 2.11

E.= modulo di rigidezza longitudinale iniziale del terreno
E.= o’/e= modulo di rigidezza secante

Ep=do*de=modulodrrigrdezzatangente -

E= modulo di rigidezza longitudinale verticale del terreno

{(c’;, ¥)= funzione che esprime la superficie di snervamento-

F°u= coefficiente deila relazione 6.12

G= seconda costante di Lamé del mezzo continuo elastico equivalente

Gy= modulo di rigidezza trasversale

G° 4= coefTiciente della relazione 6.19

G¢= peso specifico delle particelle di terreno

H=modulo di incrudimento del terreno

I densita relativa del terreno

1= fattore di anisotropia intrinseca

K =coefficiente della relazione 7.6

k= tan(45+¢°/2)

de, Kd;, Kdd= parametri per il controlio delle deformaziont nella cella
triassiale di Napoli

K,, Ki, K4= parametri per il controllo delle tensione deviatorica nella cella
triassiale di Napoli



K~ parametro per il controllo della tensione radiale nella cella triassiale di
Napolt

M (Exs)y= modulo di rigidezza della membrana

m= parametro del modello ipo-elastico (2.22)

M= rapporio tra le tensioni in corrispondenza dello stato critico

mg= esponente della relazione 6.19

M= modulo di rigidezza a deformazione trasversale impedita

M= rapporto ¢/p’ nel punto di massima contrazione

M°=coefficiente della relazione 6.17

My=rapporto q/p’ in condizioni di picco

n = esponente della relazione 6.7

N= coefficiente della relazione 7.9

n= parametro del modello ipo-elastico (2.22)

ngs~ esponente delia relazione 6.17

Ng= coefficiente di crescita del modulo G,

ny= esponente della relazione 6.15

Ny, = esponente della relazione 6.13

n= esponente della relazione 2.11

p’= pressione sferica efficace

pr tensione di rottura delle particelle di terreno
p=dpide, p=8"p/de’,
g= tensione deviatorica

qui— tensione deviatorica al termine della prova

G =3g/de, q=8g/de,

R=c"1/c";

R GV Ry

T= coefficiente della relazione 7.7

u, v, w= spostamento nelle direzioni x, vy, z.

U= dgy/d 6= coefliciente di uniformita del terreno
vp= velocita di propagazione delle onde longitudinali
vs= velocitd di propagazione delle onde distorsionali
w= percentuale di acqua nel terreno

X, Y, Z= forze di massa agenti per unita di volume
o= fattore di anisotropia

¥¢= peso secco per unita di volume del terreno

Yam™ PESO secco per unita di volume deila matrice di terreno
vy deformazione distorsionale

Yo~ deformazione nel punto di inversione del carico
dW= incremento dell’energia di deformazione

¢;= velocita di deformazione



&= 8e,/88, £,= 576,/887

£;= deformazione assiale de] campione

¢’= deformazioni elastiche

&~ deformazione sferica del terreno

e"= deformazioni plastiche

g4~ deformazione deviatorica del terreno

€q_u— deformazione deviatorica al termine della prova

nN=q/p’

k= fattore di incrudimento

A=prima costante di Lamé del mezzo continuo elastico equivalente

Ajjn=0g;/Oepi o

v= coefficiente di Poisson

v45= modulo di rigidezza longitudinale nella direzione inclinata di 45° sulla
verticale _ o |

Vo~ parametro del modello ipo-elastico (2.22)

Van, V= coefficienti di Poisson nelle generiche direzioni

p= densita del mezzo continuo

o= tensioni normali

G LENSIONLAANEZENZIANL. e e
1,= tensione nel punto di inversione del carico

¢’ w= angolo di attrito al termine delia prova

¢’ = angolo di attrito di stato critico

¢’p= angolo di attrito di picco

“h,—coetficiente di affito tra | grani
\Wi= gi-8~ variabile di stato del terreno






1. PREMESSA

1.1 Introduzione

Nel panorama dell’ingegneria civile i terreni a grana grossa costituiscono un
capitolo importante poiché sono materiali facilmente reperibili e dotati di
ottime proprietd meccaniche. I loro impiego nella realizzazione di rilevati
artificiali, che risale ad epoche molto antiche, & divenuto, negli ultimi
decenni, molto piut frequente sia in campi d’applicazione tradizionali, come
le dighe di ritenuta, sia in altri settori delle costruzioni.

I terreni sciolti a grana grossa garantiscono, infatti, con ottime prestazioni le
funzioni statiche dei rilevati; la loro elevata permeabilita semplifica la
soluzione di numerosi problemi nella gestione delle opere; la deformabilita
delle strutture realizzate con questi materiali rispetto a quelle costruite con
conglomerati cementizi consente di ammortizzare cedimenti differenziali

......anche rilevanti;.i.terreni. inolire .si. adattano. modellandosi.al territorio.anche. . .. ... ...

quando questo presenta una morfologia accidentata; infine essi sono
abbastanza facilmente reperibili e, di conseguenza, hanno un costo unitario
relativamente basso rispetto agli altri materiali da costruzione, diventando

sempre pit competitivi con lo sviluppo dei mezzi meccanici per il prelievo,

—iltrasportoed-ilcostipamentoinsito—

Attualmente i terreni sciolti sono preferiti in numerosi casi ai conglomerati
“cementizi ¢ addirithira, negh ultimi anni, sono stati impiegati in opere ad
elevato contenuto tecnologico: per restare nel campo degli sbarramenti
fluviali, sono state realizzate dighe in rockfill con altezze superiori ai 300
metri che rappresentano in assoluto le piu alte opere di sbarramento al
mondo. - ' o

Le analisi propedeutiche all’utilizzo dei terreni a grana grossa, in passato
fondamentalmente empiriche, oggi, grazie ai notevoli € recentl progressi
compiuti dalla ricerca, possono essere condotte in maniera molto piu
puntuale. La disponibilita di codici di calcolo numerico ¢ di potenti
apparecchiature consente, infatti, di organizzare in breve tempo raffinate
procedure di calcolo, capaci di effettuare previsioni molto dettagliate; con
sofisticate strumentazioni di laboratorio ¢ inoltre possibile riprodutre e
analizzare in dettaglio i fenomeni meccanici. L’impiego di queste tecniche
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consente da un lato di ridurre i costi per la realizzazione dei manufati,
utilizzando nel modo migliore i materiali, dall’altro di conoscere con
notevole affidabilita il grado di sicurezza delle opere nei confronti di
possibili situazioni limite.

I’esame delle condizioni tensio-deformative dei terreni sottoposti a
sollecitazione nella realta ha mostrato recentemente la necessita di rivolgere
Pattenzione al comportamento dei terreni a bassi livelli di deformazione. Di
conseguenza un gran numero di tecniche di laboratorio differenti ¢ stato
sviluppato nei laboratori di geotecnica per effettuare misure molto precise di
tensioni ¢ spostamenti con il risultato di una vasta produzione di dati
sperimentali. Questi studi hanno riguardato essenzialmente 1 terreni a
granulometria pit fine come sabbie ed argille, mentre hanno interessato
soltanto in minima parte i materiali a grana grossa. La causa deve molto
probabilmente essere ricercata nelle notevoli difficolta connesse alla
sperimentazione di questi terreni in laboratorio, per i quali sono richieste
apparecchiature di dimensioni non comuni. Questa ricerca si propone di
fornire un contributo sperimentale alta conoscenza delle proprieta dei terreni
a grana grossa a diversi livelli di deformazione.

ricerca sono di seguito presentati alcuni campi d’applicazione dei terreru a
grana grossa esammando la risposta dei terreni alle sollecitazioni.

Fondazioni su ghiaie:

La presenza di terreni ghiaiosi ¢ piuttosto frequente nei depositi alluvionali:
I’azione d’erosione, esercitata dalle acque meteoriche sui versanti montani, e
di trasporto dei materiali alle zone d’accumulo al piede, ha prodotto vaste
aree pianeggianti in cui sono localizzati banchi di terreni ghiaiosi talvolta di
notevole potenza. Aree soggette in epoche remote ad oscillazioni del piano
di campagna, al di sotto del livello medio del mare, sono sovente interessate
da un’alternanza di banchi di terreni a granulometria variabile. A causa di
questi tipi di fenomeni dunque esistono zone molto estese del territorio
caratterizzate dalla presenza di terreni ghiaiosi. Su questt tipi di terreno sono
spesso impostate le fondazioni di opere imponenti.

Un esempio & riportato nella Fig.1.1 in cui & mostrato il ponte che collega
Iisola di Akashi al territoric di Kobe in Giappone. Esso costituisce
attualmente il piti lungo ponte sospeso al mondo: la sua lunghezza totale ¢ di
3910 metri. La localizzazione delle fondazioni in due pile centrali genera

Capitolol.2
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una notevole concentrazione dei carichi. Una delle (la 2p) pile & totalmente
fondata su ghiaia (Akashi group). La dimensione dell’opera testimonia da
un lato la fiducia riposta sulle capacita portanti del materiale di fondazione
dall’altro la complessita richiesta alle analisi in fase di previsione: in questo
caso i terreni sono sottoposti a carichi molto elevati ed il rispetto di
determinati limiti nelle condizioni d’esercizio, sotto 1’azione di sollecitazioni
statiche e dinamiche costituisce una condizione di verifica notevolmente
restrittiva.

Una simulazione del problema per la previsione dei cedimenti € stata
effettuata da Siddiqi (1994). Gli spostamenti rilevati nel terreno al di sotto
della pila 2P sono riportati nelia Fig.1.2(a e b). Al termine della costruzione
del ponte si scaricano sul terreno di fondazione 502400 tonnellate, che
producono una tensione verticale o’,=1000 kPa. La deformazione verticale

calcolata in corrispondenza di questo carico apphcato risulta pari circa a
0.25 %.

Questo risultato mostra 'importante caratteristica dei terreni ghiaiosi‘ di
essere poco deformabili e di garantire, in condizioni di esercizio, il
funzionamento di opere anche particolarmente gravose, senza interventi in

Quest’esperienza mostra, d’altro canto, la necessita di simulare in fase di
previsione la risposta non lineare del terreno a bassi livelli di deformazione.
Per questo scopo occorrono indagini di laboratorio molto accurate e legami
costitutivi piuttosto complessi.

-Dighe diritenuta- - —— S

Una delle pit classiche applicazioni dei terreni a grana grossa ¢
rappresentata dalle dighe di ritenuta. Si tratta di opere dal notevolissimo
impatto ambientale e di notevole incidenza sulla vita delle comunita
ricadenti nella zona d’intervento. Tra le varie tipologie di dighe quelle in
materiali sciolti costituiscono uno dei capitoli piu ricchi d’esempi. La
componente strutturale di queste dighe & realizzata sempre con terreni a
grana grossa, preferibilmente rockfill, . per via della loro capacita di
resistenza e dell’elevata permeabilita. Si tratta di materiali di diversa origine,
costituiti principalmente da ghiaia, dotati di una distribuzione
granulometrica particolarmente eterogenea in grado di conferire, grazie ai
notevoli progressi compiuti dalle tecniche di compattazmne oftime capacita
di resistenza a rottura e di deformabilita degli ammassi.

Capitolol.3
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La modellazione matematica del comportamento delle dighe ¢ necessaria
nefla fase di progettazione, per la scelta delle soluzioni migliori da mettere
in pratica, ¢ nell’esercizio dell’opera, per tenere costaniemente sotto
controllo la stabilita del rilevato. In particolare si definiscono opportune
soglie di guardia, a diversi livelli di rischio, che fanno scattare allarmi in
conseguenza (i anomalie nel comportamento dell’opera. 1 modelli
matematici consentono di definire preventivamente una risposta con cui
confrontare i dati rilevati dai sistemi di monitoraggio. La taratura dei
modelli avviene nelle fasi di costruzione del rilevato e di primo riempimento
dell’invaso.

Una delle opere di sbarramento meglio strumentate ¢ la diga a nucleo
centrale in argilla, realizzata a Beliche in Portogallo. La strumentazione
applicata in diversi punti del corpo diga consente di calcolare lo stato
tensionale e le deformazioni nelle diverse fasi.

Le fig.1.3.(a, b, ¢ e d) mostrano i profili di spostamento verticale misurati
rinfianchi di monte ¢ di valle e "andamento temporale delle quote del
rilevato e dell’invaso (da Pagano, 1996). I profili assestimetrici presentano
un classico andamento parabolico con il massimo degli spostamenti a meta

.circa.dell’altezza . del.. rilevato... Dalle... curve. - &...possibile . risalire.afle.... ... .. ...

deformazioni verticali medie, calcolati all’interno degli strati del rilevato, di
spessore variabile, compresi tra diverse riprese della costruzione. In Tabb.1.1

e LI sono riportati i valori delle deformazioni calcolati dai profili di
spostamento.

Strato | Spessore Event 10 fase di Evert 10 fase di | yen da collasso
| (m) costruzione riempimento (%)
(%) (%)

1 19 2.8 0.2 ' 0.68
2 6 2.8 0.2 1.6
3 7 1.15 ' 1.5 1.7
4 5 0.8 1.9 1.9
5 6 - ' 1.8 1.1

Tab.1.I: Deformazioni rilevate nelle diverse fasi della diga dali’assestimetro
di monte '

Nella fase di costruzione si osservano deformazioni verticai medie
decrescenti dal basso verso l’alto e variabili nell’ordine di poche unita
percentuali. Gli strati superiori risentono, invece, in maggior misura del
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riempimento del serbatoio, deformandosi piu degli strati inferiori. Le due
tabelle mostrano in ogni caso 1'importanza delle deformazioni derivanti dal
collasso avvenuto prima del riempimento finale conseguente ad eventi
piovosi di intensita notevole.

Le deformazioni rilevate nella diga di Beliche sono dello stesso ordine di
grandezza di quelle osservate in opere di sbarramento simili. La figura 1.4.a
riporta le deformazioni medie calcolate per un gran numero di dighe, -
dividendo gli spostamenti massimi misurati per la metd dell’altezza del
rilevato. La figura 1.4.(b e ¢) riporta i limiti superiori ed inferiori delle curve
di spostamento rilevate dal termine della costruzione di dighe a diversa
tipologia costruttiva. Si osservi che le dighe realizzate interamente in rockfill
compattato e rivestite con membrane presentano valori molto bassi delle
deformazioni (<0.30%). | |

In generale dai rsultati esposti. emerge la considerazione che le
deformazioni, indotte nel terreno dal sovraccarico degli strati superiori e
dall’acqua invasata, sono variabili con la tipologia del rilevato. In molti casi
esse sono pari a poche unitd percentuali, in altri sono inferiori a 0.3%. Le

- dighe costruite negli ultimi anni manifestano in generale le deformazioni pid
..contenute in_virtu_delle te cniche di compattazione . impiegate. I casi .. .. ... . _

- esaminati suggeriscono di valutare la risposta dei terreni a grana grossa
impiegati nella realizzazione di opere di sbarramento, esaminando
- attentamente sia le proprieta a piccoli Iivelli di deformazione, sia gli aspem
relativi al comportamento a grandi deformazioni. :

_ Strato. | Spessore |- g yinfasedi- - €. in fase dilg.i da collasso|
(m) costruzione riempimento (%)
| (%) | (o) _ |

1 18 3.0 - | 0.7
2 | 7 | 27 | T o9
3 6 1.3 - 1.1
4 5.5 . 1.7 - - 1.2
5 4.5 - - 1.5

Tab.1.l Deformazioni rilevate nelle diverse fési della diga dall’assestimetro
di valle

Capitolol.5
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F——

Rilevati per trasporti

Nel campo dell’ingegneria dei trasportt si fa notevole ricorso ai terreni a
grana grossa costipati. Accade ad esempio che, per migliorare le
caratteristiche del terreno di fondazione di strade, ferrovie o piste
aeroportuali, si ricorra a rilevati di terreno dotato di buone caratteristiche
meccaniche. Si tratta di opere di modesto valore ingegneristico ma
carafterizzate da volumetrie cospicue. Una prerogativa essenziale dei
materiali ¢, dunque, quella di essere facilmente reperibili e con costi molto
contenuti. Tra 1 materiali piut frequentemente adottati ¢i sono i terreni misti
ad una percentuale variabile di rockfill. In questi casi occorre prevedere la
risposta del terreno sottoposto a sollecitazioni esterne di natura ciclica.
Eccessive deformazioni del terreno costituente i rilevati possono causare
avvallamenti ¢ sconnessioni del piano stradale e, in taluni casi, la rottura
della pavimentazione, Una conoscenza pill approfondita di questi terreni,
dunque, conduce da un lato ad utilizzare meglio il materiale, ad esempio
rendendo idonei all’uso terreni provenienti da cave situate in prossimitd
delle opere, dall’altro a prevedere situazioni a rischio. La Fig.1.5 (Fortunato

—.e-Veiga Pinto,-1998). mostra-le deformazioni medie-calcolate surilevati-— .7

stradali di altezza variabile realizzati in Portogallo con materiale diverso. Si
osserva che, sebbene Pente che gestisce le autostrade portoghesi prescriva
deformazioni inferiori a 0.5 %, le deformazioni medie dei rilevati di terreno
misto a rockfill risultano, nella maggior parte, dei casi maggiori di questo

timite. L uso di solo rockfill nelta realizzazione dei manufatti invece
soddisfa le caratteristiche richieste. [ cedimenti misurati in questi casi
infatti; -su- rilevati- anche -di noetevole - altezza forniscono- valori delle
deformazioni piuttosto contenuti.

In alcuni paesi si adottano frequentemente materiali a grana grossa rinforzati
con fibre sintetiche per la realizzazione di rilevati stradali e ferroviari. E’ il
caso del Giappone dove, a causa della notevolissima intensitd di
urbanizzazione, le aree impegnate dal passaggio delle infrastrutture di
trasporto sono molto costose. Una soluzione estrema nell’uso dei rilevati
artificiali ¢ costituita dall’uso di terreni a grana grossa precompressi
(Tatsuoka et al 1997). In queste strutture, le ghiaic sono attraversate da
griglie di materiale polimerico, ¢ sono precompressi con barre d’acciaio,
correnti per tutta Paltezza del rilevato, pretese alla tensione di poche
tonnellate. La precompressione accentua le gid buone caratteristiche di
deformabilita dei terreni, rendendoli idonei a sopportare elevate tensioni
senza manifestare deformazioni che compromettano la funzionalita del
sistema di trasporti. | |
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1.2 Obiettivi ed inquadramento della ricerca

La ricerca intrapresa alcuni anni orsono presso il Dipartimento di Ingegneria
Geotecnica dell’Universita di Napoli, ha lo scopo di caratterizzare il
comportamento dei terreni a grana grossa e di fornire alcuni strumenti validi
per I'analisi e la previsione di situazioni al finito. Il lavoro condotto dallo
scrivente, che costituisce un capitolo di questa ampia ricerca, ha il duplice
scopo di produrre dati sperimentali affidabili, ricavati sull’elemento di
volume in un ampio intervallo di deformazioni, e di interpretare i risultati di
1solando gli aspetti essénziali del comportamento meccanico dei terreni.

Non solo I'interpretazione dei risultati, ma gia la programmazione
dell’attivita di laboratorio & affrontata orientandosi verso alcuni schemi
concettuali di riferimento. A monte di questo lavoro si & operata la scelta di
schematizzare il terreno come un mezzo continuo omogeneo polifase. Le
deformazioni sono interpretate come somma di componenti elastiche &
plastiche, seguendo alcuni schemi suggeriti dalla letteratura. Uno di questi,
introdotto da Jardine (1992), prevede quattro zone nello spazio delle tensioni

n cul 11 terreno mamfesta deformazmm 1rrever51b1h con modahta dlfferentl

Neﬂ amb1t0 di queste semplificazioni c¢i si propone prmmpalmente di
analizzare la validita di alcuni legami costitutivi La mancanza di
formulazioni ad hoc per i terreni a grana grossa impone di riferirsi alla .
letteratura- sviluppata per le sabbie. Le analogie fra sabbie e gh1a1e

consentono di assimilare dal punto di vista meccanico i due terreni. Le
dlfferenze rappresentate dalla dunensmne dei grani ] daHa d1versa

leCI‘SIta del comportamento meccanico. Nel presente lavoro Ci si propone di
verificare Papplicabilita alle ghiaie dei modelli costitutivi proposti per le
sabbie e di ricavare formulazmm sostltutzve laddove questl dovessero

nvelarsz madatte

Organizzazione della tesi

La struttura della tesi rispecchia il percorso dei tre anni di ricerca. Per le
proprleta a piccoli e medi livelli di deformazione viene presentata dappnma
un’analisi della letteratura; successivamente vengono mostrati 1 nsultatl
della sperimentazione.

Il secondo ed il terzo capitolo sono dedicati all’esposizione dei concetti

" Capitolol.7.
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fondamentali necessari allo studio dell’elemento di volume di terreno
incoerente, nell’ipotesi di assumere questo come un mezzo continuo a
comportamento elasto-plastico. T due capitoli, relativi rispettivamente al
comportamento a piccoli ed a medio-grandi livelli di deformazione, seguono
un preciso ordine. Ad una prima fase in cui si espone una sintesi delle
conoscenze disponibili in letteratura ricavate da osservazioni sperimentali,
segue la formulazione di alcuni modelli matematici in grado di simulare i
fenomeni osservati. Alla base dello studio delle proprieta a piccoli livelli di
deformazione vi ¢ la definizione di una deformazione di soglia, al disoito
della quale 1! terreno ¢ caratterizzato con un comportamento di tipo elastico
lineare. La portata di quest’ipotesi viene discussa ponendo I’accento sulle
capacita aftuali dei sistemi di misura a disposizione nei laboratori.
Nell’esposizione delle proprieta di rigidezza si & tenuto conto dell’influenza
delle diverse componenti, caratteristiche fisiche ¢ variabili di stato, sui
parametri di rigidezza del terreno: dopo aver individuato quelle
maggiormente influenti sono state valutate alcune possibili leggi di
dipendenza ed ¢ stato esposto un modello ipoelastico trasversalmente
isotropo a cmque parametri indipendenti, capace di esprimere i moduli di

. rigidezza ed i.coefficienti-di Poisson nelle. diverse direzioni. per-qualsiasi-- - o o

stato tensionale o stato d’addensamento. Una parte del capitolo ¢ dedicata
all’esposizione delia teoria della propagazione delle onde all’interno di un
mezzo elastico lineare ed isotropo, per il quale ¢ possibile correlare in forma

chiusa la velocita d1 propagazmne delle onde meccaniche ai paramem di
rigtdezza— ' '

1l terzo capitolo espone i caratteri essenziali del comportamento a medi e
grandi - livelli di deformazione partendo dalla verifica sperimentale
dell’lpotem di esistenza dello stato critico, assunta alla base dei modelli
interpretativi. Successivamente si analizzano criticamente, ponendole a
confronto con numerosi risultati sperimentali, alcune correlazioni proposte
dalla letteratura per esprimere Pincrudimento e la dilatanza del terreno in
condizioni di carico monotoniche. In particolare si analizza il carattere
principalmente deviatorico dell’incrudimento dei terreni incoerenti € si
valutano alcune possibili espressioni per le superfici di snervamento.

Per analizzare la risposta dei terreni in condizioni di carico cicliche & stato
definito un algoritmo di validitd generale in grado di esprimere
Pincrudimento cmematlco ¢ di essere adattato alle particolari caratteristiche
del terreno.

Nel quarto e quinto capitolo vengono descritte rispettivamente  le
attrezzature di laboratorio impiegate nel corso della ricerca e le procedure
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sperimentali adottate. Il lavoro svolto nei laboratori di Napoli e Tokyo ha
comportato 1’ utilizzazione di du¢ celle tr13531a11 di grandi dimensioni dotate
di caratteristiche che le rendono uniche nel loro genere.
Nell’apparecchiatura di Tokyo & possibile effettuare indagini molto accurate
a piccoli e medi livelli di deformazione grazie all’elevata risoluzione degli
strumenti di musura. I.’apparecchiatura di Napoli consente, invece, di
effettuare prove fino valori molto elevati delle deformazioni. Entrambe le
apparecchiature sono servocontrollate; il controllo sviluppato per
I’apparecchiatura di Napoli presenta un algoritmo piuttosto articolato basato
oltre che sui valori della funzione errore anche sui valori della sua derivata e
del suo integrale (controllore PID).

Su entrambe le apparecchiature & stata installata una strumentazione per la
misura della velocitd di propagazione di onde longitudinali e trasversali
all’interno dell’elemento di volume, 11 sistema, concepito appositamente per
questa ricerca, prevede una sorgente disposta sulla base inferiore dei

campioni e due ricevitori (geofoni) collocati sulla sommitd.

L’interpretazione dei segnali provenienti dalla sorgente e dal ricevitore e

rdevati da un oscilloscopio in qualsiasi istante nel corso delle prove, ¢ stata

condotta con 1 conoetn d1 dma:mca del. contmuo ~esposti- nel ‘secondo
- _“gcapltolo SPORUP U R

I materiali utilizzati nel corso della sperimentazione sono di diversa
provenienza e sono stati impiegati nella realizzazione di manufatti di diversa
natura. Due ghiaie, una proveniente .dal Giappone (Chiba) ed una

————prevemente—daﬂﬂrentﬁ—sorto state-utitizzate percostruire rilevati-sperimentati-
di terreno rinforzato con materiali sintetici- (geogrid). Il terzo materiale,
—proveniente dall’Honduras; costituisce invece i- rinfianchi di una diga a
- nucleo di argilla per lo sbarramento di un fiume (Nacaome). Aicune
proprieta fisiche caratteristiche dei grani dei terreni provenienti da Trento e
dal Nacaome sono state valutate attraverso prove di laboratorio. All’inizio

- delle campagne -di. prova- sui- terreni-sono - state- condotte - le —-analisi- -

granulometriche e, nel caso del rockfill Nacaome e della ghiaia Trento, &
stata valutata I’influenza del contenuto d’acqua nella preparazione dei
campioni. I campioni sono stati preparati in laboratorio con procedure: di
compattazione differenti per le prove realizzate a Napoli ed a Tokyo. Per
queste ultime si ¢ realizzata una compattazione manuale che ha consentito -
da un lato di giungere a valori particolarmente elevati di densita, dall’altro di
controllare con notevole accuratezza la densitd iniziale dei campioni la cui
influenza sui risultati delle prove costituisce argomento dell’indagine.

Tutte le prove triassiali sono state condotte seguendo percorsi tensionali

Capitolo1.9



Premessa

convenzionali, effettuando inizialmente una compressione isotropa, seguita
da una fase di taglio a tensione di confinamento costante. Durante queste
fasi sono stati effettuati numerosi cicli di scarico e ricarico alternandoli in
maniera differente per le varie prove.

Il sesto capitolo ¢ dedicato all’analisi delle proprieta del terreno a piccoli
livelli di deformazione. Con le misure realizzate con i trasduttori locali di
spostamento sono stati valutati i moduli di Young nella direzione verticale
ed orizzontale ed i coefficienti di Poisson analizzando la loro dipendenza
dalle variabili di stato del terreno.

Attraverso le misure dinamiche effettuate nel corso delle prove sono stati
ricavati i valori det modulo di rigidezza longitudinale verticale e del modulo
di rigidezza distorsionale. La loro variazione con le componenti di tensione
ha consentito di verificare alcune formulazione pubblicate in letteratura.

I risultati ottenuti con l¢ due differenti tecniche di misura nel campo delle
piccole deformazioni sono stati utili per verificare le ipotesi di base di un
modello ipo-elastico trasversalmente isotropo la cui efficacia & stata
analizzata ¢ discussa (Tatsuoka ¢ Kohata 1995).

La contemporaneita in alcune prove delle misure statiche e dinamiche, e la

““ridondaniza déi paramétri calcolati, ha conséntito di valutare le differenze

derivanti dall’uso delle due diverse tecniche. Al termine del capitolé_sono
proposte alcune possibili interpretazioni dei fenomeni che determinano
queste differenze.

Nel—settimo—capitolo—sono—stati—interpretatt—i—risultati—relativi—al
comportamento a medi e grandi livelli di deformazione, valutando
Uefficacia di alcuni strumenti analitici introdotti in precedenza. Le
informazioni ottenute nel capitolo relativo alle piccole deformazioni hanno
consentito di isolare le componenti elastiche dalle deformazioni totali ¢ di
svolgere 'analisi del terreno a livelli medi di deformazione sulle sole
componenti plastiche. Dopo aver calcolato i parametri che definiscono la
posizione del luogo di stato critico € stata introdotta una variabile di stato
che esprime, allo stesso tempo, il livello tensionale e lo stato di
addensamento del terreno. Si & mostrato, infatti, che questi aspetti
influiscono su due importanti proprieta meccaniche: I’angolo d’attrito in
condizione di picco ¢ quello nella condizione di massima contrazione.

L’incrudimento del terreno ¢ stato studiato separando le diverse cause di
non linearita della risposta tensio-deformativa del terreno: non linearitd
dovuta alla variazione dei moduli con le tensioni, simulata attraverso il
modello ipo-elastico introdotto in precedenza; non linearita legata alle
deformazioni di taglio. In particolare il modulo di rigidezza distorsionale &

Capitolel . 10
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stato espresso come prodofto del modulo elastico e di una variabile
adimensionale che rappresenta I'aliquota di resistenza mobilitata. Per
rendere la formulazione della legge di incrudimento indipendente
dall’origine delle deformazioni le rigidezze sono state espresse in termini di
moduli tangenti. Questa formulazione si & dimostrata efficace per esprimere
con un’unica legge i risultati delle prove monotoniche, condotte a diversi
valori della tensione di confinamento e della densité iniziale. Tra I’altro, &

stato possibile derivare una ipotesi per la forma delle superfici - di

snervamento. L’analisi della dilatanza dei terreni, condotta anche con
considerazioni di natura energetica, ha contribuito infine ad interpretare il
comportamento dei terreni ¢ ad individuarne gli aspetti prineipali.

Attraverso le relazioni verificate sperimentalmente & stato formulato un
modello in grado di simulare gli aspetti principali del comportamento
meccanico dei terreni. In particolare esso e stato adoperato per simulare le

Curve g-gq € le curve g,-g; nelle diverse prove monotoniche fino alla

resistenza di picco.

Nel corso delle prove sono stati effettuati percorsi di carico ciclico, talora’

molto complessi, che sono stati interpretati utilizzando I"algoritmo di Bardet

introdotto nel capitolo dedicato all’analisi della lett_eratura, combinato a

+o o leggi-div incrudimento  ricavate sperimentalmente. Anche per le  prove
cicliche, come per quelle monotoniche, lo studio della dilatanza ha
consentito di ricavare alcune considerazioni sul comportamento del terreno.

Nel capitolo ottavo si traggono le conclusioni del lavoro svolto, e si

propongono spunti perlo-sviluppe-di-ricerehe-suceessive:

Capitolol.11
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della diga di Beliche (fig.a) ¢ andamenti temporali delle quote del
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Fig.1.6: Definizione dei domini del piano triassiale in cui il terreno
manifesta differente comportamento meccanico: elastico lineare
(zona I); elasto-plastico reversibile (zona II); elasto-plastico
irreversibile (zona III); incrudente (BS) (da Jardine, 1992).






2. COMPORTAMENTO A lPICCOLI LIVELLI DI
DEFORMAZIONE: ANALISI DELLA LETTERATURA

2.1 Introduzione

Le deformazioni indotte nei materiali granulari dall’azione di carichi esterni
sono causate principalmente dai cinematismi, traslazioni e rotazioni, che si
generano ai contatti tra le particelle. Generalmente i modelli costitutivi,
sviluppati a partire dai risultati di prove di laboratorio, cercano di simulare il
comportamento dei terreni fino alla rottura, che solitamente avviene a grandi
livelli di deformazione. Numerose analisi sperimentali condotte in sito su
manufatti (Burland, 1989; Tatsuoka & Kohata; 1995) hanno invece
mostrato che le deformazioni indotte nel terreno dalla realizzazione di
manufatti sono generalmente molto lontane da questa condizione.

Ci6 ha portato negli ultimi anni all’organizzazione di numerose campagne

-~-di ricerca-con-lo-scopo- di comprendere i- meccanismi-del comportamento-dei--- - - =

terreni a bassi livelli di deformazione. In questo studi sono state introdotte
nuove tecnologie, capaci di misure molto accurate, che hanno avuto il
risultato di evidenziare, a livelli di deformazione molto bassi, I’assenza di
fenomeni dissipativi e di mettere in evidenza una risposta del terreno di tipo

Tineare, ben inferpretabile con un semplice modello elastico. 1] passaggio dal
comportamento elastico lineare a quello incrudente, con sviluppo di
deformazioni irreversibili, ¢ determinato dal raggiungimento di una
deformazione di soglia che, per i materiali granulari & individuata
nell’ordine di 107% (Lo Presti, 1995; Tatsuoka et al. 1997). Occorre
tattavia evidenziare che questo valore &, in molti casi, simile al limite
inferiore che gli strumenti impiegati per la misura delle deformazioni sono
in grado di rilevare. A questo proposito, recentemente, Jovicic ¢ Coop
(1997) hanno presentato una serie di risultati ottenuti da prove triassiali su
sabbia, in cui le deformazioni assiali sono lette da LVDT di piccola
dimensione posti direttamente sulla superficie laterale dei campioni. La
risoluzione di questi strumenti, inferiore a 10™*% (Cuccovillo e Coop, 1997),
ha consentito di osservare, contrariamente a quanto si ritiene comunemente,
una variabilita dei moduli di rigidezza anche per deformazioni inferiori a
10°%.

In Fig.2.1 ¢ mostrato ad esempio un risultato ottenuto nel corso della
sperimentazione effettuata. La variazione dei moduli di rigidezza



Comportamento a piccoli livelli di deformazione

(En=do’./de,) e secante (Eqc=0"+/S,) nel corso di una prova triassiale sulla
ghiaia di Chiba al crescere del logaritmo della deformazione assiale ¢ stata
valutata, grazie all’elevata accuratezza degli strumenti impiegati (di cui si
discutera diffusamente nel capitolo IV) sin da tivelli di deformazione molto
bassi. Anche se nella prima fase della prova (g, < 3x10"%), i dati sono
piuttosto dispersi & possibile osservare la coincidenza iniziale dei valori di
E.. € Eu, Entrambi diminuiscono sin dai primissimi punti all’aumentare
delle deformazioni ¢ non sembra possibile considerare, per deformazioni
inferiori a 10-°%, una risposta tensio-deformativa di tipo lineare.
E noto peraltro che le metodologie dinamiche forniscono valori dei moduli
di rigidezza iniziale generalmente pitt elevati di quelli osservati in
laboratorio con 1’impiego di sofisticate apparecchiature per la misura deile
piccole deformazioni. Nella Fig.2.1 si osserva che il comportamento del
terreno € in realtd non lineare gia per deformazioni inferiori a 107 %. I
moduli di rigidezza equivalente del terreno, calcolati seguendo le procedure
suggerite dalla letteratura (es. Tatsuoka e Shibuya, 1992), basate
sull’applicazione di cicli di scarico ¢ ricarico tensionale con semiampiezza
~ di deformazione Ag=10" *%, SOno spesso inferiori ai valori iniziali in quanto

la soglia di deformazione élast’lca se esiste, non ¢ attualmente misurabile in ™~

laboratorio.

A questo proposito, la teoria formulata da Hertz e riportata da Mindhn

(1949) afferma che non possono esistere deformazioni tangenziali
____puramente elastiche al contatto tra due particelle, poich¢ uno scorrimento tra

i grani & inevitabile anche per effetto di tensioni tangenziali infinitesime.

Avendo dunque ben presenti i limiti dell’approccio ¢ considerando i fini
pratici della ricerca, si fa in seguito riferimento alla definizione di piccoli
livelli di deformazione data dalla letteratura. Per i terreni Hattati in questo
lavoro, quindi si assumera come soglia lineare il valore di 10’ 3%. Questo
valore fornisce un criterio di analisi e non un reale valore di soglia per il
verificarsi di deformazioni irreversibili. Pertanto le proprieta di rigidezza dei
terreni ricavate per livelli di deformazione pilt bassi, sono chiamate “quasi-
elastiche”.

In questo capitolo si riportano i principali risultati degli studi sperimentali e
teorici sul comportamento dei terreni a piccoli livelli di deformazione; questi
saranno utilizzati pitt avanti nella tesi per Iinterpretazione dei risultati
ottenuti nell’ambito della ricerca condotta.

Capitolo I1.2
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2.2 Teoria della propagazione delle onde in un mezzo continuo

In passato si & per lungo tempo ritenuto che le proprieta dei terreni in campo
statico ¢ dinamico fossero concettualmente diverse. Oggi questa barriera
ideologica pud dirsi abbattuta, in quanto le differenze che emergono tra i
valori dei paramem rilevati con le due tecniche sono spiegati in termini di
percorsi di carico e livelli di deformazione. Pertanto le misure dinamiche
rappresentano uno strumento ampiamente utilizzato nella meccanica dei
terreni in virtu di alcuni vantaggi che derivano dal loro impiego. Numerose
ricerche sperimentali, condotte in sito ed in laboratorio, sono state basate su
queste misure per lo studio delle proprieta a bassi livelli di deformazione dei
terreni (es. Roesler, 1979; Stokoe et al. 1995, Brignoli et al., 1986). La
teoria su cui poggiano queste misure ha origini antiche. |

Nel 1822, Cauchy sviluppd quella che & nota oggi come la’ teoria
matematica dell’elasticita. Essa & basata sulle seguenti equazioni
dell’equilibrio dinamico: . "

X + p—= = + =
; A e Bz .
8%y ¢cr, O0Co, ©r7,_ (2.1
Y + p—s5= ——+ : .
ot g x d y 0 z
P S 8tw g 7, 0t, &o,
+ p — = = + - R z
c t° 0 X c y ¢ z

- wv e w sono le-componenti dello spostamento nelle tre direzioni x;y,e z:
X,Y e Z rappresentano le forze agenti sull’uniid di volume.

Combinando le 2.1 con le relazioni di equilibrio alla rotazione :
,T.\W': Tvz: Tx : (22)

¢ con le relazioni mverse di Navier per un mezzo elastico Imeare ed
isotropo: :

[Ac'. | [A+2G A A 0 0 07 e,]
Ac’, A A+2G A 0 0 0 »

Ac’, _ A A A+2G 0 0 0] &. (2.3)
At 0 0 0 G 0 0y,

At 0 0 0 G 0|7,

Az, | | 0 0 0 60 0 Gy

' Capitolo I3
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& possibile calcolare I'integrale generale delle equazioni 2.1 attraverso le:

paf=(A+2G) L+ GV'iu
p87:=:0\+-26)a€p+<372v (2.4)
Jt oy

Le costanti di Lamé A e G possono essere espresse attraverso il modulo di
Young ed il coefficiente di Poisson del terreno:

. Ev .
(1 +vY1-2v) (2.5)
£

21+ v)

A

i

g, = &ste,te, rappresenta la deformazione volumetrica dell’elemento di
volume. E importante notare che A+2G rappresenta il modulo di rigidezza
confinata del terreno e coincide nella direzione verticale con il modulo

edometrico

o horalie\oh

Se si calcola la derivata di ognuna delle 2.4 secondo il proprio asse di
riferimento € sommando membro a membro 1 tre termini si ottiene:
8¢ (2.6)

Cfr o (A +2G)V°
—r + g
P 8t £

La 2.6 rappresenta 'equazione di un onda di compressione che st propaga
all’interno del volume di terreno con velocita [(A—f~2G)/p]°'5 (Fig. 2.2.a).

Se invece si pone €,=0 nelle 2.4 si ottengono tre equazioni in cui compaiono
indipendenti 1 singoli spostamenti:

2

p zrf = GV *u
2

o é;t;’: GV v (2.7.2)
2

p aﬁr‘j = GV *w

Capitolo [1.4
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Derivando a variabili incrociate (ad es. la prima rispetto ad y e la seconda
rispetto ad x) e sommando membro a membro si pud scrivere:

%y 4 2
N rEl SOV
azy-v: 2

oy,

Le 2.7.b costituiscono le equazioni di onde distorsionali che si propagano
nel terreno con velocita V= (G/p)'? (Fig.2.2.b).

Le onde di compressione si propagano all’interno del volume di terreno con
velocita maggiore rispetto alle onde distorsionali. Per questo motivo esse
sono chiamate anche onde P (Primae) mentre le onde distorsionali sono
chiamate onde S (Secundae).

2.3 Analisi dei parametri di rigidezza del terreno

‘Il pit semplice modello costitutivo del terreno a piccoli hvelh di

~deformazione € quello elastico lineare isofropo a due parametri costanti (ad
esempio il modulo di Young E ed il coefficiente di Poisson v):

E = [d" i ] ., (2.8.2)
\ dg,ff / do' y=do 'y =0
V’ _ [ de ,
Ty ) tor oran oo 2.85)

La non linearita delle curve tensioni-deformazioni ¢ spesso usata come
criterioc guida per valutare Dinsorgere di deformazioni irreversibili
all’interno dei terreni. Occorre evidenziare tuttavia che, in alcuni casi,
questa regola non ¢ applicabile. Un esempio ¢ fornito dal risultato di una
prova friassiale condotta nel corso di questa sperinientazion_e sulla ghiaia di

Capitolo I1.5
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Chiba (Fig.2.3). Dopo una fase iniziale in cui la prova mostra un andamento
lineare si osserva un incremento del modulo di rigidezza tangente per valori
delle deformazioni distorsionali compresi nell’mtervallo £.~0.1+0.3%.
Accanto al decadimento delle rigidezze, legato allo sviluppo di deformazioni
irreversibili, si & manifestato nel corso della prova un incremento dei valori
dei moduli a causa dali’aumento delle tensioni agenti sul terreno. Come
mostrato dalla figura, gli effetfi di questi due fenomeni, discordi tra loro,
possono mascherarsi producendo un tratto iniziale di curva lineare ma con
deformazioni non reversibili (Tatsuoka et al., 1997).

Una procedura molto diffusa per valutare i parametri di rigidezza del terreno
a bassi livelli di deformazione & presentata da Tatsuoka ¢ Shibuya, (1992).
Essa prevede che siano effettuati piccoli cicli di scarico e ricarico ad
opportuni intervalli nel corso della prova. Il modulo equivalente, ottenuto
dal rapporto degli incrementi di tensione e di deformazione, costituisce una
stima dei parametri quasi elastici del terreno e consente di valutare la
componente reversibile delle deformazioni.

La rappresentazione del terreno attraverso il mezzo elastico lineare isotropo
non tiene conto di alcuni aspetti essenziali del terreno che la

““sperimentazione condotta’ negli “ultimi “anni “ha “messo in evidenzal T

Assumendo che i moduli di rigidezza inizialt in un generico istante non
dipendano dagli incrementi delle tensioni ma solo dalle caratteristiche
intrinseche del terreno e dalle variabili di stato si pud scrivere, in forma
_generale:

E=f(C,0", 8 H,Sse, S t, £, T) 2.9)

in cui: C = caratteristiche dei grani del terreno ( forma, dimensione,
composizione mineralogica, granulometria)
o ’= stato tensionale effettivo corrente
g = stato deformativo
H = storia tensionale
¢ = indice dei vuoti
Ss = struttura del terreno
S, = grado di saturazione
t = effetti del tempo
f = velocita dell’applicazione dei carichi
T = temperatura del terreno

Non tutti gli aspetti sopra elencati sono stati indagati nel corso di questa
ricerca. Tra quelli non trattati vi &, ad esempio, la temperatura poiché, come
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- hanno mostrato Hardin e Drmevich (1970), gioca un ruolo molto marginale
sui valori dei parametri di rigidezza dei terreni incoerenti.

La parzmle saturazione rappresenta un aspetto rllevante sulle Toro proprleta
deformative dei terreni aventi granulometrla fine. I terreni a grana grossa,
invece, non sempre possiedono un notevole quantitativo di materiale fine,
tale da determinare effetti significativi deila parziale saturazione. Tatsuoka e
Kohata (1995) mostrano che i moduli di rigidezza ottenuti in condizioni non
drenate sono generalmente maggiori di quelli drenati (Eypg=1.2-1.3 Egen) €
che la differenza deriva dal diverso pefcorso effettuato in termini di tensioni
efficaci nei due casi: p’=~cost nel primo; ¢’ =cost nel secondo In campo
dinamico questo aspetio incide sulla sceita delle tecniche sperimentali da
impiegare, poiché influisca sulla velocita di propagazione delle onde
meccaniche all’interno del terreno. Brignoli et al. (1996) mostrano Ie
variazioni delle velocita di propagazione delle ondé di compressione e di
taglio prodotte dalla saturazione del terreno. Mentre le prime aumentano
passando da terreni saturi a terreni non saturi, le seconde non risentono
affatto della presenza dell’acqua. Questo fenomeno & spiegato.

e analiticamente da Gajo-(1996) attraverso- fa-formaziene di-un onda-solitaria: -~

che viaggia nella componente fluida incomprimibile a veioé_ité piu elevata.

I parametri di rigidezza del terreno dipendono dec1samente dalle
caratteristiche intrinseche del terreno (forma e dimensione dei gram .

—granutometria) I linea di massima ¢ possibile affermare che nei terreni
sciolti Ie rigidezze crescono con Ia dimensione dei grani (Fig.2. 4). Tuttavia,

- —un confronto-diretto-tra diversi materiali a grana grossa non ¢ stato sinora

~ effettuato. L’argomento sard  affrontato con maggiore dettaglio
nell’esposizione dei risuitati della sperimentazione effetiuata. |

L’influenza della velocita di applicazione dei carichi sui moduli di rigidezza
iniziale ¢ stata valutata per alcuni terreni aventi differente granulometria e
grado di cementazione da Tatsucka et al. (1997). La Fig.2.4 riporta

alcune sabbie, ghiaie ed argille i valori delle rigidezze, ottenuti effettuando
piccoli cicli di scarico e ricarico, a diversa frequenza di deformazione. Per
quasi tutti i terreni si osservano valori poco variabili delle rigidezze; fa
eccezione la sabbia limosa del Metramo che mostra, invece, una tenue
crescita del modulo E, con la velocita di defo'mazmne Per la ghiaia di
Chiba, in un intervallo d1 velocitd di deformazione piuttosto ampio,

compreso tra 5x10™ e 5x10 (%o/min), non si osservano sensibili variazioni
del modulo E,,.
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2.3.1 Influenza dell’indice dei vuoti

A parita di altre condizioni (granuiomeiria, staio tensionale, eic. ) i terreni
aventi maggiore peso secco per unita di volume presentano valori dei
moduii di rigidezza piu elevati (Hardin & Richart, 1963). Ii fenomeno pud
essere ragionevolmente attribuito al maggiore numero di contatti che
caratterizza le particelle dei terreni molto addensati riducendone la mobilita.
Schematizzando il materiale come mezzo continuo occorre introdurre
dunque tna variabile apposita che esprima questo diverso stato di coazione
dei grami del terreno. Generalmente questa funzione & affidata all’indice dei
vuoti il cui uso non & perd esente da critiche.

E’ noto infatti che un terreno soggetto a variazioni qualsiasi dello stato
tensionale sviluppa deformazioni differenti nelle diverse direzioni. E
ragionevole ritenere che 'orientamento medio dei contatti, e quindi la
mobilitd dei grani, vari di conseguenza e che si generi un’anisotropia delle
proprietd di rigidezza indotta dalle deformazioni (Dafalias, 1983). Le
differenze tra le rigidezza valutate nelle diverse direzioni possono talvolta
essere non trascurabpili.

- La rigidezza dei terreni puo subire inoitre brusche modifiche se si altera lo N

stato di coazione intergranulare, anche senza generare apprezzabili
variazioni dell’indice dei pori.
Pur.con queste limitazioni, 1’introduzione di una funzione dell’indice dei

vuoti presenta 1nnecabﬂi_vantagg1_ in termini di semplicitd [e funzioni

inirodotte dai vari autori per omogeneizzare 1 valori defle rigidezze stimati
per i materiali a diverso grado di addensamento fanno riferimento a questa
variabile.

Se un terreno € costipato a differenti gradi di addensamento, i valori del
modulo di nigidezza longitudinale si correlano, a paritd di tutte le altre
variabili introdotte nella 2.9, tramite la:

E/f(e)= EJ/f(c,) | (2.10.2)

In questo modo il rapporto tra il moduio e la funzione f(e) diventa
indipendente dall’indice dei vuoti e pud essere espresso in funzione delle
altre variabili di stato.

Una delle funzioni maggiormente usate nelia letteratura ¢ quella introdotta
da Hardin e Richart (1963):

(2.17 - e)?
(I + e)

f(e) = (2.10.b)
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2.3.2 Influenza dello stato tensionale

Le prime correlazioni di tipo empirico, basate su osservazioni sperimentali
per la valutazione dell’imfluenza dello stato tensionale efficace sulla
rigidezza a bassi livelli di deformazione dei terreni (Hardin e Richart, 1963),
sono formulate in termini di variazione dei moduli di rigidezza,
longitudinale o distorsionale, con la tensione efficace media. Questo tipo di
correlazioni sono state utilizzate diffusamente nel corso degli anni finché
nuove tecniche sperimentali hanno consentito di valutare singolarmente
Ieffetto delle diverse componenti della tensione (Roesler, 1979). Oggi ¢

ampiamente riconosciuto che i moduli di Young calcolati nella generica

direzione dipendono essenzialmente dalla componemte di tensione normale
agente nella stessa direzione (Hardin, 1978).

La verifica di questa osservazione risulta sperimentalmente sia dalla misura
delta velocita di propagazione delle onde (Stokoe et-al., 1995; Bellotti et al.,
1996) che dalle misure di spostamento effetiuate con trasduttori locali molto
sensibili (Jiang et al., 1997) (Fig.2.5).

Le relazioni tra i valori dei moduli di rigidezza ¢ le component: di tensione

assumono pertanto la seguente forma: _

Ei=Eo @)™ (2.11)

- Generalmente il coefficiente n; osservato sperimentalmente € costante per.

__tutte le direzioni ed assume il valore di 0.5 contrariamente a quanto-risulta

dalle analisi micromeccaniche svolte in base alla teoria dei contatti di Hertz. -

~ Goddard (1990) attribuisce questa differenza alla forma dei contatti,

puntiforme o cuneiforme invece che sferica, ed alla variazione del numero

di contatti tra le particelle conseguente allo svergolamento delle catene
formate dai grani.

Una relazione che esprime la dipendenza del modulo di rigidezza
distorsionale dallo stato tensionale ¢ stata proposta da Roesler (1979). Eghi
per primo ha effettuato misure della velocitd di propagazione delle onde
distorsionali su sabbie all’interno di una apparecchiatura triassiale cubica in
cui ¢ possibile variare separatamente le componenti normali della tensione
agente sulle tra basi. II modulo di rigidezza distorsionale dipende dalle due
componenti di tensione applicate nel piano in cui 'onda viaggiante &
polarizzata, mentre risulta indipendente dalla componente applicata fuori del
piano. La funzione proposta da Roesler per esprimere la variazione del
modulo di taglio &:
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G:=G, o’ "™ (2.12)
1] ) J

in cui I'indice i si riferisce alla direzione di propagazione delle onde mentre
j alla direzione del moto delle particelle. I valori di ni ed nj trovati da
Roesler sono simili tra di loro e prossimi a 0.25. Questa formulazione ¢ stata
successivamente ripresa ¢ verificata con un ampia serie di dati sperimentali
da Lee & Stokoe (1986).

Una formulazione alternativa alla precedente, sinora non verificata
sperimentalmente, ¢ fornita da Tatsuoka e Kohata (1995) e da Santamarina
e Cascante (1996). Essa correla il modulo G alla somma (°+07;)/2.

2.3.3 Influenza della storia tensio-deformativa e del tempo sulla struttura
del terreno

Nella maggior parte dei cast i campioni di materiale a grana grossa sono
preparati in laboratorio tentando di riprodurre nel miglior modo le

——condizioni del sito. Se st confrontano perd 1 risultati di prove: nsifored i

laboratorio effettuate con le stesse tecniche sperimentali emergono
differenze tra i moduli di rigidezza (Yasuda et al, 1996). Poiché le
componenti intrinseche del terreno (assortimento granulometnco forma ¢
dlmensmne dei grani) sono identiche nei due casi, Porigine di queste

d1fferenze deve necessariamente nsledere nella diversa mterazmne fra 1

grani o, pil propriamente, nella differente struttura che essi formano
all’interno dell’ammasso.

apphcazxone di stati tensionali genera, inoltre, ulteriori e talvolta
importanti modifiche nella struttura e nel grado di addensamento dei terreni,
producendo di conseguenza sensibili variazioni dei moduli di rigidezza.
Gli effetti della deformazione sulle proprietd di rigidezza sono
fondamentalmente di due tipi: un aumento del numero dei contatti tra le
particelle, dovuto all‘addensamento prodotto dalla compressione; un
alterazione della struttura conseguente all’applicazione di stati tensionali
anisotropi. o

L’applicazione di stati tensionali isotropi ad esempio, provoca un
addensamento del terreno i cui effetti sulla rigidezza non sempre possono
essere rappresentati dalle funzioni dell’indice dei vuoti introdoita
precedentemente. In alcuni casi dopo la rimozione di uno stato tensionale
precedentemente applicato, i terreni presentano valori dei moduli di
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rigidezza maggiori di quetli derivanti daila diminnzione dell’ indice dei vuoti
prodotta dalle deformazioni irreversibili. Per tener conto di questo fenomeno
alcuni ricercatori pongono i moduli di rigidezza in correlazione con il fattore
di sovraconsolidazione del terreno (es. Hryciw & Thomann, 1993).
Limitandosi al campo dei terreni incoerenti questo effetto € stato osservato
sulle sabbie carbonatiche (Fioravante et al, 1997) mentre non si &
manifestato su sabbie quarzitiche (Teachaverasinskun et al, 1994),
lasciando supporre che alla base di questo fenomeno vi sia un effetto della
rottura dei grani.

I’ applicazione di tensioni deviatoriche elevate provoca in alcunt casi un
evidente danneggiamento alle rigidezze dei terreni. Kohata et al. (1997) ad
esempio mostrano la riduzione dei moduli di rigidezza equivalente osservata
nel corso di una prova triassiale (Fig.2.6). Al crescere del livello di tensione
deviatorica i- dati sperimentali si scostano dalla- curva teorica ottenuta
estrapolando i risultati della prova isotropa. II fenomeno si presenta in
maniera pit evidente per i campioni di terreno normalconsolidati mentre
risulta meno marcato per i terreni preconsolidati attraverso numerosi cicli di

| _Mscanco ¢ ricarico. In tutti i casi la riduzione non & imputabile soltanto alla

variazione dell’indice dei vuoti ma ¢ legata anche a fenomeni di alterazione

della struttura del terreno originato, come ¢ stato osservato da Flora et al.
(1995), dall’anisotropia delle condizioni di carico.
- Le alterazioni dei moduli-di rigidezza distorsionale sono valutate da Nishio

¢ Tamaoki (1990)_con. una@nzmn&sumle.&queﬂa;nlmdotta da Kohata et

al. (1997), che esprime il rapporto tra le velocita di propagazione delle onde
di taglio misurate nel corso di prove iriassiali, € quelle estrapolaia dai

risultati di prove di compressione isotrope. Relativamente ai campioni di =~

ghiaia indisturbati e ricostituiti, nel corso della fase di taglio monotonica,
entrambe le velocita V; crescono con le tensioni ma il loro rapporto si riduce
con le deformazion: (Fig. 2.7). I fenomeno S1. mamfesta pitt marcatamente.
sul campmm indisturbati.

Thomann e Hryciw {1992) osservano il fenomeno del dannegglamento delle
proprieta elastiche dei terreni attraverso le variazioni di rigidezza torsionale
delle sabbie nel corso di prove di taglio torsionale e colonna risonante.
Immediatamente dopo V'applicazione di deformazioni di taglio cicliche di
grande ampiezza essi rilevano un consistente decremento del modulo G°
valutato attraverso I’apparecchiatura a colonna risonante. In un intervatlo di
tempo successivo, in cui la tensione rimané costante si assiste ad un
recupero parziale della rigidezza: la crescita del modulo avviene con legge
logaritmica (Fi ig.2.8.a).
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Uno studio sistematico di questo fenomeno ed un esame delle variabili che
controllano maggiormente questi processi ( livelli di deformazione, numero
e frequenza dei cicli di carico, tensione di confinamento), condotto dagh
stessi Hryciw e Thomann (1993), rileva che la deformazione distorsionale
costituisce 1l fattore pit influente.

La struttura del terreno influisce dunque significativamente sulla rigidezza
iniziale dei terreni che cresce quando le deformazioni che si generano nel
tempo causano un riordino delle particelle. Questi fenomeni sono rilevanti
sulle argille ma, come appena osservato, si manifestano anche sui terreni
incoerenti. La crescita della rigidezza pud essere quantificata attraverso una
relazione logaritmica il cui coefficiente N,=AG/G x log(t/t;) per diversi
terreni & riportato in Fig.2.8.b {Lo Presti et al., 1996). Le sabbie presentano
valori pi ridotti rispetto alle argille. E presumubile che per le ghiaie, non
analizzate in questo studio, I’aumento di rigidezza sia ancora piu contenuto.

Gli effetti del tempo sulle proprieta di deformazione dei terreni sono stati

recentemente analizzati attraverso una notevole serie di dati sperimentali su

diversi tipi di terreno da Tatsuoka et al (1998). Relativamente al

- —comportamente quasi-elastico - dei- terreni - granulari-sono - stati- osservati-i -

seguenti fenomeni:

e I valori dei moduli di rigidezza della sabbia limosa di Metramo crescono
con il tempo di permanenza di un terreno ad uno stato tensionale in
conseguentemente al verificarsi di deformazmm di creep. Lo stesso

fisultato non ¢ €merso dalla spenmentazmne sulle ghiaie, per le quali
invece il modulo non subisce sostanmah variazioni (Uchimura, 1993)
(Fig.2.9);

o 1l modulo di rigidezza tangente alla ripresa del carico dopo una fase di
creep & sostanzialmente identico al modulo di rigidezza quasi elastico.
Esiste una zona dello spazio delle tensioni in cui il terreno mostra un
comportarmento molto rigido, seguito da un marcato ed improvviso
snervamento. Essa si espande nel tempo in seguito alle deformazioni di
creep (Lade ¢ Liu, 1998).

2.3.4 Anisotropia intrinseca ed indotta dalle tensioni

Per quanto visto sinora a parita di carattefistiche fisiche del terreno, 1 moduti
di rigidezza a bassi livelli di deformazione dipendono marcatamente
dall’assetto dei grani. Esso raramente si presenta in forma isotropa poiché a
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causa della forma dei grani e delle modalita di deposizione, che si verifica
prevalentemente nella direzione verticale, i contatti tra i grani si dispongono
secondo giaciture preferenziali. La rigidezza dei terreni nelle prime fasi di
carico risulta per questo motivo una proprieta anisotropa. '

La dipendenza, mostrata precedentemente, dei moduli di rigidezza
longitudinale dalle componenti di tensione determina inoltre una differenza
tra i valori delle rigidezze nelle diverse direzioni in seguito all’applicazione
di stati tensionali anisotropi. | | |

Nella modellazione del comportamento meccanico dei terreni si fa
generalmente riferimento ad una un’anisotropia intrinseca o strutturale,

definita dal confronto tra le rigidezze nelle diverse direzioni sotto stati
tensionali isotropi, ¢ ad una anisotropia indotta dallo stato tensionale;

Ev _ Evo [Ulv ] g (213)

E, E, |oc"

_.ho

Park & Tatsuoka (1994) mostrano ad esempio nel cor_so‘ di i)mve di
compressione triassiale ¢ di deformazione piana su campioni di sabbia o

—-ghiaia, preparati per deposizione pluviale, che, sotto stati tensionali isotropi, 7

1 valori del modulo di rigidezza verticale equivalente sono maggiori di quella
orizzontale. Questa osservazione & in accordo con gli studi micromeccanici
condotti da Oda et al. (1985) ¢ da Rothenburg & Bathurst ( 1989). All’inizio

della prova di taglio infatti le normali ai contatti tra le particelle sono

prevalentemente orientate nella direzioni verticale. ‘Al variare dello stato
tensionale esse tendono a ruotare orientandosi maggiormente nella direzione

i cui —agisce '."I'a""tensi'f}ne"""'principalé massmna; - contemporaneamenter

diminuisce il numero dei contatii con giacitura ortogonale alla tensione
principale minima. (Fig. 2.10.a - b.).

Contrariamente a questi risultati, alcune prove di propagazione di onde
longitudinali e trasversali all’interno di campioni di sabbia condotte da
Stokoe et al. (1991) e da Jamiolkowsky et al. (1995), rivelano che; per stati
tensionali isotropi, i valori dei moduli di rigidezza longitudinale e
distorsionale sono maggiori nelle direzioni orizzontal; rispetto a quella
verticale. Una spiegazione di questa incongruenza tra i risultati ottenuti con
le due diverse tecniche non ¢ stata attualmente fornita,

Nella fig. 2.11 sono mostrati gli effetti dell’anisotropia intrinseca ed indotta
dalle tensioni su sei materiali diversi. Le tre ghiaie mostrano valori
del’anisotropia intrinseca maggiori rispetto alle sabbie. Non & possibile
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distinguere quanto influisca sull’anisotropia la differente composizione
granulometrica ¢ quanto invece sia legato alle modalitd la formazione dei
campioni di terreno. L anisotropia & in tutii i casi esaltata dail’applicazione
di stati tensionali isotropi in cut 6,<5 p{(Fig.2.11).

Separare questi due aspetti costituisce una notevole semphﬁcazmne ma non
sempre la migliore schematizzazione dei fenomeni. Infatti variazioni di stato
tensionale, isotrope o anisotrope, possono alterare Ia struttura del terreno e
dunque modificare indirettamente quella che ¢ stata definita come
anisotropia intrinseca. La definizione di anisetropia intrinseca risulta inoltre
complessa essendo difficile valutare in sede sperimentale i fenomeni di
disturbo ¢ la loro influenza sui parametri di rigidezza.

2.4 Isotropia trasversale
Nelle situazioni pit frequenti I’anisotropia intrinseca dei terreni ¢ generata

dalla direzionalitd delle condizioni di deposizione, nel caso dei terremi
naturali, o di compattazione nel caso dei terreni costipati artificialmente: le

_proprieta dei terreni, e quindi anche le rigidezze, sono inizialmente ugualiin -

tutte le direzioni orizzontali e le differenze sono localizzate nella sola
direzione verticale. In presenza di questo tipo di anisotropia dei terreni, la
formulazione analitica del problema si semplifica notevoimente p iche il
numero dei parametri indipendenti, necessari per definire completamente Ia

-matrice—di—elasticita,—si—riduce—passando—da—21,necessari—nelcaso—di

anisotropia completa, a 5.
Orientando I’asse z di una terna di riferimento nella direzione verticale le
relazioni elastiche diventano: ‘

A¢ 1[c, €. C. 0 0 0Te
ac', 1 1Cy Gy Gy 0 0 0 le
AG, [ 1Cy Cu Cn 0 0 0]e
ac, [0 0 0 ¢, 0 0y, (2.14)
ar, |10 0 0 0 Cy 0p,.
AT, (10 0 0 0 0 Cyjral
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I coefficienti Cj della matrice che rappresentano 1 moduli di rigidezza, sono
funzione dei parametri indipendenti del terreno. Per la stima di questi
parametri Stokoe et al. (1995) suggeriscono una procedura basata sulla
misura delle velocita di propagazione delle onde di compressione e
distorsionali all’interno del mezzo, lungo opportunie direzioni. |

Infatti nell’ipotesi di propagazione di onde piane (Love 1927) si puo porre:

Cn= C22=Mh=’f) Vi |

Cis=M,=p V:p,v (2.15)
Caa=Gm=p V'Sé'hh

CSS = th =p V-s,hv

Vpn € Vp sono rispettivamente Ie velocita delle onde di compressione in

direzione orizzontale e verticale. Vi, dell’onda di tagtio che si propaga in
una delle due direzioni orizzontale e polarizzata nell’altra, Vy, dell’onda

distorsionale che viaggia in direzione verticale ed & polarizzata in una delle
due direzioni orizzontali.

~—Il-coefficiente-Cr, ¢-dipendente dai quattro parametri delle 2.14¢pudessere

espresso tramite la seguente relazione:

Co=Cu2Cu N v 2 T 8

Per—ottenere il quinto paramelro indipendente Ci; Lee et al. (1986)
suggeriscono una procedura basata sulla misura della velocita di

- bropagazione di unonda P in una direzione qualsiasi inclinata rispetto alla

verticale. La 2.13 si puo scrivere, in forma inversa:

_ ) _1_ _v}zh _Vvh 0 0 O )
v ) E‘h Eh Ev ”AOJ x
- 0 0 |lac,
| EBE Ac, | @17
= " Y _Vvix _1_ 0 0 0 7
yxy Ev Ev Ev AT"‘}’
Yy 0 0 0 (+v,)E 0 0 ||Ar,
Vel | 0 0 0 0 172G, 0 Az, |
0 0 0 0 0 12G,]
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In una prova triassiale, in cui & possibile misurare le deformazion: assiali e
radiali, si possono applicare soltanto incrementi di tensione normali ai piani
principali di tensione, coincidenti con i piani principali di deformazione.
Non & possibile né applicare tensioni tangenziali né misurare deformazioni
distorsionali. Di conseguenza soltanto alcuni dei termini della parte
superiore sinistra (3x3) dell’intera matrice di rigidezza (6x6) (2.16) possono
essere calcolati direttamente. Pili precisamente ¢ possibile ricavare:

E, = (do’/d&y s o (2.18.2)
Vi = (dSh/ dgv)dc‘hz() (2 lgb)
Eh/ (1 -th) = (dG' o dgh)dc’wo (2. 18. C)

Per la definizione completa della matrice di rigidezza occorre determinare,
sperimentalmente o analiticamente, i restanti parametri attraverso
Iintroduzione di altre due relazioni indipendenti dalle precedenti..

_La simmetria rispetto alla diagonale principale della matrice 2.16 consente

di rispettare la condizione di annullamento dell’energia di deformazione
prodotta da cicli di tensione chiusi. Vedremo pitl avanti che, nei modelli in
cui si introduce la dipendenza dei parametri di rigidezza dai valori della
tensione la simmetria della matrice non comporta necessariamente questa
condizione: '

Per risolvere Iindeterminazione dei parametri di rigidezza Graham e
Houlsby (1983) introducono un parametro di anisotropia:

o =F/E, (2.19)

Attraverso questo parametro essi correlano nel seguente modo i coefficienti
di Peisson tra di loro:

Viy=Ve O
Vip=Vo/ O 2.20)
Vin=Vo

Nel caso di materiale isotropo si ottiene che o=1, E=Epn , Van™Vn™Vin
L’introduzione di questo parametro consente di rispettare la simmetria della
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matrice di rigidezza. Per determinare I’ultimo parametro indipendente della
matrice 2.16, il modulo di taglio G, , Graham e Houlsby scrivono la
seguente condizione.

) )
Uv‘:Enﬂ: (V hv / Vs \h/ (Cm- th (22 1)

Le due equazioni contenute nella 2.21 consentono di determinare
univocamente i parametri di rigidezza indipendenti di un mezzo
trasversalmente isotropo con I’esecuzione di opportune prove triassiali.

2.5 Tl modello di Tatsuoka e Kohata

Il modello di Graham ¢ Houlsby introduce delle correlazioni ( 2.18 ~ 2.20)
tra 1 parametri di rigidezza nel caso di mezzo trasversalmente isotropo, ma
non considera la dipendenza dei parametri con le variabili di stato del
terreno. Ad esempio, nel termine o, non si dlstmcue in alcun modo
anisotropia intrinseca da quella indotta dalle tensioni. Per modellare in
maniera pitt completa la rigidezza dei terreni a bassi livelli di deformazione

~wn&-OpPOFiUNO- tener-conto-della- variazione -dei-parametri-con-le-variabili-di—~——— =

stato mtrodotte nella 2.9.
Taisuoka e Kohata (1995) definiscono un modetio ad isoiropia trasversate in
cui € espressa la dipendenza dei moduli di rigidezza dall’indice dei vuoti,

attraverso 1a 2.10, e dallo stato tensional ale, tramitela 2.11.

T"moduli di~Young nelie due difezioni ed 1 coefticienti dfPFisSon'presenii
nelia 2.16 sono espressi dalle seguenti relazioni:

V;‘h': V(, (1_1‘0)-1]2 (G’V./G,}-,)n

_ 12 4 s g s
Vi ™=V, (1-1Y" (67/c” ) (2.22)

Il modello ¢ stato verificato da una notevole quantita di dati sperimentali
ottenuti su sabbie e gh;alﬂ con apparecchiature triassiali soﬁ_stlc ate (Hoq'
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& Tatsuocka, 1998). Nelle 2. 22 p. & una pressione di riferimento che ha il
compito di rendere il parametro E; adimensionale. La funzione dell’indice
dei vuoti pud essere scelta in maniera arbitraria per ottenere la migliore
riproduzione dei dati sperimentali. I coefficiente di anisotropia o diviene:

o=(1-Io)"* (o”wo™ )" (2.23)

T primo fattore rappresenta 1’anisotropia intrinseca, il secondo queila indotta

dalle tensioni. Il parametro I, assume valore nullo per mezzi isotropi,

positivo se, per stati tensionali isotropi, E\>Ej, negativo se E,<L.

I parametri indipendenti introdotti dal modello sono cinque e precisamente

Ei, vo, I,, med n.

Sovente, dai risultati sperimentali si osserva che n~m/2. Aggiungendo

questa ulteriore posizione il numero dei parametri del modello si riduce da

cinque a quattro. Questi parametri possono essere determinati nel seguente

modo:

e E, ed m dall’interpolazione con legge potenza di valori sperimentali
riportati nel E.-¢”..

e -1~ fattore - di -anisotropia ~intrinseca - pud-essere -ricavato -tramite -la- .

relazione:

(do’w/den)= Ey/(1-viy= E; (1-1) (&) o°y™ (2.24)

L'ultimo parametro v, € ricavato interpolando i datl sperimentali relatwo al
coefficiente di Poisson con la relazione

(dew/de,aona= V= Vo (1-I0) 12 (07 o' p)™ (2.25)

Si osservi che quest’ultima relazione coincide con la 2.20 introdotta nel
modello di Graham ed Houlsby. Per il modulo di taglio G Tatsuoka e
Kohata propongono invece una formulazione altémativa alla 2.21
Neli'ipotesi che I’anisotropia delle proprieta del terreno sia non molto alta,
un piccolo incremento di tensione tangenziale 8ty produce incrementi di
deformazione prmc1pah inclinate di + 45° dalla verticale. Imponendo
sul’elementino di terreno le condizioni di equilibrio e di congruenza ¢
possibile scrivere:

Gyn=Egs/ 2(1+V45) (226)
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Analogamente alie 2.29 pud esprimere la dipendenza di'-E45 dallo stato
tensionale: ' '

Eis=E% fle) (o"35)" p,i™ (2.27)
E%; & il valore del modulo di Young calcolato nella direzione inclinata dj

45° sulla verticale Per 0745=(0°\+6",)/2=1 kPa. Per questo valore e per il
coefficiente di Poisson Vas gli autori propongono di assumere:

E%s=[(E+(1 -I0)E;1/2]
Vis=V, (2.28)

I 'modulo di rigidezza distorsionale G, scritto in finzione dei parametri del
modello, divienc pertanto:

Ga=E1 (2-L) fe) (0" 0%)™ / d(14v,) (2.29) y

- Questaposizione"sostifais"c‘:éI‘&“Sedbﬁdédéllé"i.i()uiﬁtrodt}tta da Graham ed
Houlsby e consente dj estendere il modello a quattro parametri al di fuori de]

eongruenza ¢ dunque possibile calcolare Jo deformazioni "elastiche del

terreno per qualsiasi condizione di carico. —

251 dspetti energetici del modeljp di Tatsuoka e Kohata

Tutte le matrici dj rigidezza sinora €spresse sono simmetriche rispetto alla
diagonale principale. Questa caratteristica implica che per un generico
incremento infinitesimo delle tensioni Penergia di deformazione accumulata
¢ indipendente dalja sequenza con cui sono applicati gii incremienti Nei
modelli con parametri dj rigidezza dipendenti dallo stato tehsiona_lé non

ciclici chiusi (Zytynski et al,, 1978). -
Questo non accade per le particolare leggi di dipendenza (2.22) adottate nel
modello di Tatsuoka e Kohata,
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Puzrin e Tatsuoka (1998) hanno dimostrato infatti che l’energia di
deformazione elastica di un mezzo trasversalmente isotropo per il quale
valgano le 2.22 ¢ funzione unicamente dei valori delle tensioni all’inizio ed
alla fine del percorso considerato.

Questa proprieta del modello ¢ stata verificata soltanto per percorsi che non
inducono rotazione delle direzioni principali di tensione. Per estendere al di
fuori del piano triassiale questi risultati occorre considerare la formulazione
adottata per Gy

Iimitandosi a percorsi di carico contenuti nel piano triassiale & possibile
scrivere:

dW=go’, 6e, + O’ O&n (230)

sostituendo le deformazioni con la loro espressione in funzione dei
parametri del modello la 2.24 diviene: g

SW=0" [801‘:/]5‘ 2807, Vvh/Ev] +G'y [SG'h (I-th)/Eh - 3G’y Vh\-/E‘-]_—'

=g, (3c'VEY) + 07 80"y (I-th)/Eh'zvvh/Ev (c’y doptonboE T

= 5, (56" /E.) + 0’ 86" (1-vis)/En -2 Va/Ey (8 67y o)
(2.31)

'Si pud osservare che, se si integra la 251, ultmo membro—¢—funzione
univoca dei valori iniziali e finali di 6°,, e di o’ L energia di deformazione
accumulata in un percorso generico dipende dunque unicamente dai valort
iniziali e finali delle componenti di tensione. '
Puzrin e Tatsuoka dimostrano inoltre che P’energia di deformazione
costituisce un potenziale per le deformazioni soltanto lungo percorsi radiali
nello spazio delle tensioni principali. Percorrendo invece particolari cicli
chiusi all’interno dello spazio delle tensioni si ha un accumulo di
deformazioni elastiche. Le deformazioni elastiche irreversibili accumulate in
questi cicli in direzione verticale sono di segno opposto a quelle generate
nella direzione orizzontale dovendo Taccumulo di energia €Sserc
complessivamente nuilo.
1l modello introdotto da Tatsuoka e Kohata dunque ¢ di tipo ipo-elastico in
quanto non esiste una funzione potenziale per le deformazioni. Sebbene ¢
stato dimostrata, tramite la 2.29, la congruenza dal punto di vista energetico,
si & osservato che deformazioni elastiche irreversibili possono -€ssere
generate nel corso di prove cicliche.
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2.6 Isotropia -anisotropia

I modelli trasversalmente isotropi. precedentemente introdotti costituiscono
una evoluzione rispetto ai modell; isotropi per la previsione delle
deformazioni quasi-elastiche del terreno. Essi introducono tuttavia nel
calcolo dei parametri una serie di complicazioni sostanziali oltre che
formali: sebbene il numero dej parametri del modello trasversalmente
iSotropo non aumenti in maniera clamorosa la loro determinazione richiede
una maggiore complessita sia nelle apparecchiature che nelle procedure
sperimentali. Per valutare i parametri occorre infatti effettuare misure molto
accurate sia delle deformazioni assiali che dj quelle radiali.

Nasce spontaneo chiedersi se questa complicazione sia giustificata dalle
accresciute potenzialitd dei modelli in fase di previsione o se magari i
risultati che si ottengono con un modello isotropo, pit semplice, siano
sufficienti. 1.’argomento & stato affrontato e discusso da Flora e Modoni
(1998). \ '
Nelle ipotesi del modello introdotto da Tatsuoka e Kohata (1995) si puo
scrivere la seguente espressione:

F I,
1

E, 1 T (enY (2.32)
o E, (1 -7 )\ o Y

Per un dato valore di 1, (anisotropia mirinseca) anisotropia_del terreno, e

quindi-la differenza tra il modello trasversalmente isotropo ed il modello
isotropo, cresce con il rapporto tra le fensioni. La crescita ¢
~-tensioni, - che avviene mantenicndo il rapporto ¢’;/c’; invariato, provoca
invece un aumento simultaneo dei moduli di rigidezza ma non
dell’anisotropia. | :

L’utilita del modello anisotropo puo essere valutata sulla base di semplici
confronti numerici. A partire da diversi valori del rapporto tra le tensioni
principali (n=q/p’=0, 0.5, 1.5, 2.5) sono state asseg11ate deformazioni la cui
risultante, riportata nel piano degli invarianti delle deformazioni elastiche
(&5 -€4"), ha modulo pari a 10°% ed & inclinata di un angolo. variabile ¢°
sull’asse delle e (Fig.2.12). Con le relazioni introdotte nel modelio
trasversalmente anisotropo sono stati calcolati poi i conseguenti incrementi
di tensione. La, risultante, inclinata di un angolo B° sull’asse delle p’, & stata
riportata nel piano degli invarianti di tensione P’-q sovrapposto a quello
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delle deformazioni. Analogamente si & fatto con un modello isotropo i cui
parametri di rigidezza E ¢ v sono stati calcolati come di seguito:

E=Eifle)p™ pe”
V=V, (2.33)

T valori adottati nel confronto per i parametri considerati sono stati presi in
maniera realistica per una ghiaia (p= 1kPa, E;=25000, 1,=0.5, m=2n=0.5,
v=0.2). I valori di E; e v, nei due modelli (2.22 ¢ 2.31) sono stati presi
coincidenti. Questa scelta & concorde alla prassi di calcolare i parametri
delle 2.31 nel corso di prove triassiali convenzionali (Ac"v=0).

La Fig.2.13 mostra gli inviluppi degli incrementi di tensione nel piano p’-q
calcolati con i due modelli. Essi hanno in entrambi i casi forma ellittica;
tuttavia, mentre nel modello isotropo al variare del rapporto n=g¢/p’ non si
ha alcun effetto sulla forma, nel modello anisotropo la differenza nei valori
delle rigidezze prodotta dallo stato tensionale altera il rapporto tra gli assi
principali dell’ellisse. La dimensione in entrambi 1 casi & proporzionale a

Si osserva che, come previsto, la differenza tra i due modelli ¢ maggiore

all’aumentare del rapporto tra le tensioni. Inoltre, per la particolare scelta det
parametri nei due modelli, i risultati coincidono per rapporti Aq/Ap’=3
(Ac’y=0). Per variazioni della sola componente orizzontale delle tensioni

(Aq/Ap’=-2/3) il modello isotropo sovrastima le rigidezze di una quantita
variabile tra il 100 (n=0) e 500 % (n=2.5).

La Fig.2.14 mostra per i due modelli e per diversi valori del rapporto 7,
come varia Vinclinazione B° della risultante delle tensioni al variare
dell’inclinazione o® della risultante nel piano delle deformazioni (definite
nella Fig.2.12).

La risposta al variare di n & ovviamente unica per il modello isotropo.
Anche in questo caso le differenze tra i due modelli, che attingono un valore
massimo di 60°, crescono con gli effetti dell’anisotropia indotta dalle
tensioni. Si osservi, ad esempio, che per «°=0 il valore di $° calcolato con il
modello isotropo & sempre nullo, mentre quello calcolato con il modeilo
trasversalmente anisotropo € diverso da zero e crescente con 1.

In conclusione, dal confronto tra il modello anisotropo di Hoque e Tatsuoka
a quattro parametri ed un modello isotropo a due parametri, S1 possono trarre
i seguenti risultatr:
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Pelevata rigidezza delle ghiaie genera zone a comportamento quasi-
elastico tanto grandi da non poter essere ignorate;

i risultati ottenuti con i due modelli sono generalmente diversi tra loro. Le
differenze sono piu marcate al crescere del rapporto tra le tensioni
principali;

Perrore massimo nel valutare le rigidezze avviene per incrementi della
tensione orizzontale a tensione verticale costante (Ag/Ap’= -3/2) e varia
trail 100 ed 500%; .

nei percorsi tipici delle prove triassiali convenzionali (AG’y=0) Perrore
commesso ¢ trascurabile,
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3. COMPORTAMENTO A MEDI E GRANDI LIVELLI DI
DEFORMAZIONE: ANALISI DELLA LETTERATURA

3.1 Introduzione

Nel capitolo precedente ¢ stata mostrata, con ’analisi dei risultati pubblicati
in letteratura, Pesistenza di un dominio all’interno del quale & possibile
considerare le deformazioni dei terreni totalmente reversibili. I contorni di
questo dominio sono stati definiti basandosi, convenzionalmente, su un
valore di soglia delle deformazioni. La validita di questa definizione & stata
verificata con I’esame di alcuni risultati sperimentali. Per incrementi di
deformazione inferiori al valore di soglia si ¢ osservato come i parametri di
rigidezza del terreno, che assumono la denominazione di proprieta quasi-
elastiche, si legano alle variabili tensio-deformative correnti.
E evidente che la formulazione di un quadro teorico per queste proprieta,
<o —visto- ’ambito-ristretto-in—cui-esse - valgono; nen-¢-sufficiente-adefinire ———————
totalmente il comportamento del terreno. Occorre tuttavia considerare che le
deformazioni tipicamente osservate nei terreni in sito sono il piu delle volte
~di modesta entita (ad es. Tatsuoka ¢ Kohata, 1995) ¢ che pertanto ¢
necessario che le indagini sperimentali mettano in luce gli aspetti del’

comportamento del terreno a livelli di "deformazione intermedi con 1a
medesima cura impiegata per i livelli piu bassi. In tal senso la tecnica di
misura degli spostamenti con trasduttori locali, perfezionata negli ultimi
anni, ha evidenziato I’esistenza di alcuni errori sistematici nelle prove di
laboratorio effettuate negli anni passati e attualmente garantisce risultati
molto pit affidabili. {
In letteratura attualmente mancano dati sperimentali accurati a livelli di ©
deformazione intermedi su cui poter effettuare analisi dettagliate. Questo
discorso ¢ valido a maggior ragione per le ghiaie che rappresentano una
minoranza nel panorama della meccanica dei terreni.

Il presente capitolo ¢ dedicato all’analisi della letteratura riguardante il
comportamento dei materiali granulari a livelli di deformazione compresi tra
la soglia elastica e la rottura. In questa fase sono introdotti gli strumenti
teorici  necessari  all’interpretazione dei fenoment osservati nella
sperimentazione.
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3.2 La meccanica dello stato critico

La teoria della Meccanica dello Stato Critico {Roscoe et al., 1938; Schofield
& Wroth, 1968) costitiiisce il fondamento per un ampia classe di modelli
costitutivi dei terreni.

Se si limita la discussione al caso di condizioni di tensione ¢ deformazione
assialsimmetriche, tipiche ad esempio delie prove triassiali, sono definiti i
due seguenti assiomi fondamentali:

e Esiste un insieme di punti unico nello spazio delle variabili di stato e-g-
p’, in cui il ferreno manifesta indefinitamente deformazioni distorsionali
senza mostrare variaziont delle componenti della tensione e dell’indice
dei vuoti: .

3Ce, q,p): Ve £=0, £,=0, p=0, p=0, q=0, 4=0 3.1)

Nelia relazione 3.1, che esprime in forma analitica 1’assioma, si afferma
la stazionarieta delle deformazioni volumetriche e delle tensiont nei punti

dell’insieme C:-gli incrementi di g, p e q sono definitivamente nullj al

crescere della deformazione d1stor51onale.

e L’insieme di punti precedentemente definito, cui € dato il nome di luogo

st ate—cntlce—-rapDresenta—lar—eend-l—z-lene—fm—aie—em-—tendeno—tuttl——i

TOCesst mstc 101,.,;1;

3

Quest’ultimo assioma spiega un’importante proprieta dei terreni: la
dipendenza della loro risposta dallo stafo tensio-deformativo iniziale. TI
luogo dt stato critico separa due zone del piano e¢-p’ a differente
comportamento: 1 terreni pit sciolti rispetto allo stato critico, sottoposti a
prove di taglio a p’ costante, manifestanp deformazioni volumetriche dj
contrazione (Ae>0)); quefli pit densi dello stato critico, invece, mostrano un
comportamento complessivamente dilatante (Ae<0).

La verifica sperimentale degii assiomi delia teoria dello stato critico ¢ la
determinazione dei paramem' necessari a localizzare il luogo di stato critico
¢ piuttosto complessa a causa dei limiti dntrinscel -delle apparecchiature di
laboratorio che non consentono di realizzare prove a grandi fivellh di
deformazione. Generalmente, anche al termine di prove condotte a
deformazioni particolarmente elevate, 1 terreni mostrano una tendenza
diversa da quella espressa dalle 3.1 poiche si assiste a variazioni delle

Capitoio i1L.2




Comportamento a medi e grandi livel; di deformazione: analisi della letteratura

tensioni e della deformazione volumetrica. In questi casi la condizione di
stafo critico & assunta come situazione limite del processo deformativo,

Net terreni privi di coesione si assume generalmente che lo stato critico sia
Caratterizzato nel piano degli invarianti dj tensione p’ ¢ q da una relazione
lineare (Fig.3.1.a): ' |

n=q/p’=M, (3.2)

¢ che Iindice dei vuoti vari con la tensione efficace media con legge
logaritmica (Fig.3. 1.b):

e=I-AInp’, (3.3)

3.3 Deformazioni irreversibili dei terreni

I terreni sottoposti ad incrementi di tensione che non sono compresi nel
dominio elastico manifestano alcune deformazioni che permangone ail’atto _
della rimozione della causa perturbatrice. Queste deformazioniﬁinever—s—ibﬂf',&*'”’*"**f’é

che si aggiungono a quelle restituite dal terreno nello scarico, sono il
risultato di una serie di fenomen;j dissipativi, scorrimenti, rotazioni, rottura
localizzata, che avvengono in prossimitd dei contatti tra i grani e che si
sommano. tra-loro. Nella meccanica del continuo tutti questi effetti sono
analizzati in tenm'ni_glo.bal.iwed-i—meeea-nismi—conf-*cuf—te"‘defonnaz10111‘ |

irreversibili si generano a seguito dell’applicazione di sollecitazioni sono
interpretati formulando alcuni legami tra tensioni, deformazioni ed indice =~ |
dei vuoti del terreno. S o
La teoria'dell’elasto-plasticite‘l, che rappresenta una schematizzazione molto
spesso adoperata per lo studio della meccanica dei terreni, classifica le
deformazioni totali come somma di componenti reversibili ed irreversibili.
Sebbene i numerosi modell . clasto-plastici  introducano relazioni
matematiche diverse tra loro, essi si riconducono a pochi concetti di base
comuni per tutti. Gli strumenti analitici della teoria dell’elasto-plasticita
necessari per simulare il comportamento dei terreni sono:

° una o pit superfici di snervamento che separano, ‘nello spazio delie
tensioni, due domini a diverso comportamento. La generica espressione &:

f—_'-f(G ,ij; K) (3 4)
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o’ & la componente della tensione efficace, ¥k & il parametro di
incrudimento.

Nella formulazione generica di elasto-plasticita, la superficie di
snervamento configura il luogo dei punti nel quale si generano le
deformazioni plastiche mentre al suo interno le deformazioni sono
totalmente reversibili. E riconosciuto ormai ampiamente invece che,
anche all’interno del dominio “elastico”, il terreno manifesta
deformazioni irreversibili. Per tenere conto di questa osservazione alcuni
modelli pitt recenti hanno introdotto superfici di snervamento annidate
(Mroz et al., 1978; Stallebrass, 1990). In questo caso la superficie di
snervamento assume la definizione, piu generale di elemento di
separazione tra domini dello spazio delle tensioni in cui il terreno st
comporta con leggi diverse;

una o piu leggi di incrudimento che colleghino le variazioni della
superficie di snervamento alle deformazioni irreversibili del terreno. Nelle
fasi di snervamento del terreno la relazione 3.2 risulta continuamente
soddisfatta e la superficie di snervamento si muove, traslando o

espandendosi, in maniera tale che il punto rappresentativo dello stato
tensmnale ricade costantemente su di essa. La condizione di cons;stenza
si scrive:

__"_af/_a_cs_’i}-taf/_ar.ci() - . I _ (35)

Attraverso la legge di incrudimento si esprime la variazione del parametro
tensionale x con le deformazioni irreversibili.

Generalmente sono riconosciute due diverse forme d’incrudimento:
isotropo, che comporta una variazione di dimensione della superficie, la
cui forma rimane immutata; cinematico, caratterizzato da una traslazione
o da una rotazione della superficie, che conserva forma e dimensione. Nel
caso pitl generale & possibile una combinazione dei due fenomeni ed il
parametro K puo essere sostituito da una serie di piu parametri.

Una legge di flusso che consenta di calcolare nel generico istante
Pampiezza relativa delle diverse componenti della deformazione
irreversibile. La sua formulazione matematica ¢ in generale:

6sij= Aijhk Ok (3 6)
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. 3.4 Condizioni di carico monotoniche

Le prove monotoniche sono caratterizzate da un progressivo aumento delle
tensioni. Se si fa riferimento allo schema suggerito da Jardine (1992) ed
esaminato nel primo capitolo, il punto rappresentativo dello stato tensionale
corrente ¢ localizzato costantemente sulla superficie di snervamento pit
esterna. La struttura del terreno in questa fase ¢ continuamente rimaneggiata
¢ gli impacchettamenti tra le particelle, eventualmente generati dalla
precedente storia tensionale, sono progresswamente dlstrutt; In questa fase
si manifestano consistenti variazioni di volume che possono assumere segno
positivo o negativo in dipendenza della configurazione iniziale del terreno ¢
della direzione del percorso tensionale seguito.

La superficie di snervamento non dipende soltanto dalla storia di carico ma
¢ anche il prodotto dei processi di deposizione e di eventuali fenomeni di
cementazione o di alterazione che avvengono successivamente. E
presumibile, tuttavia, che nei terreni a grana grossa questi ultimi effetti
abbiano una importanza piuttosto limitata. Nei materiali granulari si assume
generalmente un incrudimento del terreno di tipo isotropo: la forma ¢ la
. posizione della superficie di snervamento sono ritenute costanti, mentre la
dimensione varia in maniera proporzionale alle deformazioni.

Recentemente Newson & Davis (1996) hanno suggerito di considerare,
insieme all’espansione isotropa della superficie di snervamento, anche una
sua contemporanea rotazione, che nasce dall’altéraiione dell’anisotropia

miziatedelterreno (Fig-372). Nonvi— ¢ doubbio—che—il—tener—conto
dell’anisotropia intrinseca e di quella mdoﬁa da tensioni ¢ deformazioii
nelia previsione del comportamento dei terreni- a medi € grand1 hvelh dl
deformazione costituisca un significativo passo in avanti; futtavia cio
comporta una notevole incremento della complessitd, non soltanto perché
aumenta il numero di relazioni e di parametri necessari in fase di previsione
(ad es. Almeida, 1986), ma anche perché deve essere valutata, con adeguata
cura nella sperimentazione, I’ importanza di alcuni fenomeni in una classe di
situazioni che wvanno aldila delle capacita delle apparecchiature
generalmente disponibili nei laboratori. Si pensi a questo proposito al fatto
che nelle prove triassiali non ¢ possibile ruotare le direzioni principali di
tensione se non in maniera improvvisa. Generalmente invece in sito cid
avviene con continuita e, se i terreni hanno proprieta di rigidezza anisotrope,
una rotazione delle direzioni principali di tensione non comporta
necessariamente un’analoga rotazione delle direzioni principali di
deformazione. Le apparecchiature in cui & possibile ruotare con continuita le
direzioni principali di tensione, come ad esempio quelia di taglio torsionale,
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sono disponibili oggi in numero piuttosto limitato €, in ogni ¢asQ, non per
terreni a grana grossa.

Nel seguito si trascura I’anisotropia a grandi livelli di deformazione e si
esprime lo stato di addensamento del terreno con una variabile isotropa,
Pindice dei vuoti.

In Fig.3.3 sono riportati alcuni esempi c¢he mostrano il comportamento a
livelli di deformazione medio-grandi delle ghiaie compattate artificialmente
nel corso di prove monotoniche di taglio triassiale (Jiang, 1996). Nelle
figure & riportata la variazione del rapporto ¢’,/c’y € delle deformazioni
volumetriche €., con la deformazione assiale lefta da trasduttori di
spostamento esterni (LVDT). Da questi risultati ¢ possibile osservare alcuni
aspetti caratteristici del comportamento dei terreni incoerenti sotfoposti a
prove di taglio monotoniche. Le prove a ¢, pill basso presentano un valore
pitt elevato del rapporto ¢’./o’p, massimo, cui fa seguito una rapida
riduzione. Le corrispondenti deformazioni volumetriche, misurate
sommando alle deformazioni assiali quelle radiali calcolate da misure di
trasduttori locali di spostamento (Idt), sono in una prima fase, molto

ristretta, di compressione ed in seguito di rapida espansione. Aumentando i
valori della tensione di confinamento, il rapporto ¢’,/c’, di picco assume
valori progressivamente pilt bassi. Nel caso estremo della sperimentazione
effettuata (o°y=2 kg/cm®) non si individua pit un valore di picco della

resistenza-ma-una-continta-creseita-del-ranporto-o /o fine-al-termine-della———————
prova (,=20%). Le deformazioni volumetriche In questo caso assumono

valori positivi pit clevati ma non scompare la fase di dilatanza che
contraddistingue 1a fase finale della prova.

Sebbene le curve ¢’./c’y, - &, in figura sembrano convergere non € possibile

in base ai risultati disponibili stabilire a priori se esiste un unico valore della

resistenza a livelli di deformazione molto grandi.

3.4.1 Incrudimenio

La legge d’incrudimento esprime come la superficie di snervamento si
evolve con le deformazioni. La variazione del parametro d’incrudimento x
con le deformazioni irreversibili €, in generale, funzione oltre che delle
proprietd meccaniche del mezzo anche delle tensioni agenti e
dell’addensamento. . Poiché i terreni sono mezzi dotati di memoria la loro
risposta risente anche della storia precedente.
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In generale, il parametro di incrudimento pud essere correlato alle variabili
di stato del terreno nel seguente modo:

ox/0e = H(c’y, e, storia tensionale, caratteristiche del terreno) (3.7)

La legge 3.7 & espressa per i diversi terreni introducendo una formulazione
opportuna ¢ avvalendosi di parametri caratteristici; ’indice dei vuoti ha
spesso la funzione di quantificare lo stato di addensamento del terreno.

La formulazione certamente piti nota nell’ambito dei modelli elasto-plastici
¢ rappresentata dal Cam-clay (Roscoe et al., 1963; Burland, 1965). In esso il
parametro di incrudimento k coincide con la tensione isotropa di
sovraconsolidazione p’c, variabile con le sole deformazioni volumetriche
plastiche, indipendentemente dal percorso seguito nello spazio delle tensioni
(F1g.3.4). Le modalita con cui avviene questa vanazwne sono definite dalla
curva di normal consohdazmne nel piano e-p’.

Questo criterio non pud essere esteso fout court ai terreni incoerenti come le
sabbie ¢ le ghiaie che danno iuogo a diversi stati di addensamento senza
variare necessariamente la tensione sferica ¢ definiscono nel piano e-p’

__numerose curve di normalconsolidazione - B

3. 4 ] I Influenza della storia tensionale

Numerosi——autori-—hamrc—terrtato*-"d‘r“sempl’rﬁcare- =37, ~verificando
sperimentalmente la possibilita di introdurre una relazione univoca tra il
parametro di incrudimento x e le deformazioni irreversibili del terreno,

“calcolate a partire da in riferimento prefissato.

Studi sperimentali, condotti sullo snervamento delle sabbic da Tatsuoka
(1972), hanno messo in evidenza ad esempio che, anche per terreni aventi lo
stesso indice dei vuoti iniziale e la stesse modalita di deposizione, I’indice
dei vuoti corrente non pud essere assunto come parametro di deformazione
attraverso cui esprimere I’incrudimento del terreno, poiché esso dipende dal
percorso tensionale effettuato. Basti a questo proposito pensare all’effetto di
contrazione o espansione provocato nelle sabbie da cicli di scarico e ricarico
di piccola ampiezza effettuati all’interno della superficie di snervamento.
(Tatsuoka e Ishihara, 1974): la variazione di e in questo caso non &
univocamente determinata dagli incrementi delle tensioni. Nel caso
esaminato, Tatsuoka mostra invece che una relazione univoca pud essere
stabilita tra il rapporto n=g/p’ (Poorooshasb, Holubec & Sherbourne, 1966 ¢
1967) e le deformazioni distorsionali deﬁmte a partire da una condizione -
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iniziale comune a tutte le prove, indipendenternente dal percorso tensionale
effettuato. Questo risultate, verificato successivamente con una serie di
prove triassiali da Goto (1986), mostra come & stato riconosciuto ed
accettato da numerosi autori (Nova, 1977; Wilde, 1977),che I'incrudimento
delle sabbie, ¢ generato prevalentemente dalla componente deviatorica delle
tensioni. Oecorre tuitavia considerare che 1 terreni granulari presentano
anche un mcrudimento legato a variazioni di tensione isotropa.
Recentemente Yasm (1998), nel tentativo di formulare una legge di
merudimento generica per la sabbia di Toyoura, ha verificato
I"mterpretazione fornita da Tatsuoka effettuando numerose prove di taglio in
condizioni di deformazione piana deformazione piana su campioni aventi lo
stesso indice dei vuoti iniziale. Le prove sono state condotte seguendo
percorst di sollecitazione differenti (Fig.3.5.a) e¢ calcolando con misure
molto accurate le tensioni e le deformazioni: paragonando le deformazioni
distorsionali (Fig.3.53.b) e volumetriche (Fig.3.5.c) nelle diverse prove egli
giunge alla conclusione che non ¢ possibile considerare nessuna delle due
componenti di deformazioni indipendente dal percorso tensionale seguito.

La dispersione dei risultati diminuisce se si correla la variabile tensionale

Y*t/s+0 09In(s), ( =(6°v-0"n)2 & 56" vFo y)/2), all’integrale del ranporto
tra gli incrementi dell’ energia di deformazione ¢ la funzione (s/p,)>” correnti
(Fig.3.5.d).

Se si analizzano singolarmente i termini della relazione suggerita da Yasin,
sembra ragionevole prevedere che essa non sia rispettata se il terreno ha una

densita iniziale diversa. Infatti & 1noto che, effettuando prove simili in
termini di percorso tensionale su campioni di terreno a diversa densita
iniziale, a parita di livello tensionale i campioni meno addensati manifestano
deformazioni piu elevate: questo significa che, a parita di ascissa Y nella
fig.3.5.d, ordinata WP risulta maggiore.

In alcuni casi questo problema & superato attribuendo ai terreni a diversa
densita parametri di incrudimento diversi (Zeng & Arulanandan, 1993).

3.4.1.2 Influenzq della tensione agente e della densita del terreno

Ia risposta meccanica dei terreni granulari dipende significativamente dalla
loro densita e dal livello di tensione agente. Alcune tipiche risposte
deli’elemento di volume di terreno incoerente sottoposto a tagiio triassiale
drenata sono illustrate nelle Figg.3.6.a ¢ b. Se un terrenc che si trova nelle
condizioni iniziali al disotto della curva di stato critico nel piano e-p’
(Fig.3.6.a), ¢ soggetto ad una prova di taglio triassiale a ¢’y costante, si
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osserva, dopo una prima fase compressione, un aumento di volume fino a
raggiungere la densita corrispondente allo stato critico, , ,
Cont'emporaneamente, uel piano p’-q, il punto rappresentativo della prova in
COTs0, supera in un primo momento la retta di stato critico per poi tendere
verso di essa dall’alto.

Se, invece, a parita di tensione di confinamento, ’indice dei vuoti iniziale &
maggiore di quello corrispondente allo stato critico, il terreno si comprime
continuamente e la tensione deviatorica cresce raggiungendo la condizione
di stato critico dal basso (Fig.3.5.b). _

Importanti studi per valutare 1a dipendenza della resistenza di picco dai
livello di tensione e di densita sono stati condotti da Been e Jefferies (1986)
e da Bolton (1986). Quest ultimo esprime Pangolo di attrito di picco del
terreno attraverso la relazione:

O5=0"#3[Tg (10-Inp™)-1] (38

dove Iy ¢ la densita relativa iniziale del terreno e p’ Ia tensione efficace
media al picco espressa in kPa.
Una relazione molio simile alla 3.8 ¢& staig proposta da Lee (1992) per

- introdurre Pinfluenza della tottura dei grani sulla resistenza di picco dej

(b)ma_x:(bjcs'k[hl(p ,/p-f)+2-'3] L C (39)

convenzionale, k dipende dalla densita relativa del terreno. . o o
Been ¢ Jefferies (1985) -introducono, invece, un parameiro di stato 1y,
calcolato come differenza tra il valore iniziale dell’indice dei vuoti e quello
che il terreno avrebbe atlo stato critico se vi giungesse senza variare la
tensione efficace media p’(Fig.3.7.a):

Prrappresenta la tensione di rottura dej grani ottenuta tramite una procedura

W=Ci-C¢s 3. 9)

Con il parametro di stato Y, si introducono contemporaneamente gli effetti
della tensione effettiva agente, da cui dipende e, e della densita de] terreno
espressa da e;.

Irisultati sperimentali di numerose sabbie di diversa provenienza rivelano |

che, ali’aumentare di v, diminuisce Pangolo d’atirito di pieco (Fig.3.7.5)
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Poiché il parametro v; si riferisce alle condizioni iniziali non &
concettualmente possibile definire una relazione univoca ¢on ¢picco , Sul
quale influisce certamente il percorse di sollecitazione.

Il concetto introdotto da Been ¢ Jefferics (1985) ¢ stato pertanto modificato
da Jefferies (1993) introducendo una variabile v, definita considerando
nella 3.9 al posto di ¢; I’indice dei vuoti corrente, ed al posto di & 1 valore
corrispondente aila tensione efficace media agente sul terreno suila curva di
stato critico. Alcune leggi di incrudimento valide per sabbie a diversa
densita iniziale sono basate sull’uso di questa variabile (ad es. Jefferies,
1993; Manzari ¢ Dafalias, 1997).

Tra questi un esempio & costituito dal modello introdotto da Wood et al.
(1994) 1a cui relazione di incrudimento & formulata nel seguente modo:

1 II}V{p:Eq/ (B*“Eq) . (3 A 0}
M, =Mk (.11)

B ¢ un parametro del terreno, M, esprime il rapporto g/p’ in condizioni di

picco, variabile lincarmente con . Se y ¢ negativo ( terreno pitt denso della
stato critico) M,> M, ed il terreno presenta una resisienza di picco ‘ed un
rammollimento successivo. Viceversa, se y>0, M, perde la funzione di
resistenza di picco poiché risulta minore della resistenza di stato critico Mes,

thr—diverso—approccio—nelespressione —det*incrudimento—dei—terrent
granulari & introdotto da Kohata et al. (1997) che analizza le diverse cause
di non linearita del comportamento dei terreni. L’incrudimento in questo
caso ¢ espresso correlando il modulo tangente E,y, con il livello tensionale
SL=q/aQmsx. Questa relazione ha il particolare vantaggio di essere
indipendente dall’origine scelta per calcolare le deformazioni.

Per i moduli di rigidezza a piccoli livelli di deformazione, definiti nel
precedente capitolo, Kohata et al. definiscono una funzione di
danneggiamento:

f(SL)=Ecy/E° (3.12)

che esprime il rapporto tra il modulo di rigidezza equivalente calcolato con
fe misure di tensione e deformazione in un piccolo ciclo di scarico € ricarico
ad un generico valore di SL e quello teorico ricavato dalla prima delle
relazioni 2.22. Si & osservato nel capitolo precedente che i moduli di
rigidezza equivalente dipendono in diversa misura da alcuni fattori (2.9). La
3.12 esprime in particolare la variazione delle proprietd quasi-elastiche del
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terreno  conseguente al danneggiaménto causato dall’incremento della
tensione deviatorica (f{ SL)<1).

Kohata et al. definiscono inoltre una funzione di plasticitd che esprime il
rapporto tra il modulo di rigidezza tangente dg/dz, od il modulo di rigidezza
equivalente del terreno: | |

&(SL)=Fe/Ee, (3.13)

Nellipotesi che gli effetti dello stato tensionale e del danneggiamento siano
identici su E. ed E., 1a funzione 8(SL) rappresenta la non linearits del
comportamento del terreno generata datla deformazione di tagiio.

Modltiplicando membro a membro Ie due relazioni si ottiene:
h(SL)=f(SL) 8(SL)=E./E"=de,%/dg, . (3.14)

che esprime I'incrudimento del terreno. La Fig.3.8 mostra gli andamenti
delle funzioni h{SL} ed £SL) oftenuti dga prove triassiali drenats
monotoniche su terreni di diversa origine e storia tensionale. _
Le figure relative aj terreni granulari normal consolidati (3.8.a e b)

-~ -evidenziano una progressiva riduzione dei valori di h(SL) che si sviluppa
prevalentemente nella fase iniziale (SL=0+O.'1). Al contrario, i terreni
sottoposti prima della prova triassiale a numerosi cicli di carico e scarico
rivelano un decadimento della rigidezza pi ritardato. Si osservi inoltre per

la ghiaia I'importanza della funzione di danneggiamentof{SL)—— -

3.4.2 Funzione di snervamento .

Nei percorsi dj sollecitazione in cui varia solo una componente delle
tensiont lo snervamento avviene in prossimita del massimo valore assunto
dalla componente in precedenza. Nei percorsi in cui avvengono variazioni
simultanee o alternative di pit componenti di tensione occorre | vece
stabilire quindi una forma delie superfici di snervamento. Uno studio
sistematico per valutare la forma delle superfici di snervamento & stato
condotto da Tatsuoka e Ishihara (1974) con alcune prove triassiali su sabbia
del fiume Fuji, costipata a tre diversi valori di densit iniziale, I percorsti di
sollecitazione effettuati sono riportati in Fig.3.9.a, Congiungendo il punto
dello spazio p’-q in cui si rileva lo snervamento con quello alla massima
tensione nella fase di carico precedente si ottengono delle porzioni di
superficie di snervamento. | risultati per le sabbie a diversa densita, riportati
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nelle Fig. 3.9.b,, mostrano una curvatura variabile con la tensione p’.
L.’espressione anahtlca delle superfici ¢ fornita tramite la funzione
f(p*)=dw/dp’, il cui integrale F(p’) ¢ riportato in Fig. 3.9. I terreni a diversa
densita mostrano funzioni F(p’) aventi andamento simile ma non
coincidente (Fig.3.10): in particolare 1 terreni a densita pin elevata
manifestano la maggiore curvatura. Dalla figura si pud osservare anche che
la forma dalla superficie si discosta di poco da quella proposta da
Poorooshasb (1971), la cui formulazione analitica €: |

=n+m Inp’ (3.15)

I dati sperimentali ricavati da Tatsuoka e Ishihara si riferiscono a valori
relativamente bassi della tensione efficace media. Murata et al. (1989)
hanno esteso le indagini a valori pit elevati di p’, suggerendo di impiegare
una funzione leggermente diversa dalla precedente:

f=r*+m In(p’/p’o) (3.16)

~———InFig:3:11 ¢ mostrato-un confronto tra diverse formulazioni della superficie
di snervamento e alcuni dati sperimentali ottenuti per diversi terreni.

I dati sperimentali ricadono in prossimita della superficie rappresentatd dalla
3.16. Se si esamina P’evoluzione della superficie relativa alle ghiaie
(m=1. 19) nel corso di una prova triassiale drenata (Aq/Ap =3) (Flg 3.12), st

osserva che, per modesti incrementi della fensione deviatorica ¢,
Pintersezione della curva f=cost con ’asse delle ascisse (n=0) avviene per
valori molto elevati di p’ e, nei dintorni del punto rappresentativo dello stato
tensionale corrente, la superficie presenta una curvatura piuttosto ridotta.

Un risultato analogo ¢ mostrato da Lade et al. (1995) attraverso un analisi
della forma delle superficie di snervamento in prossimita della condizione di
rottura.

3.4.3 Legge di flusso

Per completare il quadro degli strumenti analitici necessari a definire
completamente le deformazioni irreversibili di un terreno occorre definire
una legge di fiusso che stabilisce una corvelazione tra le diverse componentl
di deformazione plastica dell’elemento di volume. A questo sCOpo possono
essere impiegate le numerose relazioni proposte dalla letteratura che,
basandosi su opportune semplificazioni, correlano Iintensita delle
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componenti di tensione agenti nelle diverse direzioni al rapporto tra le
deformazioni prodotte dagli incrementi delle tensioni.

Una delle pitt semplici schematizzazioni del fenomeno & rappresentata dal
modello a dente di sega, attraverso il quale & facile comprendere la relazione
esistente tra resistenza del terreno e dilatanza, schematizzata dalla pendenza
del dente (Fig.3.13).

Basandosi sul concetto del minimo incremento di energia speso nella
deformazione, Rowe (1963, 1971) stabilisce, in condizioni di carico
monotoniche, che Iangolo di scorrimento tra le particelle all’interno di un
ammasso di terreno ¢ P=(43-¢’4/2), dove ¢’ rappresenta I'angolo di attrito
tra le particelle. Scaturisce una legge di correlazione tra le componenti
principali della deformazione ed il rapporto tra tensione principale massima
¢ mimima che, nel caso di compressione triassiale, diviene:

R=DK (3.17)

R:G—,*,Dz(p[dg") ‘|,K:tan2(45+q9 '72)
G5 de, /o b :

La 3.17 esprime un bilancio energetico ¢ K, legato all’ angolo di attrito tra 1
grani, rappresenta il rapporto tra il lavoro positivo compiuto nella dlrezxone __
di compressione, in cui agisce la o’}, e quello accumulato come energia

~potenziale nielle due direzioni’ orizzontall: tale quantita risulta, ovviamente,
sempre maggiore dell unita.

 Un’altra formulazione per i matena11 granulari ¢ stata“introdotta da Nova, )
(1982):

D= de? Jde?, = (1\14 '1\7;7) (3.18)

in cui M ed N sono parametri del terreno. La legge afferma che in ogni
istante la resistenza mobilitata nel terreno n & somma di due termini, uno
che esprime attrito (M) ed uno legato alla dilatanza ((1-N)*D?). 11
significato del termine N & stato spiegato diffusamente da Jefferies (1997):
che riscrive la relazione 3.18 nel seguente modo:

q ngq+ pv dgppz Mp7 i dgpq |+N p= dgpp : | : (31 9) _
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Il primo termine della relazione rappresenta il lavoro totale compiuto sul
terreno dalle forze esterne. 1l secondo termine quantifica la ripartizione
dell’energia all’interno dell’elemento di volume: Mp’ ] depqi rappresenta
Penergia dissipata dal sistema sotto forma di calore; il termine Np’de?,
costituisce invece un quantitativo di energia il cui segno varia con quello
della deformazione de’,. Se il campione si comprime (de’,>0) essa
rappresenta un quantitativo di energia potenziale, originariamente
immagazzinato nel sistema, che viene liberato all’atto della compressione
del terreno. Viceversa, se de”, ¢ negativo il terreno dilata ed accumula una
quantita di energia potenziale non elastica pari dal prodotto N p” ds?,.

Una spiegazione del fenomeno €& fornita dalla Fig.3.13: Ia dilatanza causata
dali’aumento della forza tangenziale T produce un lavoro negativo della
forza agente verticalmente; se essa fosse esercitata tramite un peso morto,
questo lavoro equivarrebbe ad un incremento dell’energia potenziale del
sistema che viene rilasciato nel momento in cui il carico viene ridotto.

A causa della sua notevole semplicita formale la relazione 3.18 ¢ stata
impiegata in numerosi modelli costitutivi utilizzati per simulare il

comportamento di terreni granulari. In Fig.3.14.a ad esempio & mostrato il
confronto tra i risuitati di due prove triassiali su sabbia a diversa tensione di
confinamento iniziale e quelli di ottenuti con un modello introdotto da
Jefferies (1993) in cut si adopera la 3.18 come legge di flusso. Il confronto

contrazione del terrerio durante la prima fase delle prove. Lo stesso risultato
¢ mostrato dalla Fig.3.14.b in cui il confronto tra i valon sperimentali ¢
teorici € riportato nel piano n-D’ (Jefferies, 1997): la curva sperimentale si
colloca al di sotto della curva teorica.

Alcune interessanti considerazioni sorgono nella valutazione del parametro
di resistenza M della 3.18: esso rappresenta il valore del rapporto tra le
tensioni mobilitato in condizioni di variazione di volume nulla (D’=0).
Gencralmente la resistenza a taglio di un terreno ¢ il risultato di tre fattori
agenti simultaneamente ma in diversa misura: la resistenza infrinseca allo
scorrimento tra i grani (¢,,); 1a resistenza al riassestamento tra le particelle; la
dilatanza.

Mentre le relazioni 3.17 ¢ 3.18 consentono di isolare in ognt istante Ieffetto
della dilatanza dalla resistenza mobilitata, non & semplice separare gli effetti
delle due restanti componenti. Risulta ad esempio difficile effettuare misure
significative dell’angolo di attrito ¢, che, concettualmente, rappresenta una
costante del materiale indipendente dallo stato di addensamento del terreno e
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alle tensioni agenti. Inoltre, anche se ¢id fosse nossibile

dei grami che, al contrario di ¢, , non & una cosianie de
T

1
1 &
3.17 e 3.18 assegnano alla resistenza del terreno in assenza di dilatanza un

e v

valore costante e pari ali’angolo di atirito di stato critico dov Che solitamenie
€ raggiunto a grandi livelli di deformazione.

Si ¢ mostrato in precedenza invece che, nelle prove di ta lio drenate, i
terreni granulari molto addensati possono manifestare una contrazione
iniziale fino ad un valore di massimo dopodiché essi giungono dilatandosi
VETSO 1a stato Critico. | _

I punto di massima contrazione rappresenta una condizione caratteristica
del terreno in quanto definisce il passaggio tra due diversi comportamenti
del terreno: per <M il secondo termine a secondo membio della 3.19 &
positive ed il terreno rilascia una parte di energia potenziale interna; per
N<M invece il terreno accumula come energia potehziaie un quantitativo di

energia fornitogli dall’esterno. L’angolo di attrito ¢, mobilitato in questa

C\Jlu A ALY \ymc AALVS LS AL
fase ¢ identico ali’angolo di attrito di trasformazione di fase Oy definito da

Ishihara et al.(1975) nelle prove di taglio non drenate (Luong, 1980). Luong
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tima migliore dell’angolo di stato critico

terrent sciolti il confronto conduce a risultati § il (Fig.3.15.2), per
a relativa del terreno ed aumenta
3.15.b)

- di questo fenomeno & fornita da Rowe (1971) secondo il

u
i molto addensati, in cui la resistenza di picco & mobilitata a
bassi livelli della deformazione, il riassestamento giobale dei grani nelia fase

di taglio ¢ minimo, e lo scorrimento avviene confemporaneamente in 1
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numero ridoito di contatti. Viceversa, nei terreni pidi sciolti, i grani sono
meno  strettamente  vincolati ed il loro scorrimento pud  avvenire
diffusamente in un maggior numero di direzioni: angolo di attrito
mobilitato in assenza di variazioni di volume risulta maggiore di quello tra i
grani per via del notevole quantitativo di energia  dissipata  nel
riassestamento dei grani. : : : :

In accordo con la teoria dello stato critico. Manzari e Dafalias (1997)
tengono conto di questo effetto adottando una legge di flusso analoga alla

At =} =)
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18, in cui il termine ‘V{ perde la funzione di parametre del terrenc e
o

- = s e d
P"'Iizi“"llcs_:{(\c—“i"'

/...
)
|

-

M, € 1l valore di 1 in condizioni di stao critico, T{Cd un parametro del
ferreno, W la variabile di stato mtroaorta precedentemente.

La previsione del comportamento dei terreni a grana grossa in condizioni di
carico cicliche € importante per un gran numero di situazioni reali. Si pensi
ad esempio ai fenomeni lenti che avvengono periodicamente nelle dighe di
rifenuta in seguito al loro riempimento e svuotamento, oppure alle
sollecitazioni dinamiche indotte da eventi sismici.

Se ¢i si riferisce alla schematizzazione introdotta da Jardine (1992),
npor{ata in Fig.1.6, il punto caratteristico delie tensioni agenti sul terreno 51

—————viene a trovare, nel corso di questi percorsi; all’interno-della superficie d
snervamento BS, variabili con la storia tensionale e le deformazioni pit
recenti. Pud pero accaaere in taluni casi che il percorso tensionale coinvolga
in manicra piu articolata stati interni ed esterni a BS. In questo casc diviene

mteressante Valutare Vinterazione fra i percorsi tensionali che awengono

“intérnamente alia superficie ¢ la risposta del terreno all’esterno di questa, ¢
viceversa, I'influenza sul comportamento di un terreno sovraconsolidato di
tensioni e deformazioni sperimentate in precedenti percorsi di sollecitazione.
Ad esempio nella Fig.3.16.a sono riportati i risultati di due prove triassiali
condotte da Flora (1995) con la stessa ¢’y su campioni di ghiaia aventi un
valore simile dell’indice dei vuoti iniziale ¢, una prova di compressione
monotonica ed una prova di compressione ed estensione a cichi di ampiezza
crescente. I rami di ricarico della prova ciclica presentano & paritd di
tensione applicata valori pil bassi della rigidezza tangente rispetto alia prova
monotonica. Lo differenza tra le duc curve ¢ tarto pit evidente quanto
maggiore ¢ la deformazione prodotta neclla precedente fase i scarico in

estensione. La forma della curva G-Ea subisce moltre una con31steme
V"“‘&Zl()ue T rihaltandn 1
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compressione ed estensione di ampiezza tensionale costante, dalla quale si
rileva chiaramente questo effetto. Appare evidente, dunque, che le propriet2
del terreno risentono sensibilmente di un  danneggiamento prodotio
dalf’estensione nella fase di scarico che si riflette anche sul valore della
resistenza del terreno (Fig.3.16.c). |

Questo effetto non sembra invece essere significativo sul comportamento
della sabbia di Toyoura per la quale sono riportati in Fig.3.17 i risultati di tre
prove di compressione a deformazione piana: una prova di compressione;
una di estensione; una prova di compressione ed estensione con cicli di
carico di ampiezza crescente (Yarnada et al., 1996). In quesio caso i rami di
ricarico si sviluppano tutti al di sopra della curva di primo carico della prova
monotonica ed i cicli di isteresi si espandono continuamente senza
intersezioni. Ancora una volta si osserva la variazione di concavita delle
curve tensioni-deformazioni all’aumentare dell”ampiezza dei cicli di carico.

Come si pud osservare dalle Figg.3.16 ¢ 3.?17, le relazioni tra la tensione
deviatorica q e la deformazione distorsionale y=g,-¢, sono asimmetriche
rispetto all’asse delle ordinate: nella rappresentazione i risultati delle prove

- ¢icliche risulta in genere conveniente introdurre come-variabile tensionale la
resistenza  mobilitata  atiraverso  sendne,-—(c =0 3)/(c71+073). 1

- cambiamento di variabile conduce a delle curve di forma simile in fase di

:  compressione ed estensione che si prestano alla formulazione di modelli
simmetrici (Fig.3.17.b). | | |

Spesso infatti le leggi costitutive del terreno in campo c1chco sono tormulate
__facendo riferimento alla curva ottenuta in fase monotonica T={y) scntta,,;,,
partendo da 1=0 ed ipotizzando la simmetria nelle fasi di estensione e
compressione (f(-y)=-1(y)). :

Nell’ipotesi di validita di una legge nronorzionale & possibile scrivere:

it T =

(c-7,.) [lr-7.,)) "
Fi - fl\\ . H J A (3.21)

M Cut Ty € Y,pSOono i Valon della vanabﬂe di tensmne € d1 defonnazmne
valutati nel punto di inversione del carico.

Masing (1926) fissa un valore di n costante ed u uguale a due. Il significato d1
questa posizione ¢ mostrato in Fig.3.18, in cui si 0sserva che i ramo di
scarico che parte dai generico punto A (y,7.) incontra la curva di
riferimento nella fase di estensione nel punto B di coordma_te (Y2,-Ta)-
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Risultati sperimentali ricavati attraverso prove monotoniche e cicliche su
sabbia da Lo Presti et al. (1997) mostrano che n assume valori largamente
superiori a 2 (Fig.3.19). Inoltre & noto che I’applicazione dei criteri di
Masing conduce ad alcune anomalie nel comportamento dei terreni che
Pyke (1979) risolve proponendo un valore di n variabile:

no=lx1- (3.22)

1l segno alternativo nella 3.22, negativo nella fase di scarico e positivo nella
fase di ricarico fa scaturire un valore di n variabile tra 1 e 2.

Flora e Silvestri (1993) ‘utilizzano questa formulazione per simulare i
risultati di alcune prove triassiali con percorso tensionale ciclico mostrati in
Fig.3.20. La simulazione funziona discretamente nelle fasi di scarico mentre
sovrastima notevolmente le rigidezze nelle fasi di ricarico, sulle quali si
risente sensibilmente ’effetto del danneggiamento prodotto dalla precedente
estensione. Complessivamente la simulazione manifesta una maggiore

energia dissipata nel ciclo diisteresi.

3.5.1 L’algoritmo di Bardet

- Una formulazione di validita generale per la simulazione del Cofhpértaﬁieﬂto -

isteretico dei terreni ¢ stata introdotta da Bardet (1996) con una struttura
analoga a quella delle superfici di snervamento multiple. L’algoritmo
generalizza le precedenti formulazioni ed ha il vantaggio di poter essere
particolarizzato a numerose situazioni reali, inserendovi nella forma pit
opportuna caratteristiche dei terreni come 1’anisotropia e il danneggiamento.
A partire da una legge qualsiasi che esprime il modulo di rigidezza del
terreno 1n condizioni monotoniche, I’algoritmo consente di calcolare il
modulo di rigidezza del terreno in un istante qualsiasi di una storia di carico
ciclico. Esso ¢ in grado di simulare inoltre la memoria del terreno nei
confronti dei percorsi.di sollecitazione precedenti.

Una schematizzazione del modello ¢ fornita nella Fig.3.21. Considerata una
generica curva di riferimento, simmetrica o asimmetrica, ricavata da prove
monotoniche, & possibile esprimere il legame tensioni-deformazioni nel
seguente modo.

do do .
de =de +deg? = —+ — )
“ E H (3.22)
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Le deformazioni elastiche possono essere calcolate formulando il modulo di |
rigidezza elastica E con un qualsiasi modello. I modulo H, che rappresenta
Pincrudimento del terreno, varia tra w ¢ 0 e dipende da una variabile 3,
funzione dello stato tensionale corrente ¢ e della storia tensionale recente.
Nella fase di primo carico & rappresenta la distanza tra la tensione corrente
o ¢ la tensione di rottura G

H =H(8=H{(1-06/0mx) (3.23)

La relazione tra H e 8 pud essere scelta con un criterio qualsiasi sulla base
dei risultati sperimentali ed assumere una espressione qualsiasi, simmetrica -
o meno nelle fasi di compressione ed estensione, cosi come i valori della
tensione di rottura in compressione (Gm. ) €d estensione (Guym ) POSSONO
essere ricavati direttamente da dati sperimentali o essere espressi tramite una
legge in funzione di parametri e variabili di stato del terreno. :

Nel momento in cui si inverte Papplicazione della tensione (C; in Fig.3. 21)
Palgoritmo riporta istantaneamente ad 1 il valore della variabile § e, di

conseguenza, il modulo H diviene infinite. Le deformazioni nella prima fase
di scarico sono puramente elastiche e I'incrudimento del terreno segue una
legge diversa dalla precedente. 1.’espressione di & diviene nella fase di
~ primo scarico:

o0=1-—L—+(0, —0) : : - (324
qu _O-Tr - : B
Gcr € O sono rispettivamente la tensione ed il valore di & nel punto di
inversione del carico, o, € la tensione corrispondente 2 8, nella fase di
estensione.
Analogamente alla 3.24 si pud dehmre la legge di incrudimento in quals1asz
condizione di carico: I’algoritmo tiene conto della storia tensionale recente
del terreno tramite la generazione di un certo numero di dipoli (8;,05) che
esprimono le inversioni del carico avvenute in precedenza. Fsm sono- definiti
in modo che: o
8i.i>8> 8
Se, ad esempio, la tensione durante uno scarico o un ricarico supera i valori
O¢r 0 Ot dei dipoli esterni la legge di incrudimento cambia poiché § varia
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seguendo la legge di primo carico (3.23) e cancellando tutti i dipoli interni
(3>8;). Questo modo di rtappresentare il comportamento del terreno
sottintende implicitamente il ricorse ad un approccio con superfici di

Ot -
snervamento annidate.

3.3.2 La dilatanza dei terreni in condizioni di carico cicliche

Lo smdio delle deformazioni volumetriche dei terreni granulari in
condizioni di carico cicliche & stato affrontato con una serie di risultati
sperimentali ottenuti con apparecchiature triassiali e di taglro torsionale da
Pradhan (1990),

Per analizzare i dati Vautore ha sviluppato alcune delle teoric formulate per
condizioni di carico monotoniche Ad esempio la relazione 3.17 (Rowe,
1962) puo essere scritta, nel caso di compressione triassiale (de’>0):

i (2K + l)( }+3(K - I)]
ds? “',, % (3.25)
iz K~ 152 "‘”)T(K +2) |

K esprime il rapporto tra il lavoro compiuto delle forze attive e passive del
sistema:

_L':._-‘_tiln (45+¢pll2} V Ov}f {" AG T Gr) (3.26}

Nel caso di estensione (ds® >0) invece 1a relazione diviene:

r 1
(2+ K)(— ")—3(K-1)F
-51- de’ i (3.27)
l?- K)(————“dg L) +2K +1|
3 ngq B
K=tan*(45+0,/2)=(26" £ )/("c &) (3.28)
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Le relazioni 3.25 e 3.27 sono confrontate nelle Figg.3.22 con i risultati di
ue prove triassiali cicliche, ad ampiezza di tensione deviatorica crescente
ed a tensione efficace media p’ costante, su campioni aventi diverso indice
dei vuoti iniziale. Si pud osservare che le curve teoriche ricavate con diversi
modelli e riportate nelle figure si discostano poco tra loro. 11 loro andamento
comune € rispettato con discreta approssimazione dai dati sperimentali
ricavati sia dalla prove sul campione pitt denso che da quella sul campione
pit sciolto. |
Pit precisamente 1 risultati della prova ottenuti nelle fasi di scarico: (dy"<0)
seguono la legge ricavata per la fase di estensione (3.27), quelli ottenuti
nelle fasi di ricarico (dy">0) seguono la legge valida in fase di compressione
(3.25).
Lo stesso autore riporta i dati di una prova triassiale ciclica (p’=cost) ad
ampiezza di tensione costante (Fig.3.23). A differeriza del caso precedente,
in cui ’ampiezza della deformazione applicata & crescente in ogni ciclo, si
osserva che le curve rappresentative dei rami di scarico e ricarico mostrano
una pendenza progressivamente pili accentuata ed un isteresi sempre piu

—ridotta—Contemporaneamente—le—curve —q/p’=—dvy/dy* —si-muovono—dopo——

ciascun ciclo verso I'interno, con una velocita progressivamente pit bassa.
Questo significa che il valore dell’angolo di attrito di massima contrazione
diminuisce progressivamente con il numero dei cicli.
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Fig.3.3: Risultati di prove monotoniche di taglio trissiale su ghiaia di Chiba
(da Jiang 1996).
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(fig.c) nilevate nelle diverse prove (da Yasin, 1997).
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4. APPARECCHIATURE DI LABORATORIO

4.1 Introduzione

La realizzazione di prove friassiali su terreni a grana grossa pone notevoli
problemi sperimentali connessi alla dimensione delle particelle costituent il
terreno. Affinché I’elemento di volume sul quale sono effettuate le prove di
laboratorio sia rappresentativo delle reali condizioni al finito & necessario
che esso sia significativamente maggiore della dimensione dei grani in
modo da contenere un sufficiente grado di eterogeneitd caratteristico delle
condizioni in sito. Occorre dunque rispettare determinati valori minimi del
rapporto tra la dimensione minima dei provini, generalmente espressa dal
diametro, ¢ la dimensione delle particelle rappresentata ad esempio dal
massimo diametro dei grani. La letteratura suggerisce alcune prescrizioni.
Ad esempio, per materiali a granulometria eterogenea, Penman (1971) fissa

“un valore minimo di questo rapporto pari a quattro. Da cid consegue un

aumento delle dimensioni di tutte le parti delle apparecchiature utilizzate in
laboratorio e di conseguenza una notevole complessita nella realizzazione di
prove sufficientemente accurate. Generalmente, date le dimensioni dei grani

~ costituenti i terreniquesta’ misura non & sufficiente ‘¢ viene “sovente

—accompagnata—da—un—intervento—sulla—compesizione—granulometrica—dei

terreni effettuato attraverso una riduzione del diametro massimo delle
particelle. A questo scopo la letteratura suggerisce di traslare parallelamente

”’1a*cu1'va"graniﬂbﬁiétfiéa"(lﬁdia’ratﬁé’ et al.1993) o di eliminare le particelle

aventi dimensione superiore a certt valori prestabiliti (Fragaszy 1990).

Le ragguardevoli dimensioni delle apparecchiature pongono comunque una
serie di problemi tecnici che richiedono soluzioni talvolta originali e che
rendono di fatto queste apparecchiature degli autentici prototipi.

In questa ricerca sono state impiegate due apparecchiature triassiali di

grandi dimensioni, una nei laboratori del IIS dell’Universita di Tokyo, I’altra
nel laboratorio del Dipartimento d’Ingegneria Geotecnica dell’Universita di
Napoli. | _ _

Le caratteristiche degli strumenti utilizzati per la misura accurata dei valori
delle tensioni ¢ delle deformazioni hanno influito in maniera decisiva sulla



Apparecchiature di laboratario

scelta del programma di prove eseguito. Questo cap1tolo ¢ dedicato alla
descrizione delle apparecchiature.

Nell’ambito della ricerca condotta & stata inoltre progettata ¢ realizzata una
strumentazione per la misura delle velocita di propagazione delle onde
all’interno del volume di terreno che ha consentito la stima dei parametri di
rigidezza a bassi livelli di deformazione. Quest’attrezzatura, mstallata su
entrambe le apparecchiature triassiali, ¢ descritta i dettaglio e le scelte
effettuate sono discusse € motivate in questo capitolo.

4.2 Apparecchiatura triassiale di Tokyo

Gia in una delle sue configurazioni precedenti (Goto, 1986; Tatsuoka et al.,

1991) questa apparecchiatura ha costituito un prototipo per il modo con cui
sono stati affrontati ¢ risolti alcuni importanti problemi sperimentali e per le
soluzioni originali adottate. Recentemente essa ¢ stata soggetta ad ulteriori
modifiche ed una descrizione dettagliata della attuale configurazione €

—riportata—da—Hoque et a2l —(1996)InF 1g4fl—ﬁmosﬁateﬂmwsche f

dell’ app arecchiatura.

Si trafta di un *apparecchiatura triassiale a percorso di carico controllato. Ti
| camplone posto all’mtemo di una cella cﬂmdnca del diametro d1 60 cm

cm, I’altezza ¢ pari a 57 em.

_ Il sistema per P'applicazione della tensione deviatorica ¢ di tipo idraulico.
Una pompa alimenta un circuito oleodinamico che attraverso un martinetto
trasmette il carico assiale sul campione. La pressione nel martinetto €
regolata da una servovalvola. Le possibili eccentricita dei carichi in testa al
campione sono prevenute dall’uso di un giunto speciale che consente
rotazioni relative tra il martinetto ed il pistone. La tensione di confiamento
& esercitata tramite aria compressa fornita da un compressore € regolata da
una valvola elettropneumatica. Un amplificatore consente di potenziare il
flusso dell’aria incrementando la velocitd di attuazione, altrimenti molto
lenti per via dell’elevata compressibilita dell’aria. La pressione interstiziale
nel camplone (positiva o negativa) & imposta con un regolatore manuale
ail’inizio di ug_m_ prova.,
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Grazie al cilindro esterno della cella triassiale, realizzato in acciaio con uno
spessore di 2 ¢m, ed al sistema di alimentazione dell’aria compressa, ¢ stato
possibile effettuare nel corso di questa sperimentazione, prove alla pressione
di confinamento di 700 kPa.

La misura delle tensioni effettive di confinamento ¢ effettuata con un
trasduttore  differenziale collegato contemporaneamente  all’ interno  ed
all’esterno del campione. _

Il carico applicato verticalmente sul campione ¢ misurato da una cella dotata
di strain gauges, fabbricata nei laboratori del’Universita di Tokyo, € posta
tra il pistone e la testa del campione in modo da eliminare dalle misure
Vattrito esercitato sul pistone dalla boccola disposta sul piatto superiore.

Le deformazioni assiali e radiali sono rilevate da una serie di trasduttori
locali di spostamento posti direttamente sulle pareti laterali del campione
(fig4.2a) (Goto et al. 1991). Si tratta di strumenti dotati di elevata
precisione (fig.4.2b) realizzati con sbarrette di bronzo fosforato su cui $ono
montate delle resistenze elettriche che formano un ponte di Wheatstone. Ai
fini di migliorare I’accuratezza della misura di questi strumenti, in questo
caso particolarmente buona (<107 %), & stato realizzato un sistema elettrico

di alimentazione ¢ di acquisizione dotato di amplificatori stabilizzati e filtri
che riducono apprezzabilmente i disturbi di natura elettrica. L uso degli Idt
consente di eliminare dalle misure Ieffetto della riduzione di densita del

terreno in prossimita delle basi (beddmg error) tipicamente ewdenzmto da
queste prove. ( Goto 1001\

hl o~ e

Le deformazmm radiali sono state valutate con alcum Idt d1 dunensmne pil
ridotta (20 cm circa) posti onzz_onta_lmente a varie altezze sulle pareti laterali -

~del campione ¢ vincolati con cerniere del tipo mostrato in fig. 4.3b (da
Hoque et al. 1995), L’i impiego di questi trasduttori richiede la presenza di
superfici laterali piane. E’ per questo motivo che la forma dei campioni ¢
passata da cilindrica a prismatica. Lo scopo di questa modifica & stato
quello di eliminare dalle misure di deformazione laterale Ieffetto della
penetrazione della membrana (Tatsuoka e Kohata, 1995).

Nelle prove effettuate per la presente ricerca sono stati installati due 1dt
verticali della lunghezza di 50 cm e otto 1dt orizzontali del_la Iunghezza di 18
cm.

Sie ntenuto conveniente adoperare un NUMero magglore dildt per la misura
delle deformazioni orizzontali ritenendo che essa potesse essere meno
uniforme lungo I’altezza del campione di quanto non siano le deformazioni
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assiali sulle diverse facce del campione. Lo schema del campione con
Pinsieme dei trasduttori locali di spostamento installati & riportato in fig. 4.3
(dahoque et al 1996 fig.2).

Allo scopo di valutare le differenze prodotte dalla compattazione sugli strati
superiori rispetto a que]h inferiori sono stati installati in numerose prove
effettuate nel corso di questa ricerca altri due 1dt verticali di lunghezza
inferiore ai precedenti (30cm). Un confronto tra le misure delle
deformazioni effettuate con le due classi di 1dt & mostrato in fig.4.4. La
differenza tra le due misure risulta minima mentre ¢ apprezzabile la
differenza tra le deformazioni oftenute con i trasduttori locali e le
deformazioni valutate tramite un LVDT posto esternamente alla cella e
collegato al pistone.

L’impiego di questo strumento nell’apparecchiatura triassiale di Tokyo ¢
doveroso poichg i trasduttori locali sono in grado di misurare gli spostamenti
in un basso intervallo (quello osservato tipicamente nel corso della
sperimentazione ¢ dell’ordine del 2%).

In tab 4.1 sono riportate le accuratezze mimime degh strumenti di misura
—adottatied il loro intervallo-di- funzionamento,—— -

Ldt Ldt Celladi | Trasduttori di
verticali |orizzontali| Carico pressione
e () (%) L (KPa) | (KPa)
Accuratezza | 6.8 10° | 4.4 10° 0.09 0.2
Fondo scala <2 <1.4 5560 700

Tab 4.1: Accuratezza e fondo scala degli strumenti impiegati sulla cella
triassiale di Tokyo

L’elevata risoluzione degli strumenti per la misura delle tensioni ¢ delle
deformazioni ha consentito di stimare i parametri di rigidezza del terreno a
piccoli livelli di deformazione seguendo una procedura suggerita da
Tatsuoka e Shibuya (1992) e descritta nei seguenti capitoli.
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L’intera strumentazione & gestita da un calcolatore. I controllo
dell’apparecchiatura, esercitato in retroazione ¢ di tipo on-off, ed ¢ in grado,
in virtt dell’ottima risoluzione degli strumenti, di regolare i valori della
tensione assiale ¢ di confinamento con suffciente rapidita. Il controllo nel
corso delle prove ¢ stato esercitato in una prima fase sulle velocita di
crescita delle tensioni. Le fasi finali delle prove invece, fino al
raggiungimento delle condizioni ultime, sono state effettuate controllando la
velocita di deformazione. "

4.3 Apparecchiaturé triassiale di Napoli

4.3.1 Configurazione del sistema

La cella triassiale di Napoli presenta dimensioni maggiori ‘di quelle
del’apparecchiatura precedentemente descritta. 1l cilindro esterno della
cella, realizzato in fibra di vetro, ha un diametro di 91 ed un altezza di 130
cm. Si tratta di un’apparecchiatura realizzata negli anni *50, a lungo

———adoperata per prove triassiali convenzionali su rockfill con controllo delie
fast di prova registrazione dei risultati manuale. Recentemente essa & stata
aggiornata con un intervento descritto da Flora (1995) e da Flora e Modoni
assn. ... S
Attualmente essa & del tutto automatizzata e consente [’effettuazione di_

~ prove con percorso tensionale qualsiasi a velocita di carico o di
deformazione imposta. L’ acquisizione dei risultati avviene in forma digitale

Un sistema oleodinamico, analogo a quello dell’apparecchiatura di Tokyo,
consente I’applicazione dei carichi verticali. Una pompa a tre pistoncini
radiali alimenta in maniera costante un circuito con pressioni massime di 50 -
MPa. All’interno di questo circuito ¢ inserita una servovalvola a quattro vie
che regola il flusso di olio all’interno delle due camere di un martinetto il cui
stelo trasmette il carico sulla testa del provino.

La tensione di confinamento € la pressione interstiziale sono generate da un
sistema aria-acqua alimentato da un compressore. L’aria, filtrata e regolata
da una valvola elettropneumatica, & inviata aile camere inferiori di due
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volumometri. Questi strumenti sono costituiti da un cilindro in fibra di
vetro e racchiudono due camere, contenenti rispettivamente aria ed acqua.
Lo shilanciamento delle pressioni nei due fluidi provoca lo scorrimento
dell’elemento rigido di separazione delle due camere fino a che noon &
raggiunta una nuova posizione di equilibrio. L acqua presente nelle camere
superiori del volumometro & collegata attraverso dei circuiti all’interno ed
all’esterno del campione.

Valutando con due LVDT gli spostamenti dell’elemento di separazione dei
volumometri si misurano le variazioni di volume del campione.

In questo modo ¢ possibile valutare le variazioni di volume direttamente,
misurando il quantitativo di acqua che defluisce dall’interno del campione
saturo, o indirettamente, misurando il volume di acqua che giunge
all'interno della cella triassiale. In questo secondo caso occorre
evidentemente rimuovere dalle variazioni di volume misurate quelle dovute
ai movimenti del pistone. La riuscita di queste misure esterne, necessaria
quando il campione di terreno non ¢ saturo di acqua, dipende in maniera
decisiva dalla tenuta idraulica della cella triassiale e dei circuiti ad essa
connessi. Un punto particolarmente critico in tal senso ¢ costituito dalla

boccola-attraverso-cui-il-pistone-entra-nella-cella-—Allo-sboeco-del-pistone; -
internamente alla cella triassiale ¢ stata prevista una membrana a soffietto,
fabbricata in lattice di gomma, che impedisce la fuoriuscita di acqua ¢
capace di seguire i movimenti del pistone (Fig.4.6). L’attacco tra lo stelo del
martinetto ed il pistone, realizzato in precedenza con un sistema a vite, &

- stato sostituifo nel corso di questa ricerca con un giunto iormaio da duc
flange in grado di consentire piccole traslazioni relative orizzontali e di
ridurre I attrito esercitato dalla boccola sul pistone.

Le pressioni del fluido interstiziale e di confinamento sono misurate da due
trasduttori di pressione collegati con I'interno del campione e 'interno della
cella.

La misura del carico assiale applicato sulla testa del campione ¢ rilevata
tramite una cella di carico immergibile, avvitata direttamente al piatto
superiore del provino ed al pistone in modo da irrigidire il sistema di
trasmissione dei carichi. Questa misura si rende necessaria poiché le
deformazioni assiali sono misurate attraverso gli spostamenti verticali del
pistone al quale ¢ vincolato un LVDT esternamente alia cella.
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Strumento Funzione Accuratezza |Risoluzione |Fondo scala
LVDT Deformazioni {0.8 mm 0.002mm {200 mm
assiali e - - '
' volumetriche '
Cella di carico |Carico assiale [0.945kN = |0.0046kN |300kN
Trasduttore di|Pressione 205kPa |[0.01kPa |1Mpa
pressione interstiziale e di
| confinamento

Tab 4.IL Caratteristiche degli strumenti adoperati sulla cella triassiale di
Napoli

La tabella 4.1 mostra le caratteristiche degli strumenti di misura. Spicea la
notevole differenza tra i valori delle risoluzioni degli strumenti, misurate
dalle case fornitrici in condizioni standard ed in assenza di disturbi, ¢ le
corrispondenti  accuratezze  rilevate sugli  strumenti  installati
nell’apparecchiatura. 1 valori delle accuratezze sono stati ottenuti

———————effettuando in-un-periodo-di 180 secondi; rappresentativo-delle-condizioni -
ambientali medie, una serie di rilevazioni con gli strumenti ad
apparecchiatura ferma (Fig. 4.7). Le oscillazioni manifestate sono pertanto il
risultato di rumori di fondo di natura meccanica ed elettnca ‘esistenti
nell’ambiente. Questa osservazione comporta notevoli conseguenze sulle
‘procedure di servocontrollo che, tramiie un programma, sono state impostate
ad un calcolatore. ' | _
Le misure rilevate dagli strumenti sono convertite da una scheda di =~ —
acquisizione a 16 bit in grandezze digitali e sono accumulate su memoria
magnetica. In base ai valori delle grandezze misurate il calcolatore controlla
Pevoluzione delle prove agendo sugli attuatori attraverso segnali convert1t1
in analogico (volts) da una scheda a 12 bit di risoluzione.

Le modalita con cui avviene il controllo sono state impostate sul calcolatore
tramite un programma realizzato appositamente per questa apparecchiatura.
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4.3.2 Procedure di controllo

La gestione delle prove triassiali nell’apparecchiatura di Napoli avviene con
un controllo in retroazione. In ogni istante il programma confronta i valori
misurati di alcune grandezze prescelte con i valori imposti dall’operatore ed
interviene sugli attuatori allo scopo di attenuare la differenza tra i due valori.
Le grandezze che possono essere conirollate sono la tensione verticale
oppure la velocitd di avanzamento del pistone. Contemporaneamente € in
ogni caso controllata la direzione del percorso tensionale.

Detta e(t) la differenza rilevata nel generico istante tra 1l valore della
grandezza misurata e quello teorico si pud esprimere quantitativamente la
correzione inviata agli attuatori nel seguente modo:

u(t) = fe(t)) (4.1)

La funzione introdotta nefla 4.1 pud presentare diverse formulazioni. Tra
queste una delle relazioni piti frequentemente utilizzate &:

W =Kee® @

Questa correzione proporzionale ¢ stata applicata al controllo della tensione
di confinamento e del carico assiale nella cella triassiale di Napoli fornendo
i risultati mostrati nella Fig. 4.8 (fig3 ASTM). 1l risultato appare accettabile

—nel-controllo-della-tensione—-di-—-confinamento-perla-quale-le-escillazioni———————

rilevate sono di ampiezza prossima ai valori dell’accuratezza degli strument:
di misura, Gli scarti della tensione deviatorica intorno al valore richiesto
assumono invece valori intollerabili ¢ le oscillazioni manifestate, di elevata
frequenza mostrano chiaramente i limiti dell’impiego di una correzione
proporzionale. E’ noto infatti dalla letteratura che il controllo proporzionale
pud generare notevoli problemi di instabilita (Franklin et al., 1986) ed il
caso mostrato né costituisce un esempio Nel caso in esame I'uso di un
elevato valore di K, consente di attuare cotrezioni sufficientemente rapide
gia a partire da bassi valori dello scarto e(t). Tuftavia non appena interviene
un elemento perturbatore che, come osservato in precedenza pud essere
costituito dall’elevato rumore presente nell’ambiente, lo scostamento delia
tensione deviatorica dal valore teorico comporta una correzione eccessiva
dando luogo ai fenomeni osservati in figura. La stessa oscillazione non si
manifesta invece nel controllo della tensione di confinamento. Per
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comprendere la differenza tra i risultati delle due procedure di controllo
occorre considerare le differenti caratteristiche degli attuatori.

Le tensioni deviatoriche sono regolate da una servovalvola inserita in un
circuito idraulico. Questo sistema risuita particolarmente rigido ¢ presenta
tempi di risposta pressoché immediati. Vzceversa, la tensione di
confinamento ¢ applicata da un sistema pneumatico in cui Pelevata
compressibilitd dell’aria rallenta le fasi di attuazione generando oscillazioni
pilt attenuate. Le procedure di controlio devono pertanto tener conto
necessariamente di queste differenze.

Per il controlio della velocita di variazione delle tensioni assiali si &
adoperato un algoritmo chiamato PID (Proporzionale Integrativo
Derivativo) pit complesso di quello proporzionale, la cui formulazione
completa &:

K, de E |
u(t) = K e(t)+—* [ e@ydr+ K T, o 4.3)

i

K;, Ki, Ki sono delle costanti adimensionali tipiche del sistema, T; ¢&

~Pintervallo—di-integrazione. H-significato-fisico dei termini della 4:3-&
mostrato nella Fig4.9 in cui T & stato considerato pari all’intervallo di
campionamento della vanabﬁe ch controﬂo

(e, +e_f\ .

U; -—-'Ap? +Ak J+Ad(e ey — (44) —

1 controllo esercitato dal PID & globalmente pitt flessibile di quello
proporzionale. Il termine integrativo ad esempio potenzia I’efficacia della
correzione proporzionale in quanto si somma ad essa ed in pill, essendo
funzione dei valori della funzione errore negli istanti precedenti, rende pi
sollecito 'inseguimento della variabile teorica qualora questo non fosse stato
sufficientemente rapido nell’istante precedente. '
L’aggiunta di questo secondo termine inoltre consente di diminuire i valori
della costante K, con il risultato di ridurre la frequenza dell’osciltazione
(Fig.4.10.a). L’uso dei due termini tuttavia introduce il rischio di una
notevole instabilita evidenziato dalla Fig.4.10.b.
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Il termine derivativo aggiunto al proporzionale ed all’integrativo ha la
funzione importante di aumentare la stabilitd del segnale ¢ di ridurre la
pendenza della funzione errore (fig.4.10,c).

Le costanti K;, K; ¢ K4 che intervengono nella 4.3 sono state ricavate con
una procedura di approssimazioni successive alla soluzione finale che
compare implicitamente nelle figure 4.10. II miglior controllo ¢ stato
raggiunto usando i valori : K,=1/50, K; =1/250 e K4=1/25.

L’uso del PID nella fase a carico controllato & stato limitato al solo controllo
del carico assiale. La tensione di confinamento ¢ invece gestita con un
controllo di tipo proporzionale.

Le fasi finali delle prove, spinte fino a grandi livelli di deformazione, sono
state controllate attraverso la velocita di deformazione assiale. L’uso di una
procedura mista con il controllo delle tensioni nella prima parte delle prove e
delle velocita di deformazione nella seconda, & stato adotiato per ottenere
una migliore definizione della curva tensioni-deformazioni. Infatti € noto
che, a causa del comportamento non lineare del terreno, nella fase iniziale
grandi incrementi di tensione producono piccoli incrementi di deformazione

mentre il contrario avviene nelle fasi finali.

Per il controllo della velocita di deformazione ¢ stato impostato un algoritmo
PID, analogo a quello precedentemente mostrato, agente sulla velocita di
spsostamento del pistone letta dal’LVDT.

—Petta-v(t) Ta-velocitadi-avanzamentodel pistone rifevatain-un-intervalio At
antecedente il generico istante t, € ver la velocita richiesta, la correzione
applicata alla servovalvola & espressa dalla relazione:

U (0) =K%y, ~v(0]+ K4, (e - ) @l K AP -y -20] (4.5

K%, K% e K% sono i coefficienti per il controllo. L’intervallo At deve essere
sufficientemente lungo da consentire spostamenti del pistone superiori
all’accuratezza del LVDT., Pertanto esso deve essere scelio una volta
prefissati 1 valori delfa velocitd di deformazione. Poiché essi variano
generalmente tra 30 ¢ 50 mm/h scaturiscono intervalli di campionamento At
variabili tra 1 30 ed 1 40 secondi.
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La fig 4.11 mostra I’andamento degli spostamenti del pistone nel tempo
rilevate nella fase finale di una prova su rockfill Nacaome condotta a
velocita di deformazione controllata. I valori delle costanti K introdotte nelle
4.2, 4.3 e 4.4 sono riportati in tab, 4.11]. |

Servovalvola Valvola elettro
pneumatica
K, K; K4 Ky
Carico 1/50 17250 ' 1725 3/128
conirollato .
Deform. | 1710 |~ 1/40 1/10 3/128
confrollata

Tab. 4.1IT Costanti di controllo K per il controlio dell’appar_ecghiatura nelle

fasi a carico e deformazione controllata.

‘f—i,g.ﬁtust—liu—mentazione'fpfer*l':ﬂn’i’su'ra delle velocita di propagazione delle
onde :

Dalla teoria dinamica dei terreni, illustrata nel capitolo I, -scaturisce una

metodologia per 1a valutazione delle 'progri_eté__gigi_gjgn_n?@bm;é_d,@tememﬁ;——m——ﬂ
~bassi1ivelli dideformazione basata sulla misura della velocitd di
propagazione delle onde meccaniche. La tecnica consiste nel generare delle
_onde meccaniche in un punto all’interno- del volume terreno e nel registrare
il loro arrivo in un altro punto per risalire, misurato il tempo impiegato e
nota la distanza tra i due punti, alla velocita con cui €sSe si propagano.
Questa tecnica & stata ampiamente adoperata per prove in sito basate sulla
propagazione di onde di volume (prove cross-hole e down-hole) o di
superficie (SASW). Tl Dipartimento di Ingegneria Geotecnica di Napoli ha
maturato una notevole esperienza sulla realizzazione di prove dinamiche in
Sifo sia su materiali naturali (Mancuso, Simonelli & Vinale, 1989) che
artificiali Mancuso & Vinale, 1988; Mancuso, Silvestri & Vinale, 1992, ).
Diversi strumenti sono disponibili per effettuare misure dinamiche di
laboratorio. Tra di essi i pilt comuni sono i trasduttori piezoelettrici piani
(Lawrence, 1963), i trasduttor piezoeletirici tipo bender elements (Shirley
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& Anderson 1975), gli accelerometri ed i velocimetri (Lee & Stokoe,
1986). A differenza di questi ultimi, i primi due tipi sono usati sia da
generatori che da ricevitori delle onde di taglio.

In laboratorio queste tecniche sono state impiegate in apparecchlature
triassiali (Viggiani & Atkinsons 1995), edometriche (Lo Presti et al. 1991,
Fam & Santamarina 1997), ed in camere di calibrazione (Schmertmann,
1978 Roesler, 1979; Stokoe et al., 1986).

] vantaggi dell’uso di onde che si propagano all’interno di apparecchiature
triassiali sono essenzialmente che:

- le misure possono essere effettuate agli stati tensio-deformativi desiderati
senza interferire con la prova in corso a partire dal momento in cui il
campione viene preparato fino a giunge al termine delle prove, ad elevati
livelli di deformazione; -

- effettuando la misura della velocita di propagazione delle onde secondo
diverse direzioni si puo risalire a tutte le costanti elastiche di un mezzo
anisotropo;

T T 'trumentazronrdmamrche_sono—'state—lmplegate—su—- terreni—a-grana—grossa

- per_le misure dinamiche si richiedono apparecchiature molto_meno_

costose e sofisticate di quelle necessarie per le misure statiche

L uso delle tecniche dinamiche in laboratorio & stato confinato in passato ai
terreni a granulometria pit fine, argille e sabbie. Solo pill di recente le

(Nishio ¢ Tamaoki 1989).

Una semplice strumentazione, capace di generare onde dalla base inferiore
del provino, e di rilevarne I’arrivo sulla sommita & stata sviluppata in questa
ricerca, & stata installata sulle due apparecchiature triassiali precedentemente
descritte ed & stata impiegata nel corso di alcune prove triassiali.
L’apparecchiatura, inizialmente concepita per essere usata all’inferno
dell’apparecchiatura triassiale di Napoli, prevedeva la misura delle velocita
di propagazione delle sole onde distorsionali poich€ concepita per I'uso in
terreni saturi. La successiva introduzione dell’attrezzatura all’interno
deﬂ’apparecchamra triassiale di Tokyo, adoperata prevalentemente per
analizzare campioni di terreno non saturi, ha consentito di estendere le
misure anche alle onde di compressione.
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La strumentazione completa & riportata in Fig.4.12. (Modoni et al. 1998).
Nella figura sono mostrate le singole apparecchiature che compongono la
strumentazione: il sistema di eccitazione posto sulla base inferiore del
campione, i geofoni collocati in prossimita della base superiore ¢
Poscilloscopio. - - |

4.4.1 Sorgente

i sistema adottato per generare le onde nel terreno & di tipo
eletiromagnetico. Esso ¢ costituito da una gabbia formata da un
avvolgimento elettrico e da un pistoncino metallico libero di scorrere al Suo
interno. L avvolgimento ¢ alimentato da un circuito a corrente continua con
voltaggi variabili a scelta tra 24 ¢ 68 volts. La Fig.4.13 mostra per chiarezza
la sorgente realizzata per Papparecchiatura di Napoli. Essa comprende il
solo sistema per la generazione di onde distorsionali. =~ =

Chiudendo il circuito' si genera un campo elettromagnetico all’interno
dell’avvolgimento che spinge in avanti il pistoncino. Il sistema & posto
all’interno di un contenitore metallico in una posizione tale che il pistoncino
~ termini la sua corsa uﬁandofcontroiapareteflateral&deLcenteMtereAauando :

la tensione di alimentazione viene rimossa una molla riporta il pistoncino
nella posizione originaria di riposo. |

L'intensita dell’urto pud essere regolata variando il voltaggio di
alimentazione del circuito, o egBio L

I a_'s-catela—me-tavl-lieaveentenente?g]j-"e'cc:itatcri_'"é—'di*'fonna'"cirilidnéa e
chiusa inferiormente da un pezzo flangiato. Un anello di gomma ¢ posto tra

1 due lembi della flangia per garantire Ia tenuta idraulica del sistema, Infatti =~

~ lasorgente ¢ avvitata alla base inferiore per prevenire movimenti durante le
fasi di preparazione del campione, ed immersa nel terreno. I cavi di
alimentazione e del trigger escono dalla sorgente tramite un passacavo posto
sulla flangia inferiore. - o

Un trigger per il rilevamento dell’istante di partenza delle onde ¢ stato
realizzato per minimizzare il tempo di ritardo della registrazione dalla
generazione dell’onda. Esso ¢ costituito da un circuito alimentato da batterie
a basso voltaggio (9 volts) (Fig.4.12). 1 circuito collega da un lato
Pestremitd posteriore del pistoncino dall’altro il ‘contenitore metallico.
Tramite un oscilloscopio, collegato in serie nel circuito, si registra I'istante
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di partenza dell’onda che avviene quando il pistoncino termina Ia sua corsa
sulla parete del contenitore ed il circuito a basso voltaggio ¢ chiuso.

Per evitare cortocircuiti nel sistema trigger ed isolare il pistoncino in
posizione di riposo dal contenitore sono stati creati degli isolamenti elettrici
tra i diversi elementi della sorgente. Essi sono stati realizzati ponendo delle
membrane di gomma tra ’eccitatore ed il contenitore ¢ tra la moila di
ritorno del pistoncino ed il corpo dell’elettromagnete (Fig.4.13).
Quest’ultimo ¢ stato bloccato al contenitore usando delle viti di nylon.

4.4.2 Geofoni

Nella scelta degli strumenti, tra quelli disponibili in commercio, per
registrare Parrivo delle onde ail’interno dei campionti si € tenuto conto delle
caratteristiche granulari del terreno. La dimensione-della ghiaia, infatti, non
consente di adoperare trasduttori del tipo bender elements oppure trasduttori
piezoelettrici piani che potrebbero non garantire un adeguato contatto con il
terreno. La soluzione adottata prevede invece 1’uso di geofoni. Si tratta di

_strumenti elettromagnetici che misurano la velocita del campo di moto in cui

sono immersi e che hanno dimensioni simili a quelle dei grani piu grandi
presenti nell’ammasso. Teoricamente questi strumenti possono essere
adoperati oltre che come ricevitori anche come sorgenti in grado di
controllare la frequenza e I’ampiezza delie onde. Nei casi in cui questo &

possibile—(cid-avviene—ad—esempio—con—i-bender—elements)-si-ridueono—————————

notevolmente le incertezze legate alla determinazione dell’istante di arrivo
delle onde al ricevitore che, come sard mostrato in segutto, caratterizzano i
risultati ottenuti. Tuttavia le metodologie di compattazione impiegate nella
preparazione del campione e I’elevata sensibilita degli strumenti rendono di
fatto inapplicabile I'uso dei geofoni come sorgenti a vantaggio di sistemi piut
robusti come quello descritto in precedenza. _
Nell’attuale ricerca sono stati impiegati strumenti molto sensibili, capaci di
rilevare la presenza di segnali di modesta intensita {(Geofoni tipo druck
L.A.40). , ' '

1 geofoni, posti sulla sommita del campione sono soggetti ad elevati valori di
pressione. Pertanto, essi sono stati incapsulati in contenitori di acciaio
inossidabile di dimensioni leggermente superiori a quelle degli strumenti.
Un sistema di tenuta idraulica impedisce all’acqua presente nel campione di
giungere a contatto con le componenti elettriche degli strumenti (fig. 4.14).

Capitolo V.14



Apparecchiature di laboratorio

Un aspetto fondamentale per la riuscita delle misure dinamiche nej terreni ¢
la realizzazione di un contatto molto stretio del terreno con la sorgente ed i
ricevitori, Mentre Ia sorgente avvitata sulla base realizza un contatto molto

serrato con il terreno circostante in quanto questo & costipato energicamente,

1 ricevitori, posti all’interno del’ammasso al termine delle fasi dj
compattazione, possono formare contatfi labili a scapito della qualita delle
misure. E’ opportuno a tal proposito ridurre ’effetto parete che
inevitabilmente si genera lungo la loro superficie laterale dej geofoni. Per
questo scopo sono state poste durante la compattazione dello strato superiore
di terreno alcune forme metalliche di dimensioni uguali a quelle dej geofoni.
Dopo averle rimosse per far posto agli strumenti si ¢ disposto del materiale a
granulometria piy fine per riempire i vuoti interparticellari. Il geofono
orizzontale & disposto parallelamente all’eccitatore delle onde trasversali.

La sorgente ed il ricevitore sono stati isolati meccanicamente dalle basi del
campione, interponendo delle membrane d; gomma dallo spessore di 2 mm,

per impedire che la trasmissione delle onde tra i due elementi ‘avvenga

atiraverso la struttura metallica delle ce le triassiali anziché all’interno del -

terreno.

443 O&ciﬁbs&bpz‘

I segnali provenienti dal trigger ¢ dal ricevitore sono stati registrati da-
S oscﬂlospopi'di'git’éli"a'du'é'*c":" nali dotati di memoria di massa. La frequenza =

parial 10° Hz; quella dell’oscilloscopio usato a Toyko & paria?2 10° Hz.

-di-campienamento-deltoscilloscopio adoperato nel laboratorio di Napoli &

‘Le figure 4.15 a ¢ b mostrano un esempio di onde di “compressione e di
taglio rilevate nel corso di una prova effettuata nel laboratorio di Tokyo sulla
ghiaia di Chiba. In entrambi { casi Pistante di partenza delle onde puo essere
valutato con assoluta precisione. Infatti la variazione di voltaggio registrata
dall’oscilloscopio sul canale del trigger avviene in un tempo inferiore
all’intervallo di di campionamento dell’oscilloscopio (5-10° sec). ‘
La frequenza delle onde generate dipende dalla rigidezza del contenitore
metallico ¢ dalla massa del pistoncino. Aumentando la prima o riducendo il
secondo & possibile ottenere valori pitt elevati della frequenza di
oscillazione. '
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Analizzando lo sviluppo in serie di Fourier dell’onda distorsionale riportata
in Fig.4.15.b & possibile valutare lo spettro di frequenze dell’onda generata
(Fig.4.16). (fig.4.8 ASTMII) La figura rivela una frequenza dominante pari
a 2240 Hz. Nota la velocita dell’onda di taglio & possibile calcolare la
lunghezza dell’onda corrispondente a questa frequenza

A=V /4 (4.6)

Nel caso in esame risulta pari a 28 cm. Mediamente nel corso delle prove le
frequenza delle componenti di massima ampiezza sono risultate variabili tra
2000 e 3000 Hz mentre le velocita delle onde di taglio hanno assunto valori
compresi tra 400 e 700 m/s. Le lunghezze d’onda corrispondenti risultano
pertanto comprese tra 15 e 35 cm. Paragonando queste lunghezza d’onda
alla lunghezza del percorso sorgente—ncewtore (49 e 77 cm rispettivamente
nelle apparecchiature di Tokyo e Napoli ) si ottengono valori del rapporto
L/\ compresi tra 1.4 e 3 nelle prove effettuate a Tokyo, tra 2 e 5 nelle prove
effettuate a Napoli.

Analisi numeriche (Sanches Salinero et al.,1986; Mancuso & Vinale, 1988)

tiportano L/Aq=4 come il valore al di sotto del quale sono possibili-effetti-di

interazione tra le onde primarie e secondarie. Questo aspetto, che sara

esaminato in dettaglio nel capitolo dedicato alle misure, assume una

~ importanza fondamentale nella determinazione dell’istante di arrivo
dell’onda S al ricevitore.

La lunghezza delle onde di compressione assume generalmente valori
- maggiori rispetto a quelli delle corrispondenti onde di taglio. Infatti mentre
le onde di compressione sono caratterizzate da velocitd di propagazione
notevolmente superiori rispetto alle onde di taglio, le frequenze non variano
sensibilmente nei due casi.

Le lunghezze d’onda ricavate dalla relazione 4.6 sono in tutti i casi
sensibilmente maggiori del diametro massimo delle particelle. Per la ghiaia
di Chiba ad esempio Dy, € pari a 34 mm e per le onde piti corte il rapporto
A/Dpax Tisulta superiore a 4.4. In leiteratura si ritrova un limite pari a quattro
per il rapporto Ag/Dya (Stephenson, 1984) al disotto del quale perde di
validita I'ipotesi di mezzo continuo formulata nell’interpretazione dei
risultati.
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Fig.4.13: Schema della sorgente di onde distorsionali realizzata per
apparecchiatura triassiale dj Napoli.
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5. TERRENI IMPIEGATI NELLA SPERIMENTAZIONE E
PROGRAMMA DI PROVE REALIZZATO

3.1 Introduzione

Le indagini sperimentali sono state condotte su tre materiali di diversa
provenienza. Il primo dei tre terreni & una ghiaia e proviene dal territorio di
Chiba, ad est di Tokyo (Giappone). Le prove su di esso sono state effettuate
interamente presso i laboratori di Tokyo. Gli altri due terreni, la ghiaia di
Trento (Italia) ed il rockfill Nacaome (Honduras), sono stati impiegati nella
sperim.cntazione effettuata nel laboratorio di Napoli, |

Le applicazioni in cui trovano impiego questi tefreni sono tra di loro
differenti. In tutti i casi essi sono. usati come materiali da costruzione e
sono compattati artificialmente. La ghiaia di Chiba ¢ la ghiaia di Trento
sono adoperate per la realizzazione di rilevati sperimentali di terreno
rinforzato con materiale polimerico (geogriglie). T _rockfill Nacaome ¢

adoperato nella realizzazione dei rinfianchi di una diga in materiale sciolto.

In tutti i casi sono impiegati grossi volumi di terreno le cui proprieta

meccaniche  dipendono in maniera fondamentale dalle modalita di
-.compattazione adottate. ' “ T

_ Sebbene in I_ab_o_r__a,tm:io__n.anf._sia_._pos-s-i-bﬂe—ﬂq?pfﬁdﬂffe—esat-tamentc te

condizioni esistenti in sito nell’allestimento delle prove effettuate si &

tenuto conto degli aspetti essenziali legati alla compattazione. Le indagini

-Svolte hanne affrontato-questi particolari in maniera analitica,
Nel presente capitolo sono esposte le carafteristiche dei terreni utilizzati e
sono descritte tutte le fasi delle prove a partire dalla preparazione dei
campioni fino alla realizzazione delle prove triassiali.

3.2 Terreni sottoposti a prova
3.2.1 Ghigia di Chiba

I materiale, di origine sedimentaria, proviene dalla fratturazione di una
arenaria. 11 terreno ¢ statc prelevato dalla sua collocazione naturale senza
esercitare nessuna azione di frantumazione della roccia madre.

(>80%) (Fig.1) ed il diametro massimo dei grani & di 35 mm circa. In

Nella composizione granulometrica prevale la componente ghiaiosa




Terreni impiegati neila sperimentazione ¢ programma di prove realizzato

questo caso non sono stati adottati provvedimenti per ridurre la dimensione ]
massima dei grani del terreno sottoposto a prova. Infatti il rapporto tra il

diametro massimo dei grani ed il diamétro del campione risulta minore di

1/6 che costituisce il limite superiore suggerito dalla letteratura (Penman,

1971) per evitare le incertezze legate alla rappresentativita del campione.

Della restante parie di terreno la componente sabbiosa costituisce un

aliquota rilevante (circa il 15 %). 1 parametri della curva granulometrica,

insieme con quelli degli altri materiali impiegati nella ricerca, sono riportati

in tabella 5.L

La forma dei grani ¢ subarrotondata essendo le dimensioni nelle diverse
direzioni non molto diverse (Fig. 5.2). Data la sua origine si tratta di un
materiale a spigoli vivi. In piti di una circostanza nel corso delle prove €
stata svolta I'analisi granulometrica su un quantitativo di terreno
sufficientemente rappresentativo dell’ammasso prima ed immediatame.te
dopo la compattazione del terreno. Lo scopo & quello di valutare se
’eventuale rottura dei grani possa aver alterato la distribuzione
granulometrica considerata. Un esempio, riportato in Fig.l, consente di
osservare che le differenze tra le due carve granulometriche non sono

apprezzabili a testimonianza della notevole Tesistenza dei grani. E-da——
notare che la compattazione del terreno nel caso considerato & avvenuta in -
maniera piuttosto energica ed i grani sono stati sottoposti ad una elevata -
azione disgregatrice. . -

* Questo materiale & stato adoperato in Giappone per la tealizzazione &i
rilevati di terreno precompressi (Tatsuoka et al. 1997). In sito 1l materiale &
- posto-in opera a strati dallo spessore di 50 c¢m intercalati da griglie di

materiale polimerico di elevata resistenza (circa 6000kg/m). Un requisito
essenziale di questi rilevati ¢ la bassa deformabilita che viene conferita al
terreno aumentando I’energia impiegata per compattare il terreno. In sito
sono raggiunti valori della densita secca pari a 222 kN /m’ adoperando
particolari macchine vibro-compattatrici. Nei laboratori di Tokyo le
tecniche tradizionalmente adoperate, basate sull’uso di un piatto vibrante
dal peso di alcuni chilogrammi, non hanno fornito risultati soddisfacenti ed
i valori di densita raggiunti sono stati ben al di sotto di quelli richiesti. 11
valore massimo di v4 con questa tecnica € stato di 19.7 KN/m’.

Per aumentare il quantitativo di energia fornito al terreno ¢ raggiungere i
valori di densita desiderati & stata sperimentata una nuova tecnica basata
sulla compattazione manuale. Gli strati di terreno sono stati costipati con
un pestello di legno (Fig.5.3) appesantito in punta con una corpo metallico .
dal peso di alcuni chili. ’
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Terreni impiegati nella sperimentazione e programma di prove realizzato

1 campioni sono stati formati in 14 strati di 4 centimetri circa, che sono stati
ottenuti ponendo all’interno del formacamplone un quantitativo di
materiale tale da ottenere la densitd prefissata. Ciascuno strato di terreno &
stato percosso con colpi di pestello fino a raggiungere lo spessore richiesto.
Il contenuto di acqua del terreno & stato variato nel corso delle prime prove
per ottenere un valore ottimale che consentisse di raggiungere la densita pil
elevata a parita di energia di compattazione.

Variando il numero di colpi e 'energia di compattazione ( la caduta del
pestello non avviene liberamente ma attraverso la spinta dell’operatore)
sono stati ottenuti campioni di differente indice dei vuoti iniziale.

Per i campioni maggiormente costipati il numero de1 colpi esercitato su
ogni strato & stato superiore a duecento.

I valori del contenuto d’acqua e dell’indice dei vuoti iniziale del terreno
nelle diverse prove sono nportan in tabella 5.11

Materiale | * Litologia | Gs | pgkPa) | dmex | dso | Us=deo/dro
(kN/m) _| (om) | (mm)
Chiba | Sedimentaria | 27.1 - 35.8 1.8 10
_Trento | Porfidodi | 264 | 6003 | 50 | 19 | 25 |
- quarzo | |
Nacaome Basalto 27.5 2313 50.8 49 48

~Tab: 5.1 Caratteristiche fisiche de1 terreni nnpzegaﬁ neﬂa spenmentazmne o

Prova w(%) € : yd (kN/rn)

Crll 3.73 | 0319~ o 2054
Cri2 4.0 ' ~0.297 ~20.89
Cri3 3.5 0.220 22:21
Cri4 5.5 0.216 2229
Crl5 | 55 0.209 2242
Crlé - 3.5 | 0.213 ' 22.34
Cr17 5.5 ] 0.343 | 20.18
Crl8 55 0237 2191
Crl9 5.5 0.210 C 2240
Cr20 5.5 1 0.221 2219
Cr21 3.5 0369 19.80
o122 . 55 0.221 22.19

Tab.5.11 Caratteristiche fisiche iniziali dei campioni di ghiaia di Chiba

Capitolo V.3




Terreni impiegati nella sperimentazione e programma di prove realizzato

Si osservi come, variando il quantitativo d’acqua nel corso delle prime
prove, & stato possibile raggiungere i valori piu elevati di densita del
terreno. Fanno eccezione le prove cr17 e cr21 in cui sono stati preparati
campioni volutamente meno addensati.

5.2.2 Ghiaia di Trento

Questo terreno & stato impiegato neila realizzazione di un rilevato
sperimentale nei pressi di Trento (Benigni et al. 1998). Si tratta di un
materiale ottenuto dalla frantumazione artificiale di un porfido quarzoso
presente in zona. I grani sono di forma subarrontondata ed 2 spigoli vivi
(Fig.5.2). ' |

Per questo terreno ¢ stata valutata la tensione di rottura dei grani seguendo
1a procedura suggerita da Billam (1971) e perfezionata da Lee (1992). Tre
grani aventi pressappoco le stesse dimensioni sono stati posti tra i due piatii
di una pressa secondo la schema riportato in Fig.5.4.

I valori della tensione di rottura sono calcolati atiraverso la seguente
relazione:

pe=P/ N d& (5.1)

dove P; & il carico applicato dalla pressa in corrispondenza del quale dai
grani si distacca un quantitativo pari o superiore al 25 % in peso, N il

numero di punti di contatto tra i grani ed il piatto supetiore della pressa, d il
diametro caratteristico dei grani preso convenzionalmente pari alla distanza
~traidue piattidetlapressa. e
La variazione di pr al variare del diametro dei grani non costituisce
argomento della presente ricerca. Pertanto in Tab. 5.1 ¢ riportato 1l valore
medio ottenuto tra le varie prove. La notevole resistenza manifestata dai
grani della ghiaia di Trento testimonia la scarsa attitudine del materiale
costituente a rompersi sotto I’azione delle tensioni esterne.

La curva granulometrica del terreno prelevato in sito per le indagini di
laboratorio & riportata in Fig.5.5. La frazione ghiaiosa & superiore all’80%.
La dimensione massima dei grani ¢ pari a 50 mm come riportato in Tab 5.1.
Rispetto al fuso granulometrico del materiale in sito la curva
rappresentativa del terreno sottoposto a prova in laboratorio risulta spostata
verso Pestremo destro. Questa osservazione giustifica le differenze
osservate tra la densita secca valutata sul materiale in sito, variabile tra 19.6
e 20.4 kN/m® (Benigni et al.,1998), e quella ottenuta in Iaboratorio, pari a
19.6 KN/m’. |

La tecnica adoperata per compattare il terreno in laboratorio € basata
sull’uso di una tavola vibrante. I} terreno, versato in quantitativi di 30 kg

Capitolb V4



Terreni impiegati nella sperimentazione e programma di prove realizzato

per strato all’interno del fonnacampmne ¢ stato sottoposto ad una
vibrazione per un tempo di 2 minuti circa.

Il contenuto di acqua del terreno & stato fissato pari al 7.7 %, valore
ottimale calcolato attraverso una prova Proctor standardizzata effettuata
sullo stesso materiale da Benigni et al. (1998). '
L’indice dei vuoti iniziale del terreno nelle prove effettuate ¢ riportato in

tab.5 111,
Prova - w (%) e vy (kNm)
Trl 7.7 _ 0.347 : 19.6
Tr2 7.7 0.375 19.2

Tab.5.11I: Caratteristiche fisiche dei campioni di ghiaia di Trento

J.2.3 Rockfill Nacaome

11 campo di impiego di Questo materiale ¢ differente dai precedenti. Esso ¢

ad;)petato per la costruzione djmam%ﬂmbarxamenmﬂﬂﬁum&h{acaome%w

in Honduras. Si tratta di una diga a nucleo in argilla di cui il rockfill
costituisce i rinfianchi.

1 grani del rockfill, costituiti di basalto, sono di forma subsferica a spigoli

- arrotondati (Fig:5.2). La tensione media di rottura manifestata nel corsodi™ =~

—_prove-di- schlacclament&eseguite seguendo-con-Ja-procedura- adettata—per_lu —

ghiaia di Trento, ¢ risultata pari a 2313 kPa.

- Insito il terreno presenta grani di dimensione molto maggiore rispetto al
terreno analizzato in laboratorio (Dp=300 mm). Sebbene le dimensioni
del campione nella cella triassiale di Napoli siano notevoli (D=35.5¢m,
H=83cm) il diametro massimo dei grani risulta di gran lunga superiore al
limite D/6 precedentemente osservato (Penman,- 1971).

Di conseguenza ¢ stato necessario intervenire sulla curva granulometrica
del terreno riducendo la dimensione massima dei grani (Fig.5.6). Per fare
questo & stato stacciato il terreno & sono stati eliminati i grani aventi
diametro supenore a 50.8 mm (scalping). In questo modo si & ndotta la

dimensione massima dei grani a valori inferiori a D/6. |

La curva del terreno sottoposto a prova & ottenuta da quella del terreno in

sito variando la percentuale di materiaie passante P al generico staccio di

diametro d attraverso la relazione:

P(d)prova=. P(d)sito 100/P (dmax)Sito _ (5 2)
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Dove P(dnax) sito € 13 percentuale valutata nella curva del materiale in sito in
corrispondenza del diametro massimo prescelto per le particelle del
materiale di laboratorio (50.8 mm). " ,
La percentuale delle particelle eliminate dall’ammasso di terreno originario
¢ pari al 40% (Fig. 5.6), che risulta uguale al valore limite fissato da Lee
(1992) per rispettare ’equivalenza di comportamento meccanico. Al di
sopra di questo valore, infatti, la rimozione delle particelle altera in maniera
sensibile le proprieta del terreno; se la percentuale delle particelle eliminate
assume valori modesti, & possibile affermare che esse si trovino in uno stato
fluttuante, ossia interamente circondate dalla restante parte di terreno
(matrice), e che il loro contributo sulle proprieta meccaniche dell’ammasso
sia modesto. Se I’aliquota di particelie di dimensione maggiore aumenta, la
loro rimozione dal’ammasso provoca una modifica delle caratteristiche
meccaniche del tefreno. In alcuni casi esse possono costituire,
integralmente o parzialmente, lo scheletro solido dell’ammasso.

Nell’ipotesi di ritenere il materiale originale, costituito dalla matrice e dalle
particelle rimosse, ed il materiale corretto, formato dalla sola matrice,
equivalenti dal punto di vista meccanico ¢ possibile calcolare la densita del

terreno nelle prove di “faboratotio seguendo fa procedura di Fragaszy etal. ™
(1990). Essi suggeriscono la seguente relazione per il calcolo della densita
secca del materiale costituente i campioni:

, 1-p
;Vdr aG?ya

dove G, ¢ la densita relativa delle particelle eliminate, che esprime il
rapporto tra le densitd del materiale ¢ la densita dell’acqua, v, 1l peso
specifico dell’acqua, p la percentuale in peso delle particelle eliminate, o
un fattore inferiore all’unitd che tiene conto della riduzione di densita in
prossimita della parete delle particelle eliminate e che dipende dalla forma,
dalla dimensione e dalla distribuzione granulometrica del terreno. Nel caso
del rockfill Nacaome, 1 valori detle grandezze a secondo membro della 5.3,
di seguito riportati

Yar (kKN/m®) p (%) o G, (KNm®)
22.5 40 0.9 27.5

hanno determinato yg,= 21.2 kN/m®,

Capitolo V.6



Tereni impiegad neiia SPRFIMSNIAZIOne & progranmmia di PrOve reailszan

Per valutare I’influenza dei contenuto d'acqua del terreno sui Peso secco
per unitd di volume del rockfill Nacaome compattato in laboratoric sono
state effettuate diverce prove di costipamento il cyi risultato € riporato in
F12.5.7. 8i osservi che it massimo valore di v, ¢ pari a 21.0 kKN/R e che

on iyl : 3 ;: -al iratrata s i ;
£330 risulta leggerments inferiore al vasore nicavalo con 2 procedura 4

Fragaszy et al-(1991), Questo risuitato puo essere giustificato considerando
la diversa energia di compattazione impiegata in sito ed in laboratorio. Nel

. h I : i F o N
secondeo caso i materiale & gtato costipate sulla tavola vibrante {F12.5.8)

nvece che adottando Ia compaitazione manuale introdotia per la prima

volta nei casi orecedenti, L’energia fomita attraverso questa tecnica al
ierreno non pud essere variata a PLacimento come nei casi precedenti se non

E +

- aumentando il fempo di vibrazione g ciascuno strato. Tuitavia, come

mostrato  da Fiora (1993}, ali’aumentare  dei empo {efictio  dej
costipamento sulla tavala a scosse si riduce e le variazioni indotte dalla
vibrazione sull’indics dai vioti del terrenc risulfang molto modests,

Le prove triassiali sui rockfiii Nacaome sono perianto srare realizzate suj
ierreno costipato ‘al massimo valore possibile della densita sec

-4, DVvero

vibrando per 120 secondi ciasennoe sirato di terrene, dal neso 4i 30 ko con
g.

un contenuto dr acqua pari al 9.7%, |
Le caratteristiche dei campioni prima. detle_prove seno-ripsrtate i taly-
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Tab.5.1V: Caratteristiche fisiche dej campioni dei rockfili Nacaome

5.3 Programma i prove

Con il programma spermmentale effettuato sui fre terreni si é inteso
analizzare il comportamento del terreni in Lampo monotonico e ciclico 3
partire da picesli livelli & deformazione fino 2 giungere zlla rotiura. Per
Panalisi delie propriera di deformabilita a piccoli livelll di deformazione
Sono state impiegate tecniche basate suluso dei tracduttori locali di

joy

™

1
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spostamento (misure statiche) ¢ dei geofoni {misure dinamiche). L’uso
delle prime ¢ stato confinato soltanto nelle prove effettuate a Tokyo dove i
misuratori locali di spostamento (LDT) erano disponibili. All’interno di
queste prove sono state effettuate delle serie di cicle di scarico e ricarico di
piccola ampiezza a partire da stati tensionali diversi. L’analisi dei parametri
di rigidezza pseudo-elastici attraverso ta misura della velocita di
propagazione delle onde ¢ stata invece effettuata in entrambi i laboratori.
Questa tecnica ¢ stata jmpiegata soltanto nelle uitime prove condotte, dopo
cioé che I’apparecchiatura ¢ stata messa a punto. Le misure dinamiche
hanno il pregio di non interferire in alcun modo con le prove triassiali che
pertanto possono essere condotte indipendentemente. -

5.3.1 Prove effettuate nel laboratorio di Tokyo

Nei.laboratori di Tokyo sono state effettuate le prove sulla ghiaia di Chiba.
Inizialmente, dopo la chiusura del campione, il terreno ¢ stato portato alla
tensione efficace media di 50 kPa. Questo ¢ il valore della tensione
applicata sui campioni per mezzo del vuoto prima della rimozione del

’ 'fonnacampioneﬂ:&prﬁve%iassialfkeffettuateﬂsonojjjmjlassico. Inuna

prima fase sono state condotte prove di compressione isotropa a partire da
p’=50 kPafino a valori della tensione efficace media variabili per le diverse
prove in un intervallo compreso tra 300 e 650 kPa.

Nel corso di questa fase sono stati applicati cicli di ‘scarico e ricarico

' isOtr'opi"p'e'rvaiut’are‘la—'campress-ibﬂit&su-l-—materi—aie—sovraeensolidato.

Immediatamente dopo la fase di compressione isotropa i campioni SOno

 stati sottoposti a taglio variando la tensione verticale e¢ mantenendo
immutata la fensione orizzontale. 1 percorsi di carico effettuati hanno
previsto variazioni cicliche della tensione.

In particolare nel corso delle prove si sono alternate, in modo talvolta molto
articolato, fasi di compressione (°,>0’n) ¢ di estensione (¢°,<c’y) allo
scope di valutare oltre che I'influenza sulla deformabitita del terreno del
percorso tensionale anche quella della storia di carico recente.

I’esecuzione delle prove, in tutte le fasi di carico ¢ stata periodicamente
arrestata per Iapplicazione dei cicli di piccola ampiezza necessari per
valutare i parametri di rigidezza a bassi livelli di deformazione.

La tab. 5.V riporta un elenco delle prove con la sequenza dei percorst di
carico seguiti in tutte le fasi. |
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Prova | Indice dei vuoti | Tensione massima di ‘Tipo di percorso
iniziale - | confinamento (kPa) | seguito nella fase di
e R taglio
Cril _0.319 500 A
Cri2 0.297 300 A
Crl3 | 0.220 - 50 A
Cri4 0.216 500 A
Crls - 0.209 300 A
Crl6 0.213 650 A
Crl7 0.343 650 A
Cri8 0.237 ' 300 A
Cri9 0.210 500 B
Cr20 0.221 650 B
Cr2l | 0.369 650 B
Cr22 | 0.221 . 650 B

Tab.5.V: Riepilogo delle prove triassiali effettuate sulla ghiaia di Chiba.

~ La Fig5.9 riporta nel piano tensioni-deformazioni duc esempi tipici di
- prove effettuate sulla ghiaia di Chiba. In tutti i percorsi ciclici effettuati il
controllo dell’apparecchiatura ¢ avvenuto sulla velocita di applicazione

_.delle tensioni che ¢ stata mantenuta-costante e pari a 50 kPa/min: Nelle =~

“prove di tipo A sono stati seguiti essenzialmente percorsi-di-compressione—-

- In corrispondenza di tre valori della tensione deviatorica sono stati applicati

cicli di scarico e ricarico. Le prove di Tipo B presentano invece cicli di

ampiezza;cnes,cente,,inﬁCui;sLsoilof——altemanf%faSi*'di*estensione**a*f’asi di

compressione, o
Immediatamente a valle dej grandi cicli di scarico e ricarico i campioni
Sono stati portati a rottura sempre seguendo percorsi con inclinazione
a/p’=3/1 condotti a velocita di deformazione assiale controllata. La velocita
imposta in quest’ultima fase & stata di 20 mm/h.

3.3.2 Prove effettuate nel laboratorio di Napoli

Le prove condotte sulla ghiaia di Trento costituiscono una prima fase di un
programma pil articolato, che ha lo scopo di valutare le proprieta
meccaniche del terreno a livelli bassi ¢ medi di deformazione. Il numero di
prove eseguite nel corso di questo lavoro ¢ pertanto molto inferiore rispetto
agli altri due terreni.
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Sino ad ora sono state condotte due prove triassiali , una monctonica a
tensione di confinamento costante ¢ pari a 50 kPa ed una composta da
numerosi cicli di carico e scarico della tensione assiale condotti a diversi
valon della tensione radiale (Fig.5.10). Questo tipo di prova consente di
valutare le proprieta dei terreno a bassi livelli di deformazione su un unico
campione analizzando cosi la dipendenza dei parametri di rigidezza dalle
caratteristiche tensio-deformative del terreno senza dover tenere conto della
variabilita delle caratteristiche fisiche del terreno che necessariamente
entrano m gioco quando 11 confronto & effettuato da prove effetivate su
diversi campioni

Una prova simile ¢ stata eseguita anche sul rockfill Nacaome. Su questo
terreno ¢ stato svolto m precedenza un programma di prove triassiali
monotoniche a tensione di confinamento costante per valutare le
caratteristiche di deformabilita e di resistenza a diversi livelli di tensione.

In Tabb.5.VI ¢ 5.VII sono riportati i percorsi di carico seguiti nelle prove
su ghiaia di Trento e su rockfill Nacaome.

Prova . Indicedeivuoti | Tensione | Tipodiprova |
miziale | massimadi | efferiuata |
I J ’ | confinamento I
| | (kPa)

' Tri | {(.347 50 Monotonica
12 | 0375 . | Vadabile . | .. Ciclica. .|

Tab3.VI: Riepiiogo delie prove triassiaii effertuare sulia ghiaia di Trento,

| Prova | Indice dei vuoti | Massima tensione |  Tipo di prova |
' iniziale di confinamento |

; {kPaj

Nac30 B 0302 0 Monotonica |
Naci00 | 0.321 100 . Monotonica
Nac200 | 0.309 ; 200 . Monotonica |
Nacd(0 | 0.312 400 Monotonica |
Nac3fove | $.341 30 Ciclica |
Naci00cyc | D303 100 Ciclica i
Nac cve | 0.348 Variabile | Ciclica |

Tab3.VIL: Riepilogo delle prove triassiali effettuate sul rockfill Nacaome
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Nel corso della tesi sono mostrati ed analizzati alcuni risultati sperimentali
ottenuti sul rockfill Cispiri con un programma di prove triassiali condotto
nel laboratorio di Napoli da Flora (1995), analogo a quello eseguito sul
rockfill Nacaome.

Allo scopo di stabilire un confronto tra i risultati sperimentali oftenuti su
questo terreno e quelli relativi ai tre terreni precedentemente mostrati si
riportano nelle Tabb.5.VIII e 5.IX rispettivamente le caratteristiche fisiche
e meccaniche del rockfill Cispiri e le modalita d’esecuzione delle prove.

Materiale | Litologia Gs | pdkPa) |  dpax | dso | U=deo/dyo
| | (N/m) | (mm) | (mm) |
Cispiri Basalto 28.0 5252 60 34 ‘3

Tab.5.VIIL: Caratteristiche fisiche del rockfill Cispiri (da Flora, 1995)

Prova Contenuto | Indice dei | Massima | Tipo di prova
d’acqua di vuoti | temsionedi ; |

- | costipamento | iniziale !confinamento

(kPa)
CispiriS0 1.57 0.68 50 Monotonica

\...Cispiil00. .| . 1.58. .. .]...0.63 [ -.100--- | Monotonica |- - -
Cispiri200 1.55 0.66 200 ' Monotonica_l

Cispiri400 1.50 0.67 400 Monotonica

- Tab.5.IX: Riepilogo_delle prove-eseguite sul-rockfill Cispiri(da Flora-

1995)

La curva granulometrica del rockfill Cispiri & riportata in Fig.5.11.
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Ghiaia di Chiba Ghiaia di Trehto Rockfill Nacaome

Fig.5.2: Forma dei grani di dimensione maggiore dei terreni impiegati
nella sperimentazione.
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Fig.5.3: Pestello impiegato nella compattazione della ghiaia di Chiba.
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6. INTERPRETAZIONE DEL COMPORTAMENTO A PICCOLI
LIVELLI DI DEFORMAZIONE

6.1 Introduzione

Nel capitolo II & esposta I’analisi della letteratura relativa alle proprieta
meccaniche dei terreni incoerenti a bassi livelli di deformazione. Attraverso
I’osservazione dei risultati sperimentali ottenuti da numerosi ricercatori con
’uso di apparecchiature sofisticate sono stati analizzati i principali aspetti
del comportamento meccanico dei terreni durante le prime fasi di carico. In
particolare ¢ stata introdotta la definizione di deformazioni reversibili o
quasi elastiche ed ¢ stata formulata una teoria per il loro inquadramento
concettuale. Nell’ipotesi che il terreno, sottoposto @ piccole deformazioni,
si comporti come un mezzo elastico lineare ¢ stata poi esposta la teoria
della propagazione delle onde.
Questi strumenti analitici hanno consentito di definire alcune procedure
sperimentali_di laboratorio_per lo_studio_delle rigidezze dei terreni. Nel
corso della sperimentazione condotta sono state utilizzate in particolare due
diverse metodologie per la stima dei parametri di rigidezza del terreno,
entrambe basate sull’uso di strumentazioni non convenzionali. In un caso 1
- parametri sono-stati-calcolati-dai ‘valori- degli“incrementi di-tensione e~ di— - -~
——deformazione-misurati-accuratamente, nel-corso-del’applicazione diciclidi
carico di piccola ampiezza, da trasduttori molto sensibili. Nell’altro essi
sono stati ricavati dalle velocita di propagazione di onde meccaniche
——generate all’interno del volume di terreno. Le due diverse procedure sono— —
state chiamate rispettivamente statica e dinamica, in quanto nel primo caso
i moduli sono calcolati risolvendo le equazioni di equilibrio statico, nel
secondo le equazioni di equilibrio dinamico. "

Le due procedure, basate sull’'uso delle apparecchiature mostrate nel
capitolo IV, sono descritte ed 1 risultati sperimentali relativi al
comportamento dei terreni a bassi livelli di deformazione sono illustrati e
commentati in questo capitolo. L’uso contemporaneo delle apparecchiature
statiche ¢ dinamiche ha fornito in alcuni casi stime ridondanti dej parametri
di rigidezza che sono state utilizzate per confrontare le¢ due tecniche e per
analizzarne ia validita.




Capitolo VI: Interpretazione del comportamento a piccoli livelli di deformazione

6.2 Procedure sperimentali per il calcolo dei parametri di rigidezza

6.2.1 Calcolo dei parametri con la procedura statica

Se, come si & convenufo di assumere, le deformazioni subite dal terreno
sono totalmente recuperabili per valori inferiori ad una soglia, scaturisce
che i moduli di rigidezza a bassi livelli di deformazione del terreno
coincidono con i moduli tangenti della curva tensioni-deformazioni
ottenuta a partire da condizioni iniziali indisturbate. Occorre perd ricordare
a questo proposito quanto osservato in Fig. 2.3, ossia che la linearita della
curva tensioni-deformazioni talvolta si estende al di 1& della soglia elastica
e che pertanto essa non implica necessariamente Uesistenza delle sole
componenti reversibili della de_formazidne.

E noto d’altro canto che le deformazioni irreversibili di un terreno possono
essere arrestate sia variando opportunamente la direzione del percorso
tensionale sia consentendo al campione di sostare pit 0 meno a lungo in

uno stato tensionale. In entrambi i casi le deformazioni mamfestate alla
ripresa del carico dopo queste fasi sono recuperabili. o

La teoria elasto-plastica riproduce questi fenomeni con 1’es1stenza nello
spazio -delle tensioni di superfici -di snervamento mobili e con leggi di
incrudimento cinematico..

La procedura adottata nel presente lavoro per la determinazione dei valori
dei moduli di rigidezza quasi elastici attraverso le misure statiche sfrutta in
- maniera-consistente-questi fenomeni. Essa;-infatti; consiste nel sottoporre il -
terrenc a piccoli cicli di scarico e ricarico, effettuati a partire da stati
tensionali qualsiasi con un’improvvisa inversione del percorso tensionale
(Tatsuoka e Shibuya, 1992). I moduli di rigidezza, che si ottengono
attraverso dal rapporto tra gli incrementi di tensione ¢ di deformazione,
sono detti equivalenti.

Le apparecchlature triassiali utilizzate consentono il controllo simultaneo di
due componenti di tensione e la misura di due componenti della
deformazione. Pertanto, mantenendo bloccata una componente di tensione
& possibile far variare ciclicamente I’altra ottenendo i seguenti parametri di
rigidezza: '

Eeq__v= (dG’a/ dga)c’h=cost (6 1)

Capitolo V1.2



Capitolo VI: Interpretazione del comportamento a piccoll liveiti di deformazione

Veq vh™ (dea/ deh) o'h=cost (62)

Feq_thh/ ( 1 _th)—_- (dg'h/ deh)c:’ V=C(..)St (6 . 3)

Il programma sperimentale per I’ anahs1 dei parametri di rigidezza a piccoli
livelli di deformazione con questa tecnica € stato svolto interamente presso
il laboratorio di Tokyo con la cella tr1a551ale descritta nel capitolo 1V.
Grazie a trasduttori particolarmente accurati, che consentono il controllo e
la misura di tensioni inferiori ad 1 kPa e di deformazioni inferiori a
0.001mm, essa ¢ in grado di invertire improvvisamente la d1rez1one del

percorso di carico senza che questo manifesti alcuna deriva. '
Nel corso delle prove descritte nel cap.V sono stati applicati ad opportum
intervalli sei piccoli cicli di carico variando la tensione verticale. Tl numero
dei cicli & stato dettato dall’esigenza di otteriere la stima dei parametrl da
un campione di misure pilt numeroso, in modo da ridurre le incertezze
Jegate alla variabilitd campionaria della misura, ¢ attribuire una maggiore
confidenza alla stima dei parametri. La presenza di notevoli deformazioni
di creep, accumulatesi durante I"applicazione dei cicli soprattutto ad elevati

'valori della componente deviatorica delle tensioni, ha provocato un errore

sistematico nella stima dei paramem che ha impedito di fatto
Putilizzazione delle misure ottenute nei primi’ cicli (Fig.6.1). L effetto di

queste deformazioni si attenua, tuttavia, progressivamente con il numero
~dei cicli tanto che si‘é ritenuto pitl opportuno valutare it- modulo-di- Young -

verticale— E—e+1—11—medule—d1—P—msson_vTh_dalla_m1sune_effemlate_&o}tanto_

nell ultimo ciclo. Le stime dei parametri sono state ricavate in questo modo
da un campione di misure meno rappresentatwo ma privo di errori

sistematici. Un esempio di ciclo di carico ¢ scarico -della tensione verticale,
per il calcolo del modulo E, e del coefﬁ01ente vvh,e mostrato in Fig.6.2.
L’ampiezza degli incrementi di tensione in ciascuna seric di cich ¢
variabile nel corso della prova in modo da oftenere, in base ai valori
presunti dei moduli di rigidezza, deformazioni quanto pit prossime al
valore di soglia di 10°%, che rappresenta un valore sufficientemente
grande da ridurre gli effetti della risoluzione degli strumenti di misura. Per
quanto osservato in Fig.2.1, non & possibile affermare che questo valore sia
tanto piccolo da non essere affetto da deformazioni irreversibili.
Ciononostante esso & stato considerato come un valore di riferimento nel
corso di questa ricerca.

Ovviamente, non essendo esattamente noti a priori i valori dei moduli di
rigidezza, U'ampiczza delle deformazioni si discosta spesso da questo
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valore. Per tenere conto delle non linearita indotte dalla deformazione, i
valori dei moduli di rigidezza equivalente e dei coefficienti di Poisson,
ottenuti tramite le 6.1 e 6.2, sono stati corretti utilizzando una curva di
decadimento ottenuta per lo stesso materiale utilizzato in questa
sperimentazione da Jiang et al.(1997) applicando cicli di ampiezza
crescente su un campione compresso ad una tensione isotropa di 50 kPa
(Fig.6.3). I moduli di rigidezza ed i coefficienti di Poisson corretti sono di
seguito indicati con le notazioni E°, e v°;. Occorre evidenziare, comunque,
che i valori delle ampiezze degli incrementi di deformazione verticale net
cicli raramente hanno superato il valore di 2x107°% (A%, 5o max=1x107 ’%) e
le correzioni apportate ai moduli di Young verticali ed ai coefficienti di
Poisson per tenere conto della non linearitd sono risultate dell’ordine di
poche unita percentuali.

Nelle prove cr18-cr22 (Tab 5.V), a valle dei sei cicli di scarico € ricarico
delle tensioni verticali, & stato effettuato un ulteriore ciclo facendo variare
soltanto la tensione orizzontale (Fig.6.4). Anche i moduli Fy, calcolati con la
relazione 6.3 sono stati corretti per tenere conto della non linearita indotta
daile deformazioni superiori alla soglia elastica. La relazione utilizzata ¢ la
stessa adottata per i moduli verticali poiché si ipotizza che il decadimento

avy 1en&mramermabgzrnerdu&eas&h—ampt&zz&éeg}kmc{ememid'

deformazione nei cicli orizzontali & risultata quasi sempre supenore a

quelia dei cicli verticali (generalmente A8 o max = 2 10 3%)

~ Un elenco delle prove con I’indicazione dei parametri di rigidezza calcolati
con la procedura stauca é nportato in Tab 6 I o

Prova] Ct | Crl CrlCrlCrlCr]Crl C |Cr] Cr |CrlCr
j1t (1213114115116 17118119 20 {2122

T E°, | Si | Si|Si|Si|Si|Si|Si|sSil|Si|Si]|Si|Si

Vo | Si ) Si{Si|{SijSi|Si|Si|S |Si}] S |Si}]Si

F%, | No |No|No|{No|No|No|{No| Si|Si| Si |[Si]|Si

Tab.6.I: Sintesi dei parametri di rigidezza equivalenti calcolati durante le
prove svolte a Tokyo
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6.2.2 Calcolo dei parametri di rigidezza attraverso le misure dinamiche

Nel corso di alcune delle prove triassiali svolte presso i laboratori di Napoli
e Tokyo ¢ stato compiuto il calcolo della velocita di propagazione di onde
di compressione e di taglio con la strumentazione descritta nel capitolo IV.
Aftraverso la teoria dinamica esposta nel capitolo 2 & possibile correlare
queste misure con i moduli di rigidezza verticale confinata e di rigidezza
distorsionale del terreno:

M°=p V,? (6.4.2)

G°w=p V¢ | (6.4.5)

Le misure dinamiche sono state effettuate ad intervalli regolari senza

interferire in alcun modo con la prova triassiale in corso, a partire dalla fase

d1 chlusura del campione, al termine della preparazione, fino alla sua

-definitiva rottura-Nelle prove effettuate a Napoli ¢ stata ritevata la misura———————
delle velocita di propagazione delle sole onde distorsionali, mentre a Tokyo

¢ stata misurata anche la velocita delle onde di compressmne In
quest’ ultlmo caso le due misure sono state effettuate in istanti prossimi tra .
' loro € sono avvenute contemporaneamente all’apphcazwne det cicli di

~carico e scarico inmodo da Tendere confrontabili 1 Tisultali CONSCEUitl COm
le diverse procedure sperimentali. - - : :
Per calcolare la velocita di propagazmne delle onde ¢ stata usata la -

seguente formula:
V=L /(tst;) (6.5)

L ¢ la distanza tra la sorgente ed il ricevitore nell’istante in cui 'onda ¢
generata ed ¢ calcolata depurando la distanza iniziale dell’accorciamento
del campione letto con il trasduttore esterno:

L=L, (1-g,) (6.6)
tr € t sono rispettivamente Pistante di arrivo dell’onda al ricevitore ¢ di

partenza dalla sorgente. La loro impropria individuazione puo essere fonte
di notevoli errori nella determinazione della velocita.
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La Fig.6.5 mostra la registrazione all’oscilloscopio di due onde, una di
compressione ed una di taglio, prodotte in due istanti ravvicinati. Le due
registrazioni sono state sovrapposte imponendo la coincidenza del segnale
rilevato dal trigger nei due casi. La determinazione deil’istante di partenza
dell’onda pud essere eseguita con notevole precisione poiché il salto che
contraddistingue ’istante di contatto tra il pistoncino ed il contenitore del
sistema di eccitazione immerso nel terreno avviene in un tempo inferiore
agli intervalli di campionamento dell’ oscilloscopio (5*10°° sec).

La determinazione dell’istante di arrivo delle due onde ai geofoni € invece
meno immediata e richiede che vengano formulate alcune ipotesi.

In particolare, nelle ipotesi di mezzo elastico lineare, la teoria dinamica dei
terreni consente di affermare che le onde di compressione si propagano con
la velocita pit elevata all’interno del mezzo giungendo per prime in ogni
punto. L istante in cui I’onda P perviene al ricevitore ¢ individuato pertanto
dal punto di prima inflessione della curva registrata dal geofono verticale.
Per risolvere i problemi di interpretazione legati alla determinazione
dell’istante di arrivo delle onde distorsionali numerosi autori hanno
condotto studi teorici (Suddhiprakarn 1984, Sanches Salinero et al., 1986,
Mancuso ¢ Vmale 1988 Jov1c:1c 1997) e sperimentali (Brignoli et al,

1996).

Nel momento in cui si genera un’onda distorsionale in un punto del terreno
¢ praticamente inevitabile la formazione di una sollecitazione di
compressione che da luogo ad un’onda longitudinale, avente un contenuto
_di energla pit basso ma che ¢ in grado di propagarsi, per quanto affermato

in precedenza, all’interno dell’ammasso di terreno piu velocemente
dell’onda distorsionale (Sanches Salinero et al., 1986).

11 geofono orizzontale segnala Parrivo deli’onda di compressione prima di
quello dell’onda di taglio con la conseguenza che listante m cui
sopraggiunge quest’ultima risulta di difficile individuazione.

Nella Fig.6.6 ¢ riportata un’analisi numerica del fenomeno effettuata da
Mancuso e Vinale (1988) nell’ipotesi di mezzo indefinito elastico lineare
isotropo. Ciascun diagramma mostra il segnale sinusoidale registrato nel
tempo da un ricevitore posto ad una distanza variabile dalla sorgente. Sulle
ascisse & riportato la variabile tempo T (=tV/L), adimensionalizzata in
modo che Parrivo dell’onda avvenga per T=1. Sull’asse delle ordinate sono
riportati i valori degli spostamenti adimensionalizzati rispetto alla loro
semiampiezza. I diagrammi si riferiscono a valori diversi del rapporto L/A
tra la distanza sorgente-ricevitore {L.) ¢ la lung‘.nez_a del’onda (), che per
questo caso teorico ha una sola componente in termini di frequenza. Nei
diagrammi R rappresenta il rapporto tra I’ampiezza dell’onda che giunge al
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ricevitore posto alla generica distanza L ¢ 'ampiezza dell’onda nel punto
posto a distanza L=A.

All’aumentare della distanza del ricevitore dalla sorgente il segnale
del’'onda di compressione rilevata inizialmente dal geofono (detta
componente di near-field) tende a ridursi ed a distaccarsi dalla componente
distorsionale (far-field). Le due onde risultano completamente distinte per
valori di L/A maggiori di 4. Brignoli et al. (1996) riportano le misure di
velocitd di onde di compressione ¢ di taglic rilevate con trasduttori
piezoelettrici su campioni di argilla priva di acqua. Dal loro confronto &
possibile osservare la coincidenza degli istanti di arrivo dell’onda di
compressione ed il punto di prima inflessione del segnale rilevato dal
trasduttore di tagho

Nelle mdagnn n sito le distanze tra ricevitore e sorgente possono essere
variate in modo tale da eliminare il problema. In laboratorio, invece, le

dimensioni ridotte delle apparecchiature non consentono generalmente di |

ottenere valori di L/A molto elevati, se non aumentando la frequenza del
segnale di eccitazione e riducendo conseguentemente la lunghezza delle
onde. Nella strumentazione utilizzata in questa ricerca & stato possibile
variare la frequenza del segnale di eccitazione soltanto parzialmente
irrigidendo-il-contenitore metatlico. Si¢ ritenuto; d*altro canto, conveniente
non ridurre la lunghezza delle onde a valori prossimi alla dimensione dei
grani del terreno per non invalidare I’ipotesi di mezzo continuo.
_ Nelle misure effettuate, la frequenza dominante .del segnale rilevato al .
-geofono varia tra 2000 e 3000 Hz (Fig.4.15.b), e la velocita delle onde di

—taglio assume valori compresi tra 400 € 700 m/s. La lunghezza della |
componente dominante dell’onda & pertanto variabile tra 15¢ 35 cm che in
alcuni casi ¢ maggiore di L/4.

Nel caso in esame non ¢ qumd1 p0331b1le ritenere nullo Peffetto del near
field € occorre far ricorso ad opportune ipotesi. La Flg 6.6 mostra che
Iarrivo dell’onda trasversale (tV/L=1) coincide in tutti i diagrammi con il
punto di massima curvatura collocato immediatamente przma della rapida
risalita del segnale verso il valore di picco. Valutando in questo modo
Vistante di arrivo delle onde distorsionali Viggiani & Atkinsons (1995)
hanno stimato un errore massimo sulla velocitd di propagazione dell’onda
dell’ordine del 7%. Questo valore emerge dal confronto con tecniche di
analisi pil affidabili, basate su indagini effettuate nel dominio delle
frequenze (velocitd di cross-correlazione e velocitd di fase). In questa
ricerca non ¢ stato possibile effettuare questo tipo di valutazioni, piu
complesse ma certamente di maggiore attendibilita, non essendo nota la
funzione d’onda generata dalla sorgente.
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6.3 Parametri di rigidezza ricavati con Ia procedura statica

Uno degli scopi di questa ricerca ¢ di comprendere i meccanismi che
regolano il comportamento dei terreni e di formulare legami costitutivi di
validita generale. Nel campo delle piccole deformazioni si ¢ inteso
analizzare la dipendenza dei parametri di rigidezza quasi-elastica dalle
variabili di stato e dalle caratteristiche intrinseche del terreno seguendo le
modalita esposte nel capitolo II (2.9). I risultati sperimentali ottenuti con la
procedura statica riguardano il modulo di rigidezza verticale E°,, il modulo
orizzontale F% ed il coefficiente di Poisson v°y che sono stati esaminati
rivolgendo I’attenzione essenzialmente a questi aspetti.

Come mostrato nel capitolo V, tutte le prove prevedono nella prima fase
incrementi isotropi delle tensioni efficaci a partire da p,’=50kPa fino a
valori finali variabili da prova a prova. A valle di questa fase sono state
effettuate prove di taglio triassiale cicliche a tensione di confinamento
costante. Per motivi che saranno chiari in seguito 1’esposizione dei risultati
¢ svolta separatamente per le due fasi distinte della prova.

6.3.1 Modulo di rigidezza verticale E°,

6.3:1.1 Stato tensionale isotropo- -

Nelle Fig.6.7 sono mostrati i valori dei moduli di Young E° ricavati dalle
diverse prove al variare del logaritmo della tensione effettiva verticale,
--coincidente con la tensione media p’ nella fase di carico-isotropa: Poichéle——
prove di taglio sono state effettuate a diversi valori della tensione di
confinamento o’y si & adottata nelle figure una simbologia che prevede
segni uguali per prove ad uguale o’y. I valori dei moduli riportati nelle
figure rappresentano ad ogni livello tensionale le medie tra tutti i valori
ottenuti nei diversi rami di carico e scarico delle prove cicliche.

In prima analisi si considerano 1 risultati delle prove a stato tensionale
isotropo, rappresentati nelle figure dai simboli vuoti. Le differenze tra i
risultati delle prove derivano dal diverso grado di cost1pament0 fornito al
terreno e dalla naturale eterogeneitd dei camplom I percorsi tensionali
seguiti nel corso delle prove, uguali in tutti casi, escludono dai risultati
Pinfluenza della storia di carico.
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Dalle figure si osserva chiaramente che aumentando la tensione effettiva
media i moduli di rigidezza crescono, Per interpolare i risultati si &
ipotizzata la seguente legge:

E° =E; (p)* p, " | (6

Pr € un valore di riferimento (1 kPa) necessario a rendere il parametro E',
adimensionale. I valori di E*l ed n, riportati in Tab.6.11, sono stati ottenuti
interpolando i risultati sperimentali con il criterio dei minimi  scarti
quadratici. 7 o

In tutti i casi i coefficienti di correlazione assumono valori molto elevati
(superiori a 0.93) a testimonianza la scelta appropriata della 6.7 per
interpretazione dei nisultati. Non sembra tuttavia possibile dai dati della
tabella considerare un’unica relazione, valida per tutte le prove, in quanto
sia i valori dell’esponente n® sia quelli del . coefficiente E°| S0no
sensibilmente diversi tra di loro e dispersi in maniera casuale. La loro
variabilita non pud essere correlata all"indice dei vuoti iniziale del terreno
ed il livello tensionale raggiunto al termine delle prove. |
Se si dispongono pero i valori di n” sulle ascisse e quelli di E'; sulle
ordinate di un diagramma, si osserva che al crescere dei primi si riducono. i

ceondi—(Fig:6.8) Tnolfre i punti rappresentativi dei risultati delle prove
condotte su terreni meno addensati si collocano nella parte inferiore del
diagramma,

Per verificare se esista una legge di regressione in-grado di esprimere {3

- dipendenza dei moduli dj rigidezza verticale dalla_tensione agente—s

—IeITenNo ¢ stato  bloccato il valore di n'=05 ed ¢& stata _effetmata"

Pinterpolazione dei dati Sperimentali attraverso la regressione ad un gf_ado

di Tiberta. 11 valore 0.5 ¢ stato scelto -sulla-base -di-numerosi risultat]

sperimentali trovati per i materiali incoerenti (Kohata et al., 1997). J iang et
al. (1997) hanno ricavato per lo stesso materiale usato in questa
sperimentazione un valore din=052 1 valori dei coefficienti EOI ricavati

in questo modo sono riportati insieme ai nuovi coefficienti di correlazione
nella tabella 6. 111 '

Si pud notare che la posizione n™=0.5 non altera in maniera significativa il
risultato dell’interpolazione dei dati sperimentali attraverso la 6.7, Infatti i
coefficienti di correlazione, sebbene inferiori aj precedenti, permangono
comunque elevati. |
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*

Prova B N R E,
Crl! 40421 .561 960 311
Cri2 50195 492 937 297
Crl3 - - - -

Cri4 66468 514 932 232
Crl5 29083 641 972 229
Crlé6 37251 .591 989 213
Cri7 16668 633 978 345
Cri8 40929 545 965 237
Crl19 19006 668 992 210
Cr20 54703 .500 994 220
Cr21 55570 440 931 368
Cr22 70572 463 983 221

Tab 6.1I: Valori del coefficiente E*I_ e dell’esponente n oftenuti dalla
relazione 6.6 per stati tensionali isotropi

Prova Eq R* €0 Ey
Cril 57004 0.926 311 21625
Cr12 | 48280 0.924 297 17845
Crl4 72277 0.950 232 23708
Cri5 . | 61046 0940 | 229 b 19914 |
Crl6 64758 0.973 213 20514
Cr17 | 37199 0.957 | .345 15022
Crl8 52047 0.958. 237 17231
Cr19 49783 0.954 . 210 15680
Cr20 54459 0.992 220 17473
Cr21 39201 0.923 .368 16439
Cr22 56313 0.966 221 18101

Tab 6.1I1: Valori del coefficiente E°; nella relazione 6.7 con n=0.5 e del
coefficiente E; nella 6.9 per stati tensionali isotropi.

i valori di E°; sono ancora piuttosto dispersi ma ie differenze in Guesto ¢aso
sono riconducibili al diverso grado di addensamento del terreno. Infatti
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come mostrato dalla Fig.6.9 essi diminuiscono all’aumentare dell’indice
dei vuoti iniziale del terreno. & importante notare che la variazione
dell’indice dei vuoti del terreno nel corso delle prove di compressione
isotropa ¢ risultata modesta essendo la ghiaia poco compressibile: il valore
iniziale ¢ dunque sufficientemente rappresentativo delle condizioni del
terreno durante tutta la prova.

Nella figura 6.9 & riportata anche la curva di correlazione empirica,
formulata da Hardin & Richart (1963), tra i moduli di rigidezza iniziale del
terreno € I'indice dei vuoti.

f(e)=(2.17-e)/(1+e) | | | (6.8)

Questa funzione & stata verificata gia in passato (Twasaki et al., 1978) per il
materiale usato in questa sperimentazione o per altri materiali granulari.
Essa viene usata pertanto di seguito per omogeneizzare 1 risultati ottenuti sy
terreni pitt 0 meno addensati. Dalla F ig.6.9 si ha un ulteriore conferma della
capacita di questa funzione di riprodurre I’andamento mostrato dai risultati.

Introducendo attraverso 1Ia dipendenza delle rigidezze dal grado di
addensamento del terreno si ottiene la seguente relazione:

BY=Ei fe) @) p°? (6.9)

I valori del coefficiente E;, anch’essi riportati nella tabella 611,

manifestano-una dispersione - piuttosto~contenuta. 'La loro media’ pesata
rispetto al numero @;datj_di_oganmgela—p;eva—é—&gaa}e—a%S%STﬁS‘p?ﬁo a
questo valore 1 dati presentano uno scostamento massimo inferiore al 25%. -
E importante evidenziare che questo valore medio, ricavato da una serie di -
~dodici . prove - su— ghiaie - a - diverso “indice dei vuoti iniziale, risulta
praticamente coincidente con quello trovato da Jiang et al (1997) (E=
18240, n=0.52) per prove effettuate sullo stesso materiale a differente
densita iniziale (€5=0.477).

6.3.1.2 Stato tensionale anisotropo

Nelle Figg 6.7 con i simboli pieni sono riportati i valori dei moduli di
rigidezza verticale calcolati per stati tensionali anisofropi sia di
compressione (¢°,>c’y) che di estensione (0°y<0’y) in modo da paragonarli
alla curva (ricavata dalla 6.8) interpolante i risultati ottenuti nella fase di
compressione isotropa (6’v=0’1=p’"). In generale dalle figure si osserva che
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i valori di E°% calcolati nella fase di taglio seguono lo stesso andamento
manifestato dai moduli durante la compressione isotropa a testimonianza
del fatto che essi dipendono unicamente dalla componente verticale di
tensione. La legge di dipendenza 6.9 pud essere generalizzata dunque
sostituendo la tensione verticale efficace alla tensione media.

E% =E, f(e) (’)* p;™* (6.10)

Questa relazione dimostra che per la ghiaia di Chiba valgono i risultati
osservati su altri materiali granulari (ad es. Lee, 1986). La 6.10 inolire
coincide con quella proposta nel modello ipoetastico di Tatsuoka e Kohata
(1993) (2.22).

I coefficienti E; ricavati dall’interpolazione dei risultati sperimentali
relativi alla sola fase di taglio sono riportati in Tab.6.IV. Essi assumono
valori molto simili a quelli ottenuti nella fase di compressione isotropa
(Tab.6.110) ad ulteriore conferma della validita delle ipotesi fatte attraverso
la 6.10.

iy 3

Prova E, R” €9
Crll 21592 0.855 0.311
Crl2 16508 0.813 0.297
S Crl3 L 23963 .. 0914 0 . 0215 .
Crl4 21123 0.948 0.232
Crl5 - 21887 0.959 0.229
Crl6 19065 0.949 0.213
Crl7 17075 ' 0.939 - 0.345
Crl8 18264 0.943 0.237
Crl9 | 15909 0.932 0.210
Cr20 15855 0.902 0.220
Cr2l 13641 0.953 0.368
Cr22 16955 0.930 0.221

Tab 6.IV: Valori del coefficiente E,; ottenuti dalla relazione 6.10 per stati
tensionali anisotropi

Dalla tabella 6.IV si osserva che 1 valori dei coefficiente di correlazione,
pur rimenendo in assoluto elevati, sono leggermente inferiori a quelli
ottenuti nella fase di compressione isotropa. Inoltre un esame pill attento
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fase di taglio si dispongono generalmente poco al disotto della curva
estrapolata dai risultati ottenuti per stati tensionali isotropi. |

Occorre ricordare, a tal proposito, che i dati mostrati in fig.6.7
Tappresentano le medie dei valori ottenuti ad ogni stato tensionale fungo

degradandole,

Per valutare la causa de] danneggiamento delle rigidzze ¢ introdotta una
grandezza adimensionale D che esprime il rapporto tra il valore, misurato
nel generico istante, del modulo di Young E°mis—e—quello—del modulo

=0}

L'y, calcolato allo stesso stato tensionale ed allo stesso indice dei vuoti
tramite la 6.10. Jj coefficiente E; della relazione ¢ stato ricavato
dall’interpolazione dej dati ottenuti durante Ia compressione isotropa
. nell’ipotesi che questultima non- generi alcun danneggiamento ai livell;

tensionali considerati, R

La grandezza D cosi definita ¢ Stata posta in relazione all’angolo di attrito
mobilitato, dotato dj S€gno positivo o negativo rispettivamente per o°.>¢’;

B X o A A
Sm¢ ’mob = (0"1;‘0"11)/( G,V+G’h) % (6 I 1)

La figura 6.11 mostra i risultati di tutte le prove effettuate sulla ghiaia di
Chiba. Mentre.per valori positivi dell’angolo di attrito, caratteristici delle
fasi di compressione, la funzione D assume casualmente valori positivi e
negativi, nella fase dj estensione, in cui SING’mop<0, il valore del moduio

misurato & sempre minore di quello estrapolato dalla relazione teorica.
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Gli effetti di queste fasi si risentono anche nella compressione
immediatamente seguente. Un esempio & rappresentato dalla prova crl9 in
cui 1 campxone € sottoposto dapprlma ad alcuni cicli prevalentemente di
estensione e poi ad altri in compressione (Fig.6.12.a). I moduli di rigidezza
equivalente calcolati in quest’ultima fase (Fig.6.12.b) mostrano sensibili
riduzioni rispetto ai valori non danneggiati rappresentati dalla curva.

6.3.2 Modulo di rigidezza orizzontale F°)
6.3.2.1 Stati tensionali isotropi

Gli andamenti dei moduli di rigidezza orizzontale quasi elastica F/f{e) al
variare della tensione effettiva verticale per le prove Cr18-Cr22 sono
mostrati nei diagrammi delte Figg.6.13. I moduli T, sono stati ottenutt dai
moduli equivalenti F% ., (6.3), corretti per tenere conto della non linearita
con i risultati di Fig.6.3. La simbologia adottata nei diagrammi ¢ la stessa
usata in precedenza per i moduli di rigidezza verticale.

Nella fase di compressione isotropa la rigidezza orizzontale cresce con la

tensione efficace media applicata in maniera analoga ai moduli E°. La
dipendenza dei moduli F°, dallo stato tensionale puo essere espressa con la
seguente legge di regressione:

F=Fufep™ 0 (612

I coefficienti ¥, gli esponenti ny, ed i fattori di correlazione R’ calcolati
con il criterio dei minimi scarti quadratici dai risultati delle diverse prove
sono riportati nella Tab.6.V.

Le Figg6.13 ed i valori in tabella mostrano che, a differenza di quanto
accade per i moduli di rigidezza verticale per i quali & possibile adottare un
valore uguale a 0.5 di n, gli esponenti ny della 6.12 sono sempre
abbondantemente superiori a questo valore. Nei terreni pit addensati (Cr18,
Crl19, Cr22) essi crescono con Paumentare della tensione di confinamento
raggiunta al termine della compressione isotropa giungendo a valori
prossimi all’unita. 11 valore pitl basso & invece riscontrato nella prova Cr21
effettuata su un campione di terreno avente indice dei vuoti iniziale piu
elevato rispetto alle altre.
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Prova Fyi Iy R’ Fui R*
(nh=0. 5 ) _ (nh=0‘5 )
Cri8 2633 0.7177 0.980 8329 0.911
Cri9 2250 0.8512 0.959 17372 0.811
Cr21 4229 0.6789 0.965 12207 0.933
Cr22 . 454 09168 | 0.938 5937 0.743

Tab 6.V: Valori dei coefficienti ottenuti dalla relazione 6.11 con mqualsiasi
© con ny=0.5 per stati tensionali isotropi

Bloccando il valore dell’esponente n:=0.5, nel tentativo di ottenere una
legge valida per tutte le prove, ed interpolando i dati sperimentali con una
legge di regressione ad un solo grado di liberta (Fy,) si ottiene un modesto
risultato. I coefficienti di correlazione, infatti, si riducono sensibilmente ed
i valori di Fy,; appaiono notevolmente dispersi. :

I risultati delle prove suggeriscono comunque alcune considerazioni sul
comportamento della ghiaia a bassi livelli di deformazione. Ad esempio €

possibile osservare che 1 moduli di rigidezza orizzontale risentono

maggiormente delle variazioni di tensione efficace media rispetto ai moduli
verticali. Nel capitolo II & stata definita una misura dell’anisotropia
intrinseca delle rigidezze del terreno a bassi tivelli di deformazione tramite
il rapporto dei moduli nelle diverse direzioni in condizioni tensionali

isotrope. Contrariamente a quanio osservato_precedentemente-su-eampioni———

drterreno piu sciolto da Jiang et al. (1997), il rapporto E°/E%, non rimane
Costante nel corso delle prove di compressione isotropa. L’anisotropia

intrinseca o strutturale del terreno subisee-alterazioni prodotte da variazioni

detlo stato tensionale anche se, come nel caso in esame, isotrope.

Le Figg6.14 mostrano ad esempio 1 risultati delle due prove di
compressione isotropa cri§ e cr2l, 'effettuate su campioni a diverso valore
dell’indice dei vuoti iniziale. In entrambi i casi il fattore di anisotropia
decresce con Papplicazione delle tensioni sferiche risultando pero
complessivamente maggiore nel campione pitl denso. In questo caso
I"anisotropia & alterata con maggiore rapidita. _

Da questi risultati emerge che anisotropia intrinseca dipende, oltre che
dalle caratteristiche intrinseche del terreno, anche dalle modalita con cui
€s80 € compattato. Logicamente essa & tanto pid sviluppata quanto pii
Ienergia necessaria per laddensamento & conferita lungo direzioni
preferenziali. Nella ricerca condotta Ja preparazione dei campioni ¢ stata
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effettuata percuotendo in direzione verticale il terreno all’interno di un
formacampione. La struttura del terreno si & di conseguenza formata
sviluppando un maggior numero di contatti tra 1 grani nella direzione
verticale rispetto alla direzione orizzontale.

Applicando tensioni sferiche crescenti, che agiscono in uguale misura in
tutte le direzioni, si provocano deformazioni maggiori nella direzione pit
“debole”. La distribuzione delle normali ai contatti, a cui & legata
”anisotropia strutturale del terreno subisce pertanto alterazioni.
Relativamente alle due prove sopra citate sono riportate in Figg.6.15 le
deformazioni assiali e radiali calcolate nel corso delle fasi di compressione
isotropa. In entrambi i casi le deformazioni radiali sono piu grandi di quelle
assiali. Il rapporto tra le due componenti della deformazione &, perd, molto
maggiore nella prova cr18 effettuata sul terreno pit denso, che nella prova
cr2l. Per la prima delle due prove si pud osservare (Fig. 6.15.a) che,
all’aumentare della tensione sferica, ie due curve p’-s, e p’-¢, tendono ad
assumere un valore simile del modulo tangente di rigidezza. Questo
avviene presumibilmente anche ai moduli di rigidezza quasi elastici.

E possibile affermare in definitiva che I’ anisotropia dei moduli di rigidezza
generata inizialmente dalle procedure di compattazione, varia oltre che con

lo stato tensionale, nel modo che si vedra di seguito, anche a causa delle
deformazioni subite dal terreno.

6.3.2.2 Stati tensionali anisotropi

I moduli di rigidezza orizzontale dei terreni valutati nelle fasi di taglio delle
prove triassiali e riportati con i simboli pieni nelle Figg.6.13, variano molto
poco al crescere della tensione verticale agente sul terreno. Questa
considerazione emerge, oltre che dai diagrammi, anche dai risultati
dell’interpolazione dei dati sperimentali con la legge di regressione:

Fu=F% fle) ("™ (6.13)

I valori degli esponenti ny,, riportati in tab.6. VI non assumono un valore
comune ma variano in maniera casuale intorno allo zero. L’ipotesi pil
verisimile sembra dunque quella di ritenere i moduli di rigidezza
orizzontale quasi elastica costanti nelle fasi di taglio delle prove (Ac’y=0) e

elterreno-a-bassi-livelli-di-deformazione; legata-altastruttura-delterrenoe—
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dipendenti dalla sola comp
trovati in lefteratura (Lee et

al., 1986; Jiang et al., 1997).

onente orizzontale conformemente ai risultati

" Prova 1 n2 R’ F°h medio :i
Crl8 60091 0.033 0.105 146742
Crl9 683394 -0.0957 0.5927 376923 -
Cr21 299749 -(0.0093 - 0.004 283125
Cr22 92039 0.1166 0.4681 195585

Tab 6.VI:Valori dei coefficienti della relazione 6.12 ottenuti da alcune
prove sulla ghiaia di Chiba '

Lalegge di dipendenza dei moduli dalla tensione pud assumere dunque una
formulazione del tipo: -'

Fou=Fou fle) (o7p)™ (6.14)

Einferessante osservare che le leggi 6.10 ¢ 6.14. che esprimono la
dipendenza dei moduli E° e F°, dalle componenti di tensione, consentono
di valutare I"anisotropia dei moduli di rigidezza indotta dallo stato
~ tensionale agente sul terreno. - - S T

6.3.3 Coefficiente di Poisson vh

LaFig.6.16 mostra i risultati della prova crl19. | coefficienti di Poisson vy
sono stati ricavati tramite la 6.3 dai risultati delle prove, e corretti per tener
conto delle non lnearita indotte dalla deformazione, con la funzione
empirica trovata da Jiang et al. (1997) (F 12.6.3).

Nel calcolo dei coefficienti equivalenti (6.3) i valori delle deformazioni
sono prodotti da piccoli incrementi della tensione necessari per realizzare
bassi livelli di deformazione. Questo fa sorgere, soprattutto per le
deformazioni radiali, un problema di misura legato al basso valore del
rapporto tra i livelli deformativi applicati e la risoluzione degli strumenti.
Si spiega cosi 1a notevole dispersione mostrata dai risultati della figura,
superiore rispetto ai moduli dj rigidezza precedentemente analizzati
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La figura mostra che i coefficienti calcolati nella fase di compressione
isotropa, rappresentati da simboli vuoti, non presentano una evidente
tendenza al variare della tensione verticale, contrariamente a cio che accade
nella fase di taglio in cui essi aumentano visibilmente.

£ da ritenere pertanto che i coefficienti v°4 risentano molto di pit
del’applicazione di tensioni deviatoriche piuttosto che delle variazioni
delle tensioni sferiche. Per esprimere la dipendenza dei coefficienti di
Poisson dallo stato tensionale & stata proposta la seguente relazione:

Vo= Vo (67/071)" (6.13)

1Le Figg.6.17 mostrano i coefficienti di Poisson di tutte le prove effettuate
sulla ghiaia di Chiba in funzione del rapporto o’ /O

Dall’interpolazione dei dati sperimentali nelle fasi di taglio, con la 6.15, si
ottengono i coefficienti riportati in Tab.6.VII insieme con il valore medio
v iso OttEnuto durante la compressione isotropa.

I valori di questi ultimi non manifestano alcuna tendenza né con 'indice
dei vuoti né con lo stato tensionale raggiunto al termine delle prove
risultando peraltro contenuti in un intervallo piuttosto ristretto. La stima pii

attendibile del coefficiente v°uy, della ghiaia di Chiba in condizioni di carico
isotrope ¢ stata ottenuta pertanto dalla media dei valori in tabella pesata
rispetto al numero di punti sperimentali di ogni singola prova.

VD (PN 151 (6.16)

Scaturisce un valore finale pari a 0.205.

Con un ragionamento analogo si ottengono i seguenti valori del
coefficiente v°,; ¢ dell’esponente m della 6.15, relativi alle fasi di taglio
delle prove: | "

Vo =0215
m= 0252

Si osservi che V. ottenuto dai dati nella fase di taglio delle prove,
rappresenta il valore che il coefficiente di Poisson v°y assume nella 6.15
per stati _’Eensionali isotropi (6°,=07p) € che esso differisce di molto poco dal
valore Vi iso.
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It valore medio del’esponente della 6.13 m & circa pari alla meta del
coefficiente n che esprime nella 6.9 1a dipendenza dei moduli di Young
dalla componente di tensione effettiva verticale. Questo risultato &
concorde a quanto evidenziato da Jiang et al. (1997) per prove effettuate
sullo stesso materiale ad un diverso indice dei vuoti iniziale.

Prova N m R® Vihiso
Crll , '

Crl2 0.199 0.241 0.5592 0.203
Cri3 0.216 0.290 0.1806 -
Crl4 0.255 0.192 1 0.2202 0.245
Crl5s 0.188 0.290 0.3281 0.173
Crié 0.201 ~ 0.119 0.2680 -0.216
Crl7 0.218 0.127 0.4027 0.177
Cri8 0.263 - 0.297 0.9305 0.253
Cr19. 0.193 ' 0.267 0.7215 0.173
Cr20 0.194 0.4090 0.7797 0.216
Cr21 0.192 0.154 0.4815 0.244
€122 (.219 0.298 {05792 0.218

. Tab 6.VIL: Valori dei coefficienti della relazione 6:15 ottenuti dalle prove -
sullaghisiadiChiba =~

6.4 Parametri ricavati con la procedura dinamica

Le misure della velocita di propagazione delle onde consentono di valutare
tramite le 6.4 il modulo di rigidezza verticale confinata M, ed il modulo di
rigidezza trasversale Gyp dei terreni a livelli di deformazione molto piccoli:
sebbene non sia stato possibile misurare le ampiezze delle deformazioni
indotte nelle prove si puod ipotizzare che esse siano di molto inferiori alla
soglia elastica precedentemente definita. L’uso dell’apparecchiatura
dinamica descritta nel capitolo [V alf’interno delle celle triassiali petmette
inoltre di analizzare Ia dipendenza dei moduli dalle proprieta intrinseche e
dalle variabili di stato del terreno variando queste, ¢ perlomeno alcune di
€sse, a piacimento. - '
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Nei paragraﬁ seguenti sono mostrati i risultati delle prove dinamiche
effettuate sui diversi terreni seguendo uno schema analogo a quello
adoperato in precedenza per i parametri di rigidezza calcolati con le
procedure statiche.

6.4.1 Modulo di rigidezza verticale confinata M’,

6.4. 1.1 Stati tensionali isotropi

I valori del modulo M., coincidente con il modulo Csi definito nella
matrice di rigidezza 2.13, per alcune prove effettuate sulla ghiaia di Chiba
sono mostrati nelle Figg 6,18 in funzione della componente verticale della
tensione. Nella fase di compressione isofropa, rappresentata nelle figure
con i simboli vuoti, i moduli crescono con il logaritmo della tensione
o’ (=p’) ad una velocita costante. La loro dipendenza dallo stato tensionale
e dall’indice dei vuoti del terreno & espressa dalla:

Mov-:—' MOI f(e) (p:x)nd ISri-ﬂa (b.l /)

La forma della relazione 6.17 ¢ analoga a quella delle formulazioni

adoperate in precedenza per interpretare la variazione dei moduli di

rigidezza E°, e F°; con lo stato tensionale agente sul terreno.

Per verificare la validita della funzione f(e) introdotta nella 6.17 (6. 8) sono
stati riportaii in Fig.6.19.a i moduli di rigidezza verticale M?, delle prove
cr2l e cr22, effettuate su camplom di ghiaia a diverso indice dei vuoti
iniziale seguendo uguah percor51 tensionali: la tensione di confinamento ed
i cicli di scarico e ricarico nei due casi sono identici.

Il camp10ne di terreno piu addensato evidenzia le maggiori r1g1dezze
Dividendo in entrambi i casi i valori di M° per la funzione f(e) i punti
sperimentali si dispongono secondo una sola curva di regressione
(Fig.6.19.b). '
Esaminando i parametri della relazione 6.17, ottenuti dall’ mterpolazmne
dei risultati sperimentali sulla ghiaia di Chiba e riportati in Tab.6.VILL, si
osservano valori particolarmente elevati dei coefficienti di correlazione,
mentre i coefficienti M°; e gli esponenti ng delie diverse prove sono
sensibilmente diversi tra loro. Tuftavia anche in questo caso, come per i
moduli di Young E°,, i valori M°,_relativi ai campioni con indice dei vuoti
iniziale simile, aumentano al diminuire di ng.
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Sebbene questi ultimi sono tutti inferiori al valore di 0.5 suggerito dalla
letteratura, si & fissato questo valore e si ¢ effettuata la regressione dei dati
sperimentali delle quattro prove per ottenere 1 coefficienti M°; anch’essi
riportati in Tab.6. VIIL, S '
Dalla tabella si nota che i coefficienti di correlazione ottenuti m questo
secondo caso sono inferiori ai precedenti ma la differenza & nella maggior
parte dei casi piuttosto contenuta. Ad eccezione della prova Cr22 infatti
essi permangono superiori a 0.92, a testimonianza del fatto che Iaver
considerato un valore costante dell’esponente nella relazione 6.17 non
riduce significativamente la qualita della legge di dipendenza.

Effettuando questa posizione inoltre i valori scaturiti per i coefficienti M°,
ricadono in un intervallo piuttosto ristretto. Tl loro valore medio, pesato
rispetto al numero di dati ottenuti in ogni singola prova, & uguale
a M°;=41158; lo scostamento massimo dei valori di M°; & pari al 17%.

.R2

Prova € M°, ng M, | R
(nd=0.5) | (nd=0.5)
Cri8 0.232 48473 | 0.4996 | 0.9837 | 48325 | 09761
Cr19 | 0.210 61420 0.4264 | 0.9555 40646 0.9517
Cr21 0.368 | 75274 | 0.3721 | 0.9956 | 35305 | 0.9344
Cr22 0.221 94995 | 0.3565 | 0.9816 | 39736 | 0.8424

Tab.6:VIIT: Valori dei coefficienti della relazione 6.15 oitenuti nélla fase &~

—————Compressione-isotropa-da-aleune-prove sulta-ghiatadi-Chiba——————

6.4.1.2 Stati tensionali anisotropi

Le Figg.6.18 riportano con i simboli pieni anche i valori dei moduli M°,
ottenuti nel corso delle prove triassiali cicliche. Si osserva qualitativamente
dai diagrammi che la legge di dipendenza di questi moduli dalla tensione
verticale effettiva non cambia passando dalla fase di compressione isotropa
alla fase di taglio.

Anche i moduli di rigidezza verticale confinata dunque, come i moduli di
Young E°, dipendono significativamente da ¢’y e marginalmente da ¢, E
possibile esprimere nel caso generale i moduli M, attraverso la relazione:

M, =M’ f(e) (o)™ p,™ (6.18)
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T valori del coefficiente M°,; ricavati interpolando 1 risultati delle quattro
prove con nyg uguale a 0.5, riportati in Tab.6.IX, sono praticamente
coincidenti con quelli ricavati nella fase di compressione isotropa.

Prova - M R
Crl8 45038 0.9680
Crl9 42112 0.9280
Cr21 36684 0.9627
Cr22 i 39736 0.9869

Tab.6.IX: Valori dei coefficienti della relazione 6.16 ottenuti nella fase di
taglio isotropa da alcune prove sulla ghiaia di Chiba

Gli elevati fattori di correlazione verificano la validité della relazione 6.16
per esprimere la dipendenza dei moduli dallo stato tensionale agente.

Se si considerano i valori di M, calcolati nel corso delle prove triassiali

cicliche e quelli teorici oftenuti dalla relazione 6.16 1 cui parametri-sono
ricavati nella fase di compressione isotropa, il loro rapporto D definisce un
grado di danneggiamento del modulo di rigidezza verticale confinata. In
Fig.6.20 & mostrata la correlazione tra questa variabile ed il seno
_dell’angolo di attrito mobilitato (6.11) dotato di segno positivo 0 negativo

rispettivamente per 6°,>0 'y € G v<0'p. Nelle fasi di compressione (G>C b)
la variabile D assume valori prossimi all’unitd e non si rileva nessuna
tendenza particolare. Nelle fasi di estensione (¢’s<c’y) invece il modulo
M°, misurato & sempre minore di quello teorico ed il loro rapporto tende a
diminuire con il valore relativo di send’ mob.
Un modo alternativo per valutare il danncggiamento delle proprieta di
rigidezza consiste nell’esprimere la variabile Ds m funzione della
deformazione assiale €, B stato osservato in precedenza che Ie
deformazioni producono degli effetti di danneggiamento sulla struttura ¢
che questi sono maggiormente pronunciati nelle fasi di estensione. Il
risultato & confermato dalla Fig.6.21, in cui sono riportati i valori della
variabile D; ottenuti nella fase di taglio della prova cr22.
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6.4.2 Modulo di rzgzde zq distorsionale G,
6.4.2.1 Stati tensionali isotfopi

I valori del modulo di G° calcolati n.el corso delle prove cr18-cr22 sono
riportati in Fig.6.22 in funzione della tensione verticale effettiva.

Netla fase di compressione isotropa la crescita dei moduli con la 67, & stata
espressa con la:

G’ = Gt fle) (p))™ p ™ (6.19)

I valori dei coefficienti G%y; e degli esponenti my prdvenienﬁ dall’
interpolazione dei risultati sperimentali con la 6.19 sono riportati in tabella
6.X. In analogia con i casi precedenti ¢ stato fissato. il valore dell’esponente

my=0.5 ed i parametri ricavati con la nuova legge di regressione compaiono
anch’essi in tabella.

Prova € G°y my R* G®ons R*
(@0=0.5) | (me=0.5)
Cri8 0.232 17500 0.4441 0998 | 13028 0.983
Crl9 0.210 13929 0.4550 | 0.997 10769 0.992
C2l | 0368 | 22010 | 03897 | 0.997 | 11417 | 0.941_ o
S G272 0221 V16977 04214 ”'0 997-“” 10535 . O 972

Tab 6. X Valorl del coefﬁ(;lentl della relazione 6 19 ottenutl nella fase di
~compressione isotropa da alcune prove sulla ghiaia di Chiba

I coefficienti di correlazione ed i valori molto ravvicinati del coefficiente
G%yy in quest “ultimo caso confermano la validita della relazione impiegata
per esprimere la dipendenza dello stato tensionale e dall’indice dei vuoti
del terreno. In particolare il valore medio pesato rlspetto al numero delle

misure di clascuna prova G w41 Tisulta 11437 con uno scarto massimo
inferiore al 14%

6.4.2.2 Stati tensionali anisotropi

La dipendenza dei moduli G° dalle singole componenti di tensione puo
essere analizzata nelle Figg.6.22. E possibile osservare che, contrariamente
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ai moduli di rigidezza longitudinale, per i quali sono state stabilite leggi di
corrispondenza (la 6.10, 6.14 e 6.18) con una sola componente tensionale, i
moduli di rigidezza trasversale dipendono sia da ¢’y che da ¢’p. Questa
osservazione risulta in maniera pit evidente in Fig.6.23 che mostra i
risultati della prova cr19 con le rispettive curve interpolanti: nella fase di
estensione (¢’p>0",) i valori dei moduli G, sono superiori a quelli ottenuti
in condizioni tensionali isotrope mentre il contrario accade per stati
tensionali di compressione (6°,<c’y).

Per indagare questo aspetto con maggiore chiarezza sono state effettuate
due prove triassiali su ghiaie di diverse caratteristiche (ghiaia di Trento ¢
rockfill Nacaome) seguendo un percorso tensionale articolato (Figg.6.24 ¢
6.25). In ogni prova il terreno & stato compresso a quattro diversi valori di
p’ (50, 100, 150 e 200 kPa), in corrispondenza dei quali sono stati effettuati
alcuni cicli di taglio triassiale a tensione orizzontale costante. I diagrammi
riportano i valori dei moduli di rigidezza divisi per la funzione dell’indice
dei vuoti f{e) (6.8), per tenere conto delle differenze di densita generate nel
corso della prova. |

I valori dei moduli di rigidezza distorsionale crescono sempre con la
tensione verticale applicata, seguendo leggi di dipendenza differenti per

ogni diverso ramo di carico. In particolare 1 valori di Gy Sono maggiori

alle tensioni di confinamento pit elevate.

Per formulare analiticamente la dipendenza dei moduli di rigidezza dallo

stato tensionale effettivo agente sul terreno_ sono state considerate due
relazioni alternative: |

GO = G‘am fe) (0"+o’w)™ pi ™ (6.20)
G°p = Gy f{e) (o’ o’ )‘“‘“ pr] md1 (6.21)

La 6.20 ¢ stata ricavata dal modello di Tatsuoka e Kohata (1995), mentre ia
6.21 deriva dal modello di Graham ¢ Houlsby (1989) esprimendo la
dipendenza dei moduli di rigidezza longitudinale dalle componenti di
tensione con le leggi osservate sperimentalmente in precedenza. Si noti che
per stati tensionali isotropi la dipendenza dei moduli di rigidezza
distorsionale dallo stato tensionale & identica nelle due relazioni.

Nelle Figg.6.26 ¢ 6.27 sono rportati i valori di G°y/f(e), rilevati nel corso
delle prove sulla ghiaia di Trento e sul rockfill Nacaome, in funzione della
somma (a) e del prodotto (b) delle due tensioni principali allo scopo di
verificare rispettivamente le relazioni 6.20 e 6.21 e stabilire quale delle due
sia piti adatta ad interpretare analiticamente 1 risultati sperimentali.
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I punti del diagramma si dispongono in entrambi i casi in maniera piuttosto
ravvicinata per bassi valori della tensione di confinamento. Le differenze
tra le due formulazioni emergono all’aumentare di ¢’y Le figg. 6.26.b e
6.27.b mostrano . infatti che per ¢’,=200 kPa e o’=400 kPa i punti
sperimentali si dispongono lungo la stessa curva risconfrata ai valori pitt
bassi della tensione di confinamento. _

Si pud dunque ritenere che la 6.21 & in grado di riprodurre piu
correttamente rispetto alla 6.20 la dipendenza di G° dallo stato tensionale
agente sul terreno. | _ _
Poiché in precedenza si € posto per la fase di compressione isotropa delle
prove effettuate sulla ghiaia di Chiba, my = 0.5, consegue nella 6.21 un
esponente my;=0.25 e si sono ricavati, per i tre terreni studiati nel corso di
questa ricerca, 1 coefficienti G°y; dall’interpolazione dei risultati
sperimentall. I valori di G°4, ed i coefficienti di correlazione sono nportatl
nelle Tabb.6.X1, 6.X1I e 6. X1I1. :

In generale i risultati esposti nelle tre tabelle confermano che la relazione
6.21 pud essere ritenuta accettabile. I valori dei coefficienti di correlazmne
mostrano, d’altro canto, che essa & rispettata tanto pia quanto magglore ¢la
‘tensione di confinamento agente sul terreno.

Prova T e T G (md1=0.25) | R” (my=0.25)
Cri8 0232 13615 0.8763

21— 0368 ——+ 13%4—— | 93—
Cr22 0.221 16719 .1 09586

Tab.6.X1: Valori dei coefficienti G,y nella relazione 6.21 ottenuti nella fase
di taglio da alcune prove sulla ghiaia di Chiba

I valori di G%y ottenuti nelle fasi di taglio delle prove sulla ghiaia di Chiba
sono molto simili a quelli ottenuti nelle fasi di-compressione isotropa. 11
valore medio pesato tra tutte le prove ¢ G°‘,h1—12211 La differenza con
quello ottenuto in fase di compressione isotropa ¢ circa pari al 7%.
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6, (kPa) Gl (mgr=0.25) R* (mg;=0.25)
50 12674 | 0.7884
100 12527 0.8867
150 ; 12783 0.9201
200 L 13213 | 0.9343

Tab.6.X11: Valori dei coefficienti G%4; nella relazione 6.21 ottenuti per
diversi valori della tensione di confinamento nella fase di taglio
da una prova sul rockfill Nacaome

cpkPa) | GO (ma=0.25) R (mg;=0.25)
50 6883 0.7884
100 6778 0.8867
150. i 7092 0.9201
200 e 7411 0.9343
G ; 6975 0.9857

Tab.6.XIII: Valori dei coefficienti G°%; nella relazione 6.21 ottenuti per
diversi valori della tensione di confinamento nella fase di taglio da
una prova sulla ghiaia di Trento.

I risultati in Fig.6.24 e 6.26, relativi alla ghiaia di Trento, mostrano una
~-brusca-caduta-dei-valori -del-modulo- G%-a valle -del-picco di- resistenza. -
verificatosi nella fase di taglio a tensione di confinamento costante
(5°4=200 kPa). Esso &, quasi certamente, causato dalla profonda alterazione
che le grandi deformazioni generano nella struttura del terreno.

6.5 Confronto tra i risultati delle prove statiche e dinamiche

1l presente capitolo ha trattato sinora i risultati ottenuti con 'ausilio di due
tecniche di laboratorio differenti. Mentre peré V'analisi dei moduli di
rigidezza basata sulle misure “statiche” costituisce oramai una procedura
consolidata, la misura delle velocita di propagazione delle onde all’interno
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dei campioni, sebbene sia stata effettuata in numerosi casi nello studio delle
sabbie e delle argille, rappresenta uno strumento di laboratorio - meno
consueto per I'indagine dei materiali a grana grossa.

Tra gli scopi delle analisi svolte in questo capitolo vi ¢ dunque anche quello
di verificare la qualita dei risultati sperimentali oftenuti con questa seconda
metodologia. Questo & certamente possibile quando sono disponibili stime
ridondanti delle stesse grandezze, come avviene nel caso della presente
ricerca. _.

In via qualitativa dall’esame dei risultati esposti in precedenza si pud
rilevare che i moduli di rigidezza a piccoli livelli di deformazione valutati
per mezzo delle misure dinamiche rispettano determinati requistti che, sulla
scorta di una numerosa seric di osservazioni sperimentali, sono ritenuti
caratteristici di un ampia classe di terreni. Essi si riassumono nei seguenti
punti: :

- I moduli di rigidezza verticale confinata crescono 'propomionalmente
con la radice quadrata delle tensioni effettive verticali applicate sul
campione. I parametri della relazione interpolante i dati sperimentali

- sono praticamente identici se valutati nella fase di compressione

f—AngﬁLdﬂlﬁzplmFMﬁgﬁmk&t&%@&%%ﬁ&{G per-i
: moduli di rigidezza E°, valutati con le misure statiche. |
- 1 moduli di rigidezza trasversale G°; mostrano una dipendenza da

entrambe le componenti di tensione .principale c’y e o' qug_t_q__ -

-~ risultato ¢ stato"osservato in precedenza da numerosi autori su diversi

———————{erreni-—e-con-diverse-teeniche-di-indagine-(Roesler; 1979 Teeerat
1986; Yu & Richart 1984; Iwasaki et al., 1979). Le prove effettuate nel
laboratorio di Napoli hanno consentito di verificare la- validita di- due

—relazioni proposte per esprimere la variazione dei moduli di rigidezza
G con le componenti di tensione agenti sul terreno. -

- 1 moduli di rigidezza della ghiaia di Chiba valutate sia con le misure
dinamiche che con quelle statiche sono maggiori per i campioni di
terreno piut addensato. In entrambi i casi per normalizzare i risultati si &
adoperata la funzione f(e)=(2.17-¢)%/(1+¢) (Hardin & Richart, 1963) che
ha fornito risultati soddisfacenti.

- U moduli di rigidezza assiale confinata, valutati con la misura della
velocitd di propagazione di onde P ed i moduli di Young verticali
valutati con i trasduttori locali di spostamento mostrano nelle fasi di
estensione (0°,<c’y) delle prove valori inferiori a quelli calcolati ad
uguale tensione verticale effettiva nella fase di compressione isotropa.
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In base alle precedenti considerazioni & possibile affermare che la tecnica
dinamica impiegata fornisce risultati congruenti con quelli ottenuti con la
tecnica statica. Differenze tuttavia emergono se si considerano i valori dei
moduli di rigidezza ottenuti con le due tecniche.

I moduli di elasticita confinati M possono essere espressi in funzione dei
moduli di Young uniassiali e dei coefficienti di Poisson.

M°= E° (1+v0)/(1Hvout 2V, 2 (6.22)

Nel corso delle prove triassiali le due tensioni orizzontali variano nella
stessa misura ed il loro rapporto & costantemente pari ad 1. In base alle
1p0tes1 del modello ipo-elastico di Tatsuoka e Kohata (1995) il valore di
Vi @ secondo membro nella 6.22 resta costante .ed 1 valori assunti dal
modulo M°, variano proporzionalmente a E° v» come ¢ stato evidenziato dai
risultati sperimentali. Tuttavia i valori dei moduli M°, valutati con la
procedura dinamica sono maggiori della quantith a secondo membro della
6.22, 1 cui termini sono valutati con la procedura statica.

Assegnando un valore a v°y, & possibile confrontare i risultati ottenuti con
le due procedure. La Fig.6.28 mostra ad esempio gli andamenti dei moduli-
E°, valutati con la procedura statica attraverso le 6.3 ¢ con la procedura
- dinamica, tramite la 6.22; nella prova cr18. Il valore di v° v considerato

nella 622 & 0.1 lche_cgme—sar-a—mesHate—nel—presmme—paraofafe—e—queﬁa :
emerso dai dati di questa spertmentazione. 1 valori di E° ricavati con i
geofoni sono notevolmente maggiori di quelli calcolati dalle misure
- effettuate ~con 1 trasduttori di “spostamento. 11" loro rapporto varia
leggermente intorno a 2.2 riducendosi all’aumentare della tensione
verticale effettiva.

Sempre con lo stesso valore di v°, & stato possibile ottenere dalle misure
dinamiche effettuate nel corso delle prove crl8-cr22 i parametri E°,; della
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relazione 6.10 per confrontarli con i valori determinati staticamente nella
Tab.6. XIV,

Prova | E° ., E% iso | E%lan/E e | E° tanis | E°Lamis | E°in/E°leuat
‘ dvn stat Iso “dvn ] stat Anis :
Cri8 44959 | 17231 2.609 41901 18264 2.294
Cr19 37815 | 15680 | 2.412 -3917_9 15909 2.463
Cr21 32846 | 16439 2.000 34129 | 13641 2.502
Cr22 36968 | 18101 2042 | 36968 | 16955 2.180

Tab.6.XIV: Parametri ottenuti da prove statiche ¢ dinamiche

I valori del rapporto tra i due parametri ottenuti nella fase di compressione
isotropa e nella fase di taglio delle prove oscillano tra un massimo di 2.61
ed un minimo di 2.000, conformemente alla figura mostrata.

Recentemente Tatsuoka et al. (1998) hanno mostrato per diversi terreni, fra

cui la ghiaia di Chiba, che I"influenza della velocita di deformazione sulle-

pmpfie%fﬁ;ﬂﬁsﬁ}aaﬂuhe ¢ trascurabile in un ampio intervallo indagato (5
10°<e (%/min)<5 10 (Fig.2.4). La velocita di deformazione non pud
dunque essere considerata come un fattore significativo per giustificare le

differenze emerse nef risultati di Fig.628. . ... .. ... ... ...
- Il fenomeno ¢ stato studiato da Tanaka et al. (1994). Essi hanno

~paragonaro 1 valor della velocia Vs calcolati tramite la 6.4.b dai moduli di
rigidezza provenienti da misure locali di spostamenti, con quelli ottenuti

direttamente dalla. misura della “velocitd delle onde effettuata—con
accelerometri posti all’interno del campione. -
Il rapporto tra i due valori & stato riportato per diversi terreni in Fig.6.29
confrontandolo con la dimensione massima dei grani costituenti il terreno.
All'aumentare del diametro d,,. diminuisce il rapporto tra le due stime.
Questo risultato sembra essere congruente con il fatto che I’abbandono
dell’ipotesi di mezzo continuo provoca un allontanamento dei risultati
sperimentali dalle teorie di base; contemporancamente subentrano una serie
di fenomeni che coinvolgono singolarmente i grani.

Tanaka et al. attribuiscono le differenze tra le stime di V; principalmente a
due fenomeni:
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* Effetto monodimensionale (Fig.6.30.a): questo genere di disomogeneita
pud sorgere in laboratorio a causa della sovracompattazione (Ladd,
1978) indotta dalla costipazione del terreno in strati. Assumendo il
campione suddiviso in n strati ed ipotizzando per ciascuno di essi un
unico valore del modulo di rigidezza e della velocita di propagazione
dell’onda corrispondente & possibile calcolare il modulo di rigidezza
globale del terreno statico, attraverso relazioni di equilibrio e
congruenza, ovvero dinamico, mediando le velocita nei diversi strati.
Relativamente al modulo di rigidezza distorsionale G i valori globali
sono dati da:

G=H/(ZH/G;) : (6.23)
G=2pH:ZH/[EGi/(p/ Gy P (6.24)
In cui Hi, G;, p; sono rispettivamente 1’altezza, il modulo di rigidezza ¢ la

densita di ogni singolo strato, H I"altezza del campione.
Dalle relazioni & possibile osservare che le differenze-tra-i-due-valori-di-G

crescono all’aumentare della disomogeneita del campione ma Sono
rilevanti soltanto in campioni fortemente eterogenei (Tatsuoka e Shibuya,
1992).- '

—e__Literogeneitabi-dimensionate-(Fig-6-30-b)—in—questo-caso-i-contatti-tra—
le particelle disposte lungo catene pili rigide possono costituire una via
preferenziale per il percorso delle onde. L’analisi dinamica per la
- valutazione dei moduli di rigidezza conduce a risultati maggiori rispetto
a quella basata sulle misure della deformazione che risultano invece
essere una media su tutto il campione.

In aggiunta alle precedenti osservazioni occorre considerare che nelle prove
dinamiche i livelli di deformazione indotti nel terreno sono certamente pin
bassi di quelli provocati nel corso dell’effettuazione dei cicli di scarico e
ricarico. La Fig.2.1 ha mostrato, contrariamente atle ipotesi adottate nel
calcolo dei parametri di rigidezza con le misure statiche, Peventualita che
si verifichino ulteriori variazioni del modulo di rigidezza equivalente del
terreno per deformazioni inferiori alla soglia elastica. In questa ipotesi
trovano ulteriore giustificazione le differenze osservate.
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6.6 Modellazione dei risultati

Nei paragrafi precedenti sono stati esposti 1 risultati ottenuti daila
sperimentazione a piccoli livelli di deformazione ponendo 1’accento sulla
dipendenza dei parametri di rigidezza dalle variabili pil comunemente
usate per esprimere lo stato tensio-deformativo del terreno.

Allo scopo di inquadrare in uno schema teorico di riferimento per il
prosieguo della ricerca le proprieta delle ghiaie a piccoli livelli di
deformazione sono di seguito riassunti i risultati sinora mostrati.

Il modello matematico adottato & quello introdotto da Tatsuoka & Kohata
(1993) ed esposto nel capitolo dedicato alla letteratura delle piccole
deformazioni. Per determinare interamente in condizioni di assialsimmetria
e per incrementi di carico contenuti nel piano triassiale la matrice di
rigidezza del terreno, i cui elementi sono espressi_dalle relazioni 2.22,
occorrono 5 parametri (ad es. E%, I, v, m ed n) che devono essere
ricavati dai risultati sperimentali.

L’esame di questi ha consentito di verificare alcune ipotesi del modelio:
Piu precisamente sono stati verificati gli andamenti espressi dalle relazioni-

222 1n particolare ¢ stata verificata:

 la dipendenza dei moduli di rigidezza longitudinale nella generica
- direzione dalla sola componente normale-di tensione agente nella stessa - - -
direzione; .

o la dipendenza dei coefficienti di Poisson v°;, dal rapporto tra le tensioni

principali; - )
-~ la dipendenza-dei moduli-di rigidezza-dall’indicedei vuoti del terreno——
espressa tramite la funzione empirica di Hardin e Richart ( 1963);

Per contro i misultati della sperimentazione hanno messo in evidenza i
seguenti aspetti non contemplati dal modello: |

=~ I'moduli di rigidezza verticale, misurati sia con le tecnica statica che con
quella dinamica, subiscono nelle fasi di estensione (6°<o’) una
riduzione dei valori rispetto all’andamento teorico espresso dalla-2.22.
Gli effetti di questo danneggiamento si risentono anche nelle fasi di
carico di compressione seguenti. T

- Le variazioni dei moduli di rigidezza verticale ed orizzontale con le
componenti di tensione nella fase di compressione isotropa avvengono
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con leggi diverse. In particolare per i terreni molto addensati i moduli
orizzontali crescono con la tensione orizzontale pitt velocemente
rispetto ai moduli verticali. Risultati ottenuti da Jiang et al. (1997) sulla
stessa ghiaia impiegata in questa sperimentazione ma con un indice dei
vuoti iniziale pit elevato non hanno mostrato queste differenze;

~ 1moduli di rigidezza trasversale G°, dipendono dal prodotto piuttosto
che dalla somma delle due componenti di tensione 6°, e 67},

I parametri del modello di Tatsuoka e Kohata relativi alla ghiaia di Chiba
sono stati ricavati effettuando la media dei valori ottenuti nelle singole
prove pesate rispetto al numero dei dati sperimentali. I valori ottenuti sono
riportati nella Tab.6.XV:

E°% (I-I)=E% 1 E°, n m V=V {1-10)"

18480 - 0.59 0.5 0.252 0.17

Tab.6.XV: Coefficienti del modello di Tatsuoka e Kohata (1995) _ricavati

dai dati sperimentali nella presente ricerca

Il quadro completo dei risultati sperimentali relativi al modulo E°; ed al
_ coefficiente di Poisson v°y, & riportato,-insieme alle curve teoriche-ricavate—

dal modello, nelle Figg.6.31. '

Per estendere il modello di Tatsuoka e Kohata all’esterno dello spazio delle
tensioni principali e determinare delle relazioni di validita generale occorre
definire analiticamente il modulo di elasticita tangenziale G°. La 6.21, che
¢ stata verificata attraverso i risultati sperimentali, esprime la dipendenza
del modulo di rigidezza distorsionale dallo stato tensionale. & necessario
dunque valutare G, che pud essere introdotto come parametro aggiuntivo
del modello oppure puo essere posto in correlazione con i parametri di
Tab.6.XV.

E’ stato osservato in precedenza che il rapporto tra i moduli di clasticita
longitudinale nella direzione verticale, calcolati con la tecnica statica e
dinamica sono tra loro differenti e che il loro rapporto varia poco nelle
diverse prove (Tab.6.XIV). E ragionevole ipotizzare che questo rapporto
sia costante. Sembra altrettanto ragionevole supporre che 1 moduli di
elasticita tangenziale valutati con la tecnica dinamica siano nello stesso
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rapporto con moduli G°;, eventualmente derivati da misure statiche, cosa
che non ¢ certamente realizzabile all’interno di un’apparecchiatura
triassiale. - ' o

Se si ipotizzano i coefficienti di Poisson indipendenti dalle tecniche di
misura & possibile analizzare la dipendenza dej moduli di rigidezza
distorsionale, ottenuti con le misure dinamiche, dagli altri parametri di
rigidezza ¢ dunque esaminare delle correlazioni che leghino G°, ai
parametri del modello. .

La Fig.6.32 mostra un confronto tra i valori di G°y calcolati con le misure
dinamiche e quelli ottenuti dal modello con una procedura mista, ovvero
calcolando dalle misure dinamiche i moduli di elasticita verticale confinata,
dalle misure statiche i restanti parametri necessari. La relazione ipotizzata
nel modello é: |

G’w= [E% E°]*°2(1+vy)= E°v1[(1-10)0-5(c’h/c’V)"-??]/z(wvhh_) (6.25)
I valori basati sulle misure ricadono in una fascia piuttosto ristretta attorno

ai valori ricavati dal modello. Ad eccezione di alcuni punti lo scostamento
¢ inferiore at 25%.
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Fig.6.1: Cicli di scarico e ricarico di piccola ampiezza eseguiti nel corso di
una prova triassiale.
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Fig.6.2 (a ¢ b): Ciclo di piccola ampiezza (a o', costante) effettuato nel
corso della prova Crl8 a partire da o =0’y=200 kPa per la
determinazione del modulo di Young E. (fig.a) e del coefficiente
di Poisson vy, (fig.b).
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Fig.6.7.(a): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiaia di Chiba (prova

crll, .=0.311, 6’ max=500 kPa).
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Fig.6.7.(b): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiaia di Chiba (prova
crl2, €.=0.297, 6’4 ma—300 kPa).
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Fig.6.7.(c): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiaia di Chiba (prova
crl3, e,=0.213, 6’ ma=30 kPa).
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Fig.6.7.(d): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiaia di Chiba (prova
crl4, €,=0.232, 6’} ;ma=500 kPa).
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Fig.6.7.(¢): Moduli di rigidezza verticale E° della ghiaia di Chiba (prova
crls, e.=0.229, 6’y ma=300 kPa).
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Fig.6.7.(f): Moduli di rigidezza verticale E°, defla ghiaia di Chiba (prova

crl6, ¢,.~0.213, S hma=050 kPa).
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Fig.6.7.(g): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiaia di Chiba (prova
crll, €5=0.345, 67 =650 kPa).
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Fig.6.7.(h): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiaia di Chiba (prova
crl8, €70.237, 67 =300 kPa).
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Fig.6.7.(i). Moduli di rigidezza verticale E° della ghiaia di Chiba (prova

crl9, ¢.=0.210, ¢’y =300 kPa).
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Fig.6.7.(1): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiata di Chiba (prova
cr20, e,=0.220, ¢’y =030 kPa).
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Fig.6.7.(m): Moduli di rigidezza verticale E°, della ghiaia di Chlba (prova

gr’ﬂ e=0368 &’ =65 nt,Dn)
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Fig.6.7.(n): Moduli di rigidezza verticale E° della gmma di Chiba (prova
cr22, e,~0.221, Ghmm 650 kPa).
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Fig.6.13.(a): Moduli di rigidezza orizzontale F°, della ghlala di Chiba (prova
crl8, €=0.237, 6”4 ma=300 kPa).
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Fig.6.13.(b): Moduli di rigidezza orizzontale F% della ghiaia di Chiba (prova
crl9, ,=0.210, 6°h ma=300 kPa).
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Fig.6.13.(c): Moduli di rigidezza orizzontale F°, della ghiaia di Chiba (prova

Cr21,€.70368, 6 hmax 050kPa).
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Fig.6.13.(d): Moduli di rigidezza orizzontale F°; della ghiaia di Chiba (prova
cr22, e,~0.221, 6 h max=650 kPa).
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Fig.6.17.(a): Coefficienti di Poisson V°, della ghiaia di Chiba (prova crl2,
e.~0.297, 6"y max=300 kPa).
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Fig.6.17.(b): Coefficienti di Poisson v’ della ghiaia di Chiba (prova crl3,
€,=0.215, 6’} max=50 kPa).
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Fig.6.17.(c): Coefficienti di Poisson v°y, della ghiaia di Chiba (prova crl4,
€,=0.232, ¢’ max=500 kPa).
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Fig.6.17.(d): Coefficienti di Poisson v°y, della ghiaia di Chiba (prova crl3,
€:=0.229, 6’} =300 kPa).
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Fig.6.17.(e). Coefficienti di Poisson v%y della ghiaia di Chiba (prova crl6,
€,=0.213, 0’} max=650 kPa).
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Fig.6.17.(g): Coefficienti di Poisson v’y della ghiaia di Chiba (prova crl3,
£=0.237, 6”1 max=300 kPa).
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€5=0.220, 6" ;=650 kPa).
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Fig.6.18.(a): Moduli di rigidezza verticale confinata M, della ghiaia di

Chiba (prova ¢rl8, €,=0.237, 6’ max=300 kPa).
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Fig.6.18.(b): Moduli di rigidezza verticale confinata M°, della ghiaia di

Chiba (prova crl9, €,0.210, 6"} =300 kPa).
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Fig.6.18.(d): Moduli di rigidezza verticale confinata M°, della ghiaia di
Chiba (prova c122, €,=0.221, 6’} na=650 kPa).
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Fig.6.22.(b): Moduli di rigidezza trasversale Gy della ghiai'ci di Chiba
(prova cr19, €.~0.210, 6’h ma=5300 kPa).
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Fig.6.22.(d): Moduli di rigidezza trasversale G°; della ghiaia di Chiba
(prova cr22, €,=0.221, 0"y ma=050 kPa).
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Fig.6.24: Moduli G°yq) della ghiaia di Trento nel corso di una prova
triassiale ciclica.

300
250 ‘ T ——
[m] a ""--.._.g_
fgzw | C
Py X
v 150 1
E:, b :: d
Z ~ 500
ot a A |
o 100 5 & > b
= xe
© a
\ a 00 {
50 Ne— [+ Y - ]
0 50 100 150 200 50
_C'Jh(kpa)
0 - T t =
0 100 200 300 400 500 600 700
c', (kPa)

Fig.6.25: Moduli G’y ricavati del rockfill Nacaome nel corso di una
prova triassiale ciclica. Il riquadro mostra il percorso di
sollecitazione.
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Fig.6.26: Analisi della dipendenza dei moduli Gy gy della ghiaia di Trento
dalle componenti principali di tensione.
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Fig.6.27: Analisi della dipendenza dei moduli G°uay del rockfill Nacaome
dalle componenti principali di tensione.
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Fig.6.28: Confronto tra i valori dei moduli dj rigidezza E°, statici e dinamici
rilevati nella prova crl18.



1 2 frerrry e —r—r T T
A
[ggg«boundtrlr.uévo}\
10 IA omia cmva} - -l -
B ik g o) -

[Lowar boundary curva}/— T T ~

w

Q- 93 0 Hsie sand

w 4 Niigats ssnd(Tokimatsu el &l. 1886)
> Saa Table 2 for tha symbots owhar than
. {0, 631 shown above.

Q

&

wy
=

tgl
e} o

A Y

In cyciic dalormation tests. srial stran of H-site sampla was measyrad
y 0 4 |- tocally, wheteas thal of other samples was measured exlernaily

Al the samples used lar faboriory tests are ntact,

¢ 3 pDatz in the paranthasis [ ) wace amilied because the Vs ps ol these
. data was thought 1o be not spgroprialely avaluatad bacauss of
rough estrrala of Vi m disinbuton with dapth.

P PV ST BT N |
0.1 1 10 100

Maximum grain size, Dmax (mm)

Fig.6.29: Confronto tra misure di rigidezza statiche e dinamiche per terreni
con grani di diversa dimensione (da Tanaka et al. 1994).

Weak part
(a) One-dimensional (b) Two- or three-

aeffect dimensional effect

Fig.6.30: Effetti dell’eterogeneita del terreno sui parametri di rigidezza (da -
Tanaka et al. 1994).



10000000

t
1000000
<)
)
~~ ¥A O stati tensionali isotropi
) - X
&= - \ ecii
y -
G = . cri2
x = ¥ortd
100000 _ . Ocrlé
/ 00 Acts
&crl6
' Imer1?
o . 0.5 Acrid
E°/f(e)= 18480 o', xerts
+e20
—cr2f
o2
10000
10 “100 1000 10000
1
o' (kPa)
1 :
i
’ | ' Txert2
= L + \ 1. 3 ;
o 01 : : Dxert3 | 5
s AN e "derta | i
(] U2
viy=0.215 (' Jo") " ! Acrts *
{ ocrts
! { mert7
I ; Acrid !
| P xerts |
| | +erze |
| | mer21
| f®cr2z
|
0.01 ¢ |
0.1 5

Fig.6.31: Sintesi dei parametri di rigidezza iniziale della ghiaia di Chiba.

G'yC'h

10



0CO00E

4

EUEADT /[ oy LOMO)

o

| (8661 “Te 19 1wopoy
9 P g "¢7'9 ouoizepI elEp
equyD 1p ereryd eqop P n

Al BD) oao_gcm% QINSIWU BP OJBAROLI
9 QUOIWRUIP SINSIUI BP BABOLY
[epow 19p HIO[eA 1 81 OJUOLUOD) :7¢ 981

%&-C@%T&o& woly ()3/(PusD

000052 000002 00005} 00000} 00005
ﬁ 0
e 0$9=Y'315 ®
ed3 059=Y' IS x %St W
* . D‘
. al.-- X
B00E=Y'FIS ¥
are)s ssams s1donoss o o, & =0
P -’ _. ] o D
: gl omN+ -} ocoooL \Wo
. M x [ 5 'AI
s «m v =
" x W _ e il (
T Ry Bl o
. X ol . M
4 °.., Y, 3,9 % K o.. ? S oo 5y Oooom_- ]
.. S 4.2 €
i qw‘ . _‘ ’
. v "y - i
Q 'q\x B
< 000052




7. INTERPRETAZIONE DEL COMPORTAMENTO A MEDI E
GRANDI LIVELLI DI DEFORMAZIONE

7.1 Introduzione

Nei capitoli precedenti della tesi & stato dato ampio spazio allo studio delle
proprieta dei terreni a piccoli livelli di deformazione. L’esame dei risultati
sperimentali pubblicati in letteratura ha consentito di riconoscere diversi
aspetti del comportamento dei terreni granulari e di definire alcuni legami
costitutivi necessari ad estrapolare i risultati ottenuti ad ma classe di
situazioni pili ampia. In particolare & stato descritto un modello ipo-elastico
impiegato successivamente per la simulazione dei risultati sperimentali
ottenuti nel presente lavoro. L’interpretazione ottenuta & senz’altro
soddisfacente ¢ tale da permettere Pimpiego dei modelli oltre i limiti
sperimentalmente investigati. L’analisi ha, comunque, evidenziato alcuni
aspetti del comportamento déi mezzi granulari non contemplati dal
modello. | '
La stessa impostazione logica & stata adottata per ['interpretazione del
comportamento dei terreni incoerenti a medi e grandi livelli di
deformazione. L’analisi della letteratura ha fornito alcuni strumenti
- analitici che traducone le-caratteristiche- principali-del-comportameitodet
terreni in_relazioni costimtive. A causa_delle difficolta—tipiche—deHa——
- sperimentazione sui-terreni a grana grossa, le indicazioni della letteratur
non sono molte. Sono invece piu frequenti studi condotti su terreni a
,,,,, ;ygranulometriaq}iﬁ—ﬁne.—Melti—deifris'uitatﬁnostrati*ne’l*terzo capitolo si
riferiscono in particolare alle sabbie che, per tipologia di comportamento
meccanico, possono essere ritenute assimilabili alle ghiaia ed al rockfill. In
questo capitolo ci si avvale degli strumenti analitici introdotti nel terzo
capitolo per interpretare i risultati delle prove effettuate seguendo le
procedure descritte nel cap.V. |

7.2 Deformazioni elastiche e plastiche

Nell’analisi del comportamento dei mezzi granulari molti ricercatori
assumono come 1potesi fondamentale il fatto che, con o snervamento
progressivo, le componenti elastiche della deformazione divengano
immediatamente trascurabili rispetto a quelle irreversibili, =~
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Poiché lo sviluppo tecnologico delle apparecchiature di laboratorio ha
consentito di studiare con accuratezza il comportamento a livelli di
deformazione molto bassi & possibile verificare se sia accettabile o meno
assumere che, durante lo snervamento, la deformazione sia esclusivamente
plastica.

Nel corso della sperimentazione la misura delle proprieta di rigidezza
elastiche avviene in maniera discontinua. Il calcolo defle deformazioni
reversibili con continuita si pud effettvare utilizzando il modello
matematico introdotto in precedenza (par.6.6). Le componenti verticale e
orizzontale della deformazione sono infatti calcolate come:

ec, = J' o'y, _,, , do b (7.1.8)
E WV

£ = f(da"’ (v, w—dal“j (7.1.b)

I parametri del modeilb, calcolati localmente dai risultati di ogni singola
prova, sono riportati nelle Tabb. 6.1 e 6.VIL. Questo modo di operare,

preferito all’uso di una singola serie di parametri ricavata da tutte le prove,
consente di eliminare dall’esame dei risultati gli effetti della variabilita
campionaria tipici delle misure dei moduli di rigidezza e di ricavare sia le
-deformazioni-elastiche- che -quelle -totali-dalle misure effettuate nel corso- -
—dellaprova. -

Nelle Fig.7.1 sono mostrati i risultati di tre pfo{ré di compressione isotropa

condotte con la stessa procedura (p-"=20 kPa/min) su campioni di ghiaia di

~——Chiba confezionati ad un diverso-indice dei vuoti-iniziale—Sono-riportate le
deformazioni volumetriche, totali ed elastiche, calcolate all’aumentare della
tensione sferica effettiva (Figg.7.1.a,c,e). Come gia detto nel capitolo
precedente, il modello concettuate utilizzato prevede che in qualsiast fase
del processo deformativo sia possibile esprimere le deformazioni totali
come somma di un’aliquota reversibile (che assumiamo elastica) ed una
irreversibile (che assumiamo plastica). Le deformazioni plastiche possono
essere calcolate quindi come differenza tra quelle totali e quelle elastiche.

ef =gy (7.2)

Nella prova sul campione pit sciolto (e=0.345) le deformazioni
irreversibili, inizialmente nulle, crescono all’aumentare di p’ fino a che i
rapporto €,/&% assume un valore pari a 2.5 circa. Nel successivo scarico €

ricarico la curva rappresentativa delle deformazioni elastiche, calcolate con
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la7.1.a¢la 7.1b, risulta praticamente sovrapposta a quella derivante dalle
misure; nel contesto del modelio adottato, quindi, le deformazioni in
scarico possono ritenersi completamente reversibili e la non linearita della
curva tensioni-deformazioni in questa fase dipende unicamente dalla
variabilita dei parametri di rigidezza con lo stato tensionale, :

Se poi si aumenta P’addensamento iniziale del terreno la componente
elastica rappresenta nella fase di primo carico un aliquota sempre pit
importante delle deformazioni. Nel caso mtermedio tra quelli considerati
(e,=0311) (Fig7.1ce d), ad esempio, il distacco tra la curva totale o quella
elastica avviene nella fase di primo carico per valori pit elevati rispetto al
caso precedente sia della tensione efficace (250 kPa) che della
deformazione (>0.1%). Per il campione pill denso (e,=0.213), infine, le due
curve sono praticamente coincidenti fino al termine della fase di primo
carico (a p’=650kPa): le deformazioni irreversibili si sviluppano in questo
caso durante ’applicazione dei cicli di scarico e ricarico effettuati per
calcolare le proprieta di rigidezza quasi-clastica. Vista la piccolezza di
questi cicli (Asa<10'3%) & molto difficile che esse derivino dal superamento
della soglia elastica, mentre & pilt probabile che le deformazioni
irreversibili siano conseguenza di fenomeni di natura reologica (creep). La

- curva-relativa-aliefasi-di scarico e ricarico del campione di terreno piu
‘ denso (fig.7.1.¢) risulta parallela a quella ottenuta nella fase di primo
carico,

Una rappresentazione analoga delle curve tensione-deformazione &

" riportata nel piano e-p” relativamente ai casi sopra citati {Fig.7.1.b, d, f).

~—————-Nei-tre-casi-esamirati S osserva che 6 curve di primo carico manifestano
un andamento lineare la cui pendenza cresce all’aumentare di e, I dati a
disposizione, insufficienti per stabilire una legge di corrispondenza,

consentono tuttavia di effettuare alcune considerazioni. 1l terreno,
addensato ai massimi livelli fisicamente possibili per la sua distribuzione
granulometrica, mostra  piccolissime deformazioni irreversibili che
cominciano a manifestarsi solo in prossimita del massimo valore della
tensione raggiunta durante la prova; 1 terreni pit sciolti, invece, presentano
una pendenza iniziale della curva e-p’ simile a queila delie curve di scarico
e ricarico ma le deformazioni irreversibili si sviluppano molio prima
tispetto al caso precedente. In particolare esse cominciano a sorgere a
valori della tensione sempre piti bassi di p’ man mano che aumenta c,.
Quanto detto ¢ certamente congruente con un’analisi fenomenologica del
processo deformativo dei mezzi granulari: la componente irreversibile delle
deformazioni &, infaiti, associata a significativi fenomeni di scorrirﬁento e
slittamento intergranulare. Questi sono praticamente inibiti se il mezzo &
estremamente addensato e possono manifestarsi solo a valori clevati delle
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tensioni applicate, che consentono il riassetto locale di qualche contatto se
non addirittura la rottura di alcune particelle.

Dalla sintest-di tutti i casi esaminati si pud certamente concludere che la
componente elastica delle deformazioni, definita in base ad una
deformazione di soglia, costituisce, nella fase di compressione isotropa
delle ghiaie molto addensate, un aliquota tutt’altro che trascurabile delle
deformazioni.

La Fig.7.2 mostra in forma analoga al caso precedente il risultato di una
prova di compressione isotropa condotta sul rockfill Nacaome. In questo
- caso, le deformazioni di volume sone calcolate misurando 1l quantitativo di
acqua che defluisce in un volumometro collegato all’interno del campione.
A differenza del caso precedente, occorre dunque depurare dalle misure
effettuate la -variazione di volume indotta dalla penetrazione della
membrana lungo la superficie laterale del provino conseguente alla
variazione di o’y Per quantificare quest’effetto & stata impiegata la
relazione empirica introdotta da Baldi ¢ Nova (1984):

V., d, (o', d, ) (1.3)

n cui A; ¢ la superticie laterale del campmne dg ¢ il diametro del grano di
terreno assunto nella trattazione, che in quesio caso coincide con il

—diametro dsg (1ab.5 1), Z =6 KPaxm ¢ il parameno di tigidezza detla——

membrana impiegata nella prova, calcolato da Flora (1995) su membrane
identiche a quelle adotiate nella presente sperimentazione,

Le deformazioni elastiche del rockfill Nacaome sono state calcolate con 1l
modello precedentemente introdotto: i parametri del terreno v,, I, m, n,
sono stati posti identici a quelli trovati per ia ghiaia di Chiba mentre il
valore di E, ¢é stato calcolato dai risuitati delle misure dinamiche esposte
nel cap.VI. Si pud osservare che, anche in questo caso, la componente
elastica costituisce un’aliquota non irascurabile delle deformazioni: in
particolare al termine della prova il rapporto €°/e, risulta di poco inferiore
al 40%.

In maniera analoga a quanto fatto per la compressione isotropa, ¢ stata
analizzata 1'influenza delle deformazioni elastiche nelle fasi di taglio del
terreno. A questo proposito sono riportati i risultati di due prove di
compressione triassiale monotonica condotte a diversi valori della tensione
di confinamento su campioni aventi indice dei vuoti iniziale simile
(e,~0.215+0.229) (Fig.7.3). Nelle figure sono riportati gli andamenti della
deformazione deviatorica totale e della componente plastica all’aumentare
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della tensione q. Ancora una volta, la componente plastica della
deformazione ¢ caicolata sottraendo alla deformazione totale la parte
clastica ricavata con le 7.1 ¢ 7.2:

7€' (7.4)

Ad una prima analisi qualitativa sembra che le due curve siano molto
ravvicinate soprattutto ad elevati valori di 1y e che la componente elastica
sia pertanto trascurabile. Una valutazione quantitativa puo essere meglio
effettuata analizzando i valori del rapporto tra la componente elastica e
quella totale della deformazione deviatorica relativi alle stesse prove
(Fig.7.4), cosi come suggerito da Flora ¢ Modoni (1998). In figura &
riportato anche il risuitato di una prova condotta a tensione di confinamento
intermedia tra le due precedenti (c’,y=300 kPa) su un campione avente
indice dei vuoti praticamente invariato. E possibile osservare che in tutic le
prove, m seguito alla definizione utilizzata per le propricta elastiche del
terreno, &7 coincide con g, fino a che quest’ultimo assume valori inferiori
alla soglia elastica (£,<0.001%); oltre questo limite, la componente plastica
¢ diversa da zero e cresce all’anmentare della tensione deviatorica pit
rapidamente-di-quellaelastica;

E interessante notare inoltre che, al crescere della deformazione
distorsionale, le curve ricavate dafle tre prove a diversa o’ seguono leggi
. di decadimento diverse (Fig.7.4.a): la prova a tensione. di confinamento.piti. ... .. . _
bassa mostra uno snervamento piut rapido. Se, invece; si esprime il Tapporto

€ gfeq in funzione del rapporto n=q/p’ tra le tensioni, le curve assumono’
andamento molto simile (Fig.7.4.b): cid vuol dire che, a paritd di m,

l'aliquota elastica della_deformazione e uindi anche quella plastica
assumono un valore poco dipendente da o7, "

Questo risultato, che sara investigato con maggiore dettaglio pilt avanti,
dimostra 'importanza del rapporto 1, legato all’angolo di attrito mobilitato,
sullo sviluppo delle deformazioni plastiche del terreno.

Dalle curve di Fig.7.4.b si puo considerare che, trascurando la componente
clastica nella fase di taglio triassiale, ’errore che si commette nella
valutazione delle deformazioni deviatoriche & tanto piu significativo quanto
minore ¢ il valore di . Questo errore non ¢ in ogni caso trascurabile fino a
valori elevati del rapporto 7: ad esempio per n=1 £°/e~0.3.

Nelle successive fasi di scarico e ricarico della tensione deviatorica
(Fig.7.5) la parte elastica coincide con il valore toiale dell’incremento di
deformazione in prossimita del punto in cui si inverte la tensione mentre,
concordemente a quanto successo nel primo carico, man mano che ci si
allontana da esso, I’aliquota plastica assume valori serpre maggiori. Nel
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corso della prova mostrata in figura 7.5 | sia nella fase di scarico che in
quella successiva di ricarico, I’aliquota di deformazione elastica non ¢ mai
inferiore at 40% circa delia deformazione totale.

In conclusione, Panalisi delle diverse aliquote della deformazione calcolate
nel corso delle prove triassiali consente di affermare che, in tutti 1 casi, le
deformazioni elastiche rappresentano una parte cospicua delle
deformazioni rilevate per le ghiaie molto addensate; nella fase di scarico ¢
ricarico delle prove di compressione isotropa, la frazione elastica della
deformazione volumetrica, calcolata con il modello trasversalmente
isotropo esposto nei capitoli precedenti, coincide con Vintero valore della
deformazione. Nella fase di taglio, invece, lo scomimento fra i grani,
responsabile delle deformazioni plastiche, si sviluppa con una velocitd
tanto piu elevata quanto maggiore ¢ ’attrito mobilitato: le deformazioni
reversibili diventano percio trascurabili soltanto ad elevati valori della
tensione deviatorica applicata. .

Sulla base di queste considerazioni I'analisi dei risultati della
sperimentazione dei terreni a medi e grandi livelli di deformazione ¢ stata
svolta, laddove ¢ possibile, depurando dalle deformazioni rilevate la loro
componente elastica e riferendosi pertanto alle sole deformazioni

irreversibili.

7.3 Prove di compressione triassiale monotonica - .

Allo scopo di studiare 1l comportamento a livelli di deformazione medi ¢

grandi dei terreni a grana grossa, compresi tra la soglia elastica e ia rottura
. sono.--state- condotte diverse -prove triassiali-monotoniche  Sui numerosi -
terreni le cui caratteristiche sono elencate nel cap. V.

7.3.1 I risultati sperimentali

Le Figg.7.6 —7.7 mostrano alcuni risultati di prove triassiali monotoniche a
o’y costante condotte su terreni diversi (vedi Tab.5.IV). La tensione
verticale ¢’y ¢ stata calcolata a meta altezza del campione ed entrambe le
componenti, verticale ed orizzontale, sono state corrette per tenere conto
degli effetti tensionali indotti sul provino dalla presenza della membrana,
calcolati con la relazione introdotta da Fukushima e Tatsuoka (1984):

4 M ;
Aog' = — - E. + 2¢&. 75.a
¥ 3D ( a I) ( )
, 8 M
Aé‘ . = ——3—5—(25& + é,,) (7.5_.b)
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M (=Exs) esprime la rigidezza dells membrana. Il valore di E delle
membrane adoperate nel laboratorio di Napoli ¢ stato calcolato da Fiora
(1995) ed ¢ pari a 1600 kPa. La membrana impiegata nelle prove condotte
nel laboratorio di Tokyo ha uno spessore pit piccolo di quelle usate a
Napoli. Se si ipotizza lo stesso valore del modulo E si ottengono dalle
€q.7.5 valori trascurabili delle tensioni. Le prove monotoniche effettuate a
Napoli sono state eseguite controllando la velocita di incremento della
tensione deviatorica fino ad un prefissato valore n=q/p’ (generalmente 1,3}
Da questo punto in poi fino al termine, le prove sono proseguite -ad una
velocita di deformazione controllata, Questo modo di operare ha consentito
di definire, con un maggior numere di punti, la curva tensioni-
deformazioni. Nelle prove di Tokyo, invece, dopo una prima fase condotta
a velocita di carico controilata, si sono annullati i valori della tensione
deviatorica e si & portato a rottura il campione controllando la velocita di
deformazione. Nell’analisi dei risultati si & ritenuto che gh scarichi ed i
ricarichi delle tensioni applicate sul campione, non producono effetti
significativi sulla risposta del terreno. Nelle prove condotte a Napoli la
velocita di applicazione della tensione g ¢ generalmente pari a 10 kPa/min
mentre quella di deformazione ¢, ¢ pari 0.06%/min; nelie prove condoite a
é@@@ﬁﬂ%ﬂm&%ﬁ@%&%ﬁﬁﬁwyﬁ%ﬁ@W
) figure che, a differenza delle prove napoletane (Fig.7.6), nelle prove
condotte a Tokyo (Fig.7.7) le deformazioni volumeiriche si arrestano prima
dell termine della prova. Cio ¢ legato al fatto che esse sono calcolate da. .
- misure di spostarienti tadiali ed assiali effettuate con trasduttor locali di
spostamento-Questistrumrenti generaiiiente cessano & funzionare a valori
della deformazione & piuttosto bassi (2% circa). Le deformazioni assiali
riportate nelle figure sono state pertanto calcolate con il trasduttore esterno
— (LVDT), dotato di un maggiore fondo scala, allo scopo di iliusirare i
risultati della prova fino a grandi livelli di deformazione. Le prove
giapponesi sono, pertanto, di elevata qualitd in un campo di deformazioni
intermedie mentre sono carenti di informazioni a grandi livelli di
deformazione. Al contrario Papparecchiatura impiegata a Napoli ha
consentito di effettuare misure delle vartazioni di volume fino a grandi
hivelli di deformazione con risultati soddisfacenti. La peggiore risoluzione
degli strumenti di misura mmpiegati ¢ la mancanza di strumenti per
effettuare misure locali degli spostamenti rende, invece, di minore interesse
i risultati ottenuti nel campo delle deformazioni piccole ed intermedie.

in ¥ig.7.8 sono inoltre riportate le curve G-8q € g-gq di alcune prove
triassiali monotoniche a tensione di confinamento costante condotte sul
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rockfill Cispiri ¢ gia mostrate da Flora {1995). 1 risultati di questc prove
sono stati riesaminati nel corso di questa tesi ed alcune elaborazioni sono
presentate di seguito.

7.3.2 Resistenza ultima

Le ipotesi alla base della teoria dello stato critico, definite nel cap.Iil,
consentono di individuare un luogo di punti in cui sono soddisfatie le
condizioni 3.1. La posizione di questa curva nello spazio e-q-p’ per 1 terreni
sottoposti a prova € stata stimata con i risultati delle prove.

Dalle figure illustrate in precedenza (7.6-7.8) si osserva che m nessun caso,
si & raggiunta, al termine delle prove, la condizione di stazionarieta delle
variabili di stato, a causa essenzialmente di alcuni limiti delle
apparecchiature utilizzate. In particolare, ie misure di spostamento assiaie
sono-effettuate da trasduttori la cui corsa, sebbene non piccola, ¢ limitata.
Non ¢ posszbﬂe d’altro canto immaginare di spostare il trasduttore nel corso
deila fase finale di taglio, poiché le sue misure controliano I’andamento
della prova. E noto, inoltre, che il rammollimento seguente alla resistenza

di picco & caratterizzato almeno in parte dalla localizzazione dclle
deformazmm in bande di taglio, che riducono la validitd dell’ 1pot651 di
mezzo continuo. 11 campione di terreno, in questa fase, perde la forma
cilindrica._originaria ¢ presenta un rigonfiamento localizzato in una

posizione generalmente compresa tra i’ estremita superiore ed 1i centro.

A rigore, dunque, i parametri di resistenza calcolati in questa fase delle
prove andrebbero valutati con teorie pilt approprate, che, tuttavia,
_richiederebbero mezzi d’indagine diversi da quelli impiegati. . ,
Consapevoli quindi di questo limite, vincolato all’lpotem di mezzo
continuo e di provino di forma cilindrica fino a rottura, si definiscono i
parametri di resistenza ottenuti al termine detle prove come “ultimi”. Essi
consentono una stima di prima approssimazione della posizione dello stato
stazionario la cui individuazione & necessaria per linterpretazione dei
risultati con i modelli costitutivi elasto-plastici. Si vedra in seguito che
’angolo di attrito di stato critico del terreno pud essere determinato pil
correttamente basandosi su ulteriori considerazioni.

Gli andamenti dcllc tensioni e dell’indice dei vuoti, relativamente alle
prove monotoniche effettuate sul rockfill Nacaome ¢ sul rockfill Cispiri
sono mostrati nelle Figg.7.9 e 7.10. Le figure mostrano, per tutte le prove,

la contrazione iniziale del terreno e la successiva fase dilatante. Per ogni

curva sono stati evidenziati i valori delle variabili al termine delle prove ¢
sono stati calcolati con delle interpolazioni i parametri della curva di stato

critico nell’ipotesi che essa sia caratterizzata da relazioni del tipo di quelle
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fornite dalla 3.2 ¢ dalla 3.3. I valori delle variabili di stato relativi alle
condizioni ultime per i due materiali sono sintetizzati nella Tab.7.L

Nacaome o’y €q ult Cuit Gult _ (b,ult
' 50 18.03 0.382 276 47.25
100 17.96 0.334 492 4534
200 15.45 0.309 870 4326
400 15.99 0.294 1640 4225
Cispiri ' ' '
| 50 16.32 0.840 - 344 50.81
100 19.25 0.738 724 51.61
200 15.63 0.683 1161 48.07
400 16.50 0.663 1967 4532

Tab.7.I: Valori di alcune variabili di stato dei rockfill Cispiri ¢ Nacaome
rilevati al termine delle prove triassiali |

I valori di q)’uh,- generalmente decrescenti con la tensione di confinamento,
testimoniano che ai livelli deformativi raggiunti (g,>15%), sebbene elevati,
non si raggiunge un valore della resistenza ultima comune a tutte le prove.

—II-risultatopud ‘essere “interpretato - con~la” teoriadello stato~critico -

H@HZMQ—WS%WH%G%%S@%HQH%@—%@WW&H@I“” le—

ipotest di base. Ad esempio Flora (1995) ipotizza che_la rottura dei grani,
causata dalla forte concentrazione di tensioni ai contatti interparticellari

generﬂ;ma riduzione della resistenza ultima del terreno € che, in alcuni casi,
vi siano profonde alterazioni della composizione granulometrica. L’esame
delle Figg.7.6 ¢ 7.8 indica comunque che, mentre le tensioni nella fase
finale delle prove variano moderatamente, le deformazioni volumetriche
sono, in molti casi, lontane dalla condizione di stato stazionario espressa
dalla relazione 3.1. Questo risultato si verifica maggiormente nel caso del
rockfill Cispiri per il quale le curve ;-4 nella fase finale delle prove sono
notevolmente inclinate. 11 rockfill Nacaome invece presenta una pendenza
finale della curva g,-g4 pit ridotta.

E presumibile pertanto che i valori di ¢’ al termine delle prove sul rockfili
Cispiri siano maggiori di ¢.s poiché il terreno & ancora in fase notevolmente
dilatante. Per questo stesso motivo gli indici dei vuoti sono piu bassi di
quelli corrispondenti allo stato critico. Cid determina una serie di incertezze
sulla corretta determinazione della posizione-della curva di stato critico
nello spazio e-p’-q. Occomre tuttavia ev1denz1are che, con 1 nsultatl
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sperimentali a disposizione, peraltro relativi a grandi livelli di
deformazione, non esiste una procedura pili affidabile di quella adottata.

S1 pud osservare dalle figure 7.9 e 7.10 che il rockfill Cispiri presenta
valor ultimi dell’angolo di attrito ¢ deghi indici dei vuoti maggiori rispetto
al rockfill Nacaome. Questi risultati sono dovuti probabilmente alla
differente distribuzione granulometrica dei due materiali. In particolare nel
rockfill Cispiri si osserva la mancanza di una cospicua frazione fine,
presente invece nel rockfill Nacaome. La Tab.7.1l mostra 1 valori dei
parametri di stato critico calcolati nell’ipotesi che i valori delle variabili di
stato al termine delle prove non siano molto distanti dalla condizione di
stazionarieta.

Terreno M | r A
Nacaome 1.752 0.5865 . -0.0438
Cispiri 1.931 1.3138 | -0.0961

Tab.7.11: Parametri della curva di stato critico per 1 rockfill Nacaome ¢

Clic
\..A.)yu. .l.

I valori del paramétro M sono stati calcolati effettuando la media dei valori
di resistenza rilevati al termine delle prove. Per quanto detto, € probablle
che ‘il parametro stimato di resistenza M, sia lievemente maggiore di
qcreﬂo—effettwo—eon—rdatrdlsponfoﬂrnon—e—stam‘possrbﬂe esprimere nella
stessa forma utilizzata per gli altri due terreni i risultati ottenuti sulla ghiaia
di Chiba. L’apparecchiatura utilizzata nei laboratori di Tokyo infatti non

consente di calcolare le deformazioni volumetriche fino a grandi livelli di
deformazione. Nei prossimi paragrafi sono formulate alcune ipotesi che
consentono di determinare i parametrl della curva di stato critico anche per
questo terreno.

7.3.3 Resistenza di picco

Le prove nelle Figg.7.6-7.8 mostrano, in tutti 1 casi, una resistenza massima
ed un successivo rammollimento. Quest’ultima fase si manifesta con
modalita differenti da terreno a terreno e da prova a prova. Si osserva, ad
esempio, che la differenza tra resistenza massima e resistenza residua, nelie
prove condotte alla stessa tensione di confinamento, & pilt elevata per i
rockfill Nacaomeé e per la ghiaia di Chiba, caratterizzati da una
distribuzione granulometrica pii eterogenea. I coefficienti di eterogeneita
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U, sono per i due casi rispettivamente pari a 37 ¢ 10. 1l rockfill Cispiri, la
cui curva granulometrica & motto pitt uniforme (U=3), evidenzia invece un
picco meno marcato. Occorre tuttavia rilevare che, anche per t primi due
terreni, questa non & una caratteristica di tutte le prove. Come ci si aspetta,
infatti, la resistenza di picco, rilevata da prove su campioni di terreno con
analogo indice dei vuoti iniziale, decresce all’aumentare della tensione di
confinamento. La Fig.7.11 mostra le curve tensioni-deformazioni ricavate
nella fase finale di taglio di due prove condotte allo stesso valore di 67, su
campioni di ghiaia di Chiba preparati con le stesse modalita ma a diversi
valori di ¢, Fino a valori di q=1800 kPa i terreni mostrano rigidezze
particolarmente elevate, conseguenti ai cicli di scarico e ricarico a cui i
campioni sono stati sottoposti prima della rottura finale. Nella fase
conclusiva le due curve divergono: il terreno maggiormente compattato
mostra valori della tensione crescenti fino ad un massimo seguito da un
rammollimento; viceversa, il terreno meno addensato mostra tensioni
sempre crescenti: ¢ possibile che un valore massimo di resistenza possa
verificarsi per deformazioni maggiori di quelle raggiunte nel corso delle
prove. Entrambe le prove hanno previsto cicli di scarico e ricarico. In
particolare in quella eseguita sul materiale piu denso & stata raggiunta una
notevole deformazione di estensione che potrebbe aver ridotto laresistenza

di picco. Se cio fosse vero, la differenza tra le due resistenze massime
sarebbe ancora pit marcata di quella rilevata. _
E noto, infatti, che la resistenza di picco dipende, oltre che dalle
—----caratteristiche-intrinseche del terreno; aniche dalla sto_ri'éi"tensi’bfﬂ"éfdrfﬁ%i"fi?é' -
—precedente.Ad esempio-Brauns-e-Kast (199 mestrane-che-taresistenza-di—
picco dipende in qualche misura dalle modalitd di preparazione dei
campioni: In modo concettualmente simile Flora individua un’influenza
——dellalunghezza del percorso tensionale sul valore della resistenza di Ppicco
send’max. In sintesi, I resistenza di picco di un terreno ¢ il risultato di tutte
le vicissitudini che il terreno ha subito prima di essere portato a rottura.
I risultati relativi ad ogni terreno si possono considerare tra loro omogenei
poiche, per ciascuna serie di prove, si sono rispettate sempre le medesime
procedure sia nella preparazione dei campioni sia nell’esecuzione delle
prove. La Tab.7.1I1 riassume i valori delle variabili di stato rélativi ai casi
mostrati nelle figure in corrispondenza del massimo valore della resistenza
dei tre diversi terreni. |

In generale, dail’esame della tabella 7.1 si traggono alcuné conclusioni di
particolare interesse. Come & gia stato evidenziato in precedenza, 1 valori
dell’angolo d’attrito di picco decrescono ail’aumentare delle tensioni
effettive agenti. Sebbene per ciascuna serie di dati la densita iniziale dei
terreni sia simile, I'indice dei vuoti, calcolato nell’istante in cui il terreno
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mostra la massima resistenza, decresce con la tensione o’y. Le differenze
dei valori di ¢ e SONO interpetrate come conseguenza del diverso stato
tensionale e del diverso indice dei vuoti corrente del terreno.

Nacaome Gy €q picco € picco q picco O picco Wpicco

50 2.08 0.318 387 52.65 | -0.041

100 2.44 0.305 544 47.01 | -0.034

200 4.44 0.298 1047 46.37 | -0.012

400 4.88 0.288 1870 44.48 | 0.005

Cispiri
50 6.39 0.743 441 5463 | -0.063
100 12.03 0.692 793 53.02 | -0.055
200 7.82 0.655 1195 48.55 | -0.044
400 10.23 0.653 2047 46.00 | 0.011
Chiba -

50 1.00 0.229 855 | 63.38

300 2.31 0.233 2000 50.31

. 500 4.78 0.257 2693 46.84

Tab.7.1L Valori di alcune variabili di stato dei rockfill Cispiri e Nacaome e
defla ghiaia di Chiba rilevati in corrispondenza della resistenza
massima |

Questi due aspetti sono contemporaneamente riassunti nella variabile di

stato \ =e-e. introdotta nel terzo capitolo (Fig.7.12). Il valore di e, che

- rappresenta I’indice dei vuoti-sulla curva di stato critico, in corrispondenza -

della tensione media effettiva agente, & stato calcolato in base ai valori dei
parametri stimati nel paragrafo precedente. N

I risultati ottenuti sui rockfill Nacaome e Cispiri evidenziano chiaramente
che, al diminuire della variabile , la resistenza massima del terreno cresce
rapidamente. I dati sperimentali sono stati interpolati localmente con una
legge di regressione lineare del tipo:

send’ ma=send’ . + k W (7.6)

Potrebbe accadere che, per elevati valori assoluti di v, la relazione lineare
7.6 restituisca angoli di attrito inverosimili. E presumibile perd che il
terreno non possa essere addensato oltre certi limiti e che questa eventualita
sia in pratica remota.
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La valutazione dei parametri che localizzano il luogo di stato critico per la
ghiaia di Chiba ¢ effettuata nel paragrafo seguente.

7.3.4 Dilatanza

Le numerose teorie sulla dilatanza dei terreni, alcune delle quali sono
esposte nel capitolo III, mostrano sempre un comportamento ideale del tipo
di quello in Fig.7.13. Secondo questo schema teorico il terreno si contrae
nella fase iniziale di taglio raggiungendo un volume minimo (punto A in
figura), dopodiché comincia a dilatare con una velocita sempre maggiore
fino a raggiungere un massimo della derivata de®,/de?, in corrispondenza
del picco di resistenza (B). Nella fase finale deila prova, menire la tensione
decresce, le variazioni di deformazione volumetrica si riducono fino ad
annullarsi in corrispondenza dello stato critico (punto C). 1l valore di n e
identico nel punto A € nel punto C.
In particolare, il rapporto mm, nel punto A rappresenta un valore
caratteristico poiché segna il passaggio tra un comportamento coniraente
del terreno ad uno dilatante. Nelle ipotesi della teoria dello stato critico
Euong-(1979) s&ggeﬁse%d%vahﬁa;e?kangal&dgattmm@ nelpmto A di
massima contrazione, che generalmente si manifesta a valori delle
deformazioni relativamente bassi, piuttosto che nel punto C che, in molti
casi, & localizzato a deformazioni tanto elevate che le apparecchiature di
“faboratorio non sono in grado di” raggiungere, € che” comsponde T

———————condizioni di-grande-disomogeneita-del-eampione——

Alcune considerazioni sulla dilatanza dei terreni possono essere ncavate
riportando i risultati delle prove triassiali monotoniche sinora esaminate nel

piano 1-D, in cui D=de";/de’),

E interessante, come prima analisi, osservare i risultati di tre prove
effettuate sulla ghiaia di Chiba condotte con diversi valori della tensione di
confinamento su campioni aventi diverso indice dei vuoti iniziale.
(Fig.7.14). Nella figura sono riportati i valori di D calcolati sia con gli
incrementi di deformazione totale sia con le deformazioni plasuche
ottenute dalle prime eliminando le componenti elastiche. Il punto in cui la
curva interseca Passe delle 1 (D=0) & quello di massima contrazione
(n_nmc) '

Ovviamente le differenze tra le curve totali e quelle plastiche decrescono
all’aumentare di 1. Infatti, al crescere della componente deviatorica delle
tensioni, gl incrementi di deformazione elastica si riducono, mentre le
deformazioni plastiche aumentano rapldamente Per la prova a o‘=50kPa
la differenza tra le due curve si riduce pil lentamente ed¢ “apprezzabile
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anche per elevati valori di 1. Si osserva in particolare in quest’ultimo caso
che la differenza tra i valori di 1y, valutati con le due curve, € pari circa al
40%, a dimostrazione del fatto che, soprattutto a bassi livelli di tensione, le
deformazioni elastiche incidono in misura notevole sulla valutazione delle
proprieta del terreno.

Dalla Fig.7.15 si possono trarre altre importanti indicazioni: 1 valori iniziali
di D, ricavati per sen¢’n=0, sono diversi da prova a prova e, piu
precisamente, crescono all’aumentare di o’y e di e, a dimostrazione del
fatto che, come gid mosirato da Rowe (1971), non ¢ possibile esprimere
con ununica legge la correlazione tra dilatanza ¢ tensioni. La contrazione
iniziale ¢, infatti, meno sviluppata nelle prove a bassa tensione di
confinamento. Dopo questa fase i campioni pitt addensati dilatano fino a
ragglungere un massimo valore di D, immediatamente prima della
condizione di picco. Il terreno pitt sciolto, invece, mostra incrementi di
deformazione positivi e continuamente decrescenti. Nell’ultima fase le
curve sembrano tendere verso un unico valore di send’q (@ D=0).
Considerazioni analoghe risuitano anche dalle prove effettuate sul rockfiil
Nacaome e sul rockfill Cispiri (Fig7.16 e 7.17). In questo caso le
deformazioni assiali sono lette esternamente alla celia e comprendono

—— anche Paliquota-elasticaLa-densita-dei-campioni-¢-simile-per-tutte-le-prove
effettuate su ciascuno dei due terreni. La tendenza generale & comune ai
risultati delle prove effettuate sulla ghiaia di Chiba. I valori di D all’inizic
della fase di taglio sono plu elevati per le prove condoite a maggiore

~tensione di confinamento e rimangono pressappoco costanti durante tuttala

————fase-iniziate—In—corrispondenza—di-valort—variabiti—dett angoto—di—attrito
mobilitato ¢ possibile individuare un gomito piuftosto accentuato dopo il
quale la pendenza delle curve diviene meno marcata. Questo secondo tratto

termima al ragglungimento della resistenza di picco, che avviene ancora una
volta in corrispondenza della massima dilatanza. Nelia fase finale di
rammollimento 1 valori di send‘y,, SONO, a parita di D, maggiori di quelli
mostrati nel precedente incrudimento.

Concordemente con quanto indicato dalla ietteratura le figure mostrate
suggeriscono di considerare la resistenza dei terreni come somma di tre
diverse componenti: resistenza allo scorrimento tra i grani, che pud essere
ritenuta costante nel corso della prova poiché dipende dalla composizione
mineralogica del terreno (Bowden e Tabor, 1964); nassestamento delle
particelle, il cui contributo ¢ tanto pill elevato quanto pit il comportamento
del terreno ¢ di tipo contraente (per quanto osservato sinora ¢id avviene ad
indici det vuoti ed a tensioni sferiche maggiori); dilatanza.

Nel punto di massima contrazione la dilatanza ¢ nulla ¢ la resistenza
mobilitata & il prodotto detle sole prime due componenti. Poiché Iattrito tra
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i grani & una proprieta costante, le variazioni di sen’mc consentono di
stabilire I'influenza del rimaneggiamento della struttura dei grani sulla
resistenza del terreno. Analogamente a quanto fatto per 'angolo di attrito
di picco si esprimono per il rockfill Nacaome e per il rockfill Cispiri i
valori di send’,. in funzione della variabile v (Fig.7.18) precedentemente
introdotta. La relazione adoperata per interpolare i risultati ¢ di tipo lineare:

send’ p=send s+ T w (7.7)

Nelle figure & riportata la linea di tendenza ricavata tramite la 7.7: sebbene
il numero di dati disponibili non é particolarmente elevato, sembra
possibile affermare che, in entrambi i casi, nella fase iniziale di taglio per i
terreni  maggiormente addensati P’aliquota di resistenza. dovuta al
rimaneggiamento del terreno & ridotta. Rowe (1971) ipotizza che nei terreni
molto densi lo scorrimento tra i grani avvenga per un numero limitato di
contatti orientati tutti pressappoco secondo giaciture simili, menire, nei
terreni sciolti, il numero di contatti tra i grani che sono simultaneamente
soggetti a scorrimento € piu elevato. In quest’ultimo caso lo scorrimento
relativo tra le particelle avviene con orientamento che si discosta dalla

direzione media di scorrimento in misura maggiore rispetto ai terreni pitt
densi. All’aumentare della tensione di confinamento il meccanismo di
deformazione cambia passando dalla t1p010g1a t1p1ca dei terreni denS1 a
—quella-dei terreni-sciolti: ~— —--- _ e e o e

—Nzile 'ng_ure“"/; T8 insicme ai valori di Send o, SOI0 riport'a"t’i—an'c‘rre o

angoli d’attrito di picco rilevati nel corso delle prove. Si osserva che,
all’aumentare di , le due curve di regressione tendono verso un unico

valore di send’ ¢ che quest’ ultlmo ¢ molto simile al valore dell’angolo di
attrito ultimo (tab.7.I), ottenuto dalla media dei singoli valori ricavati dalle
diverse prove. L’elaborazione dei dati sperimentali in questa forma
consente dunque di assegnare un valore piuttosto attendibile all’angolo di
attrito di stato critico. |

La mancanza, a grandi livelli di deformazione, della misura degli
spostamenti radiali nelle prove effettuate sulla ghiaia di Chiba non ha
consentito sinora di valutare per questo terreno i parametri di stato critico
con la stessa procedura adoperata per i terreni sottoposti a prova nel
laboratorio di Napoli. Dalla Fig.7.15 si pud trarre una procedura per il
calcolo delle deformazioni volumetriche nella fase finale delle prove basata
sulle ipotesi di esistenza dello stato critico. In questo caso sembra
ragionevole ritenere che le curve tendano tuite verso un iuogo di stato
critico che, nel piano considerato nella figura, & costituito dal punto di
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coordinate (0,send’.). Assumendo una variazione lineare nel pianc nel
piano D- send’ dall’ultimo punto misurato fino al punto finale di coordinate
(0, send’cs). In tal modo si pud ricavare in ogni istante un valore di D in
funzione delle tensioni agenti. Poiché sono noti i valori di Ag,, calcolati
tramite le misure esterne, & possibile ottenere semplicemente gli incrementi
della deformazione radiale As,. La Fig7.19 mostra il risultato
dell’estrapolazione delle deformazioni volumetriche effettuata per quattro
prove effettuate sulla ghiaia di Chiba.

Le deformazioni volumetriche finali consentono di calcolare il valore
dell’indice dei vuoti al termine delle prove e di ottenere una stima, sebbene
approssimativa, per determinare la posizione della curva di stato critico nel
piano p’-e (Fig.7.20).

A questo punto & possibile analizzare I’influenza delle variabili di stato del
terreno sulla resistenza del terreno in condizione di picco ¢ di massima
contrazione. La Fig. 7.21 mostra per alcune prove la dipendenza di send’piceo
e senf’n dalla variabile di stato . Ai risultati delle prove effettuate nel
corso di questa campagna sperimentale sono state aggiunti altri dati
ricavati, sempre sulla ghiaia di Chiba, con prove su campioni a diverso
indice dei vuoti iniziale e con diversa tensione di confinamento, da Jiang

(1996). La sintesi dei risultati relativi alla ghiaia di Chiba conferma,
sebbene con una notevole dispersione, la tendenza evidenziata dagli altri
due terreni.

7.3.5 Incrudimento

~——Nelle Fig.7:22 sono riportati i risultati di tre-prove effettuate sulla-ghiaia di —— ——

Chiba. La strumentazione impiegata neila misura degli spostamenti e delle
forze consente di ritenere questi risultati privi di errori significativi € di
definire le curve con grandissima precisione anche a livellt di deformazione
molto bassi. Le curve riportate nelle figure mostrano le variazioni del
modulo di rigidezza tangente 1 cui valori, come ci si aspetta, decrescono nel
corso della prova. All'inizio della prova st pud ragionevolmente ritenere
che il terreno abbia un comportamento di tipo elastico, ¢ che i valori della
rigidezza iniziale dipendano soltanto dalla tensione agente. All’aumentare
di g4 il modulo Hy, si riduce fino ad annullarsi in corrispondenza della
resistenza di picco; la deformazione g, alla quale il terreno raggiunge
questo stato cresce con le tensioni agenti. ,

La prova crl3 mostra un andamento diverso dalle altre. La rigidezza,
infatti, dopo una riduzione iniziale, mostra una ripresa considerevole prima
del decadimento finale. Questa risposta & caratteristica dei terreni molto
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addensati a bassi livelli di tensione. Risposte analoghe sono state osservate
da Kohata et al. (1997) su sabbia sottoposta 2 numerosi cicli (da 45000 a
60000) di deformazione ad elevata ampiezza di tensione. In questo caso,
invece, il terreno ¢ stato sottoposto a pochi cicli di scarico ¢ ricarico della
tensione verticale ¢ ’ampiezza di questi cicli & stata modesta (q<180 kPa).

Percorsi tensionali simili sono stati adottati nell’esecuzione delle altre due
prove ma, come mostrato dalle figure, con risultati diversi. Inoltre la forma
ad S della curva tensioni-deformazioni non pud essere attribuita totalmente
all’incremento di rigidezza elastica derivante dall’aumento delle tensioni
poiché le deformazioni recuperabili costituiscono un aliquota variabile tra il

- 30 ed il 40 % (Fig.7.4) non sufficiente a giustificare questo effetto.

Si pud ipotizzare che, nei terreni moito addensati a bassi livelli di tensione,
esistano numerose particelle in posizione molto ravvicinata ma che non
sono in contatto tra loro. L’aumento delle tensioni agenti genera un NUMero
di contatti che riduce la mobilita delle particelle causando una riduzione
degli scorrimenti. Sull’elemento di volume questo effetto si manifesta, olire
che con un aumento della rigidezza elastica, anche con una riduzione delle
deformazioni irreversibili. In terreni pit: sciolti questo effetto ¢ mascherato
dalle notevoli deformazioni plastiche conseguenti agli_scorrimenti tra 1

%Wﬂ%%iyeM%mMiMEMumento del numero di contatti

provocato dagli incrementi di tensione & evidentemente modesto.

I risultati di numerose prove triassiali monotoniche, effettuate sulla ghiaia
__di_Chiba, sono sintetizzati in una grafico mostrato nella Fig.7.23.

L’incrudimento del terreno, valutato tramite il rapporto tra il modulo dt =

" fgidezza tangente Hp=dq/de, ed il modulo di Tigidezza —glastica———

Ge=dq/de’ =E./2(1+vy,), & stato espresso in funzione del rapporto tra il seno
— dell’angolo di attrito mobilitato ed it seno dell’angolo di attrito di picco. I

valori di quest’ultimo, variabili, sono stati espressi in funzione della
variabile di stato \y secondo la legge di regressione lineare trovata nel
paragrafo 7.4.2 (Fig.7.21). It modulo Him & stato valutato interpolando
piccoli tratti di curva sperimentale con polinomi di sesto grado in modo da
ottenere coefficienti di correlazione sempre superiori a 0.99, € derivando la
funziofie ottenuta. Siccome non & stata imposta Puguaghianza delia
tangente dei punti di passaggio tra le diverse interpolazioni, I’operazione di
derivazione mostra in questi punti una discontinuita. La rigidezza elastica €
stata ricavata con il modello ipoelastico ad isotropia trasversale, introdotto
e verificato nei capitoli precedenti i cui parametri sono stati In questo caso
valutati interpolando i moduli di rigidezza verticale ed orizzontale ed 1
coefficienti di Poisson equivalenti di ogni singola prova. L’uso dei moduli
di rigidezza tangente ricavati da incrementi infinitesimi di tensione €
deformazione rende le relazioni ottenute indipendenti dall’origine
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considerata nella misura degli spostamenti. Poiché il rapporto tra i due
moduli di rigidezza H,, ¢ G, esprime in ogni istante il rapporto tra
I’incremento di deformazione deviatorica elastica e [’incremento di
deformazione deviatorica totale, il diagramma di Fig.7.22 esprime per ogni
valore della resistenza mobilitata, I'influenza della componente reversibile
delle deformazioni.Tutte le curve meno una ricadono in una fascia piuttosto
ristretta ed € possibile stabilire una legge di corrispondenza tra il livello di
tensione corrente ed il modulo di incrudimento del terreno. La relazione
proposta per interpolare i risultati sperimentali ¢ la seguente:

1_[33]’] Q’mob \r

dgeq - Htan — | S.en qD max / (78)

~ , -\ S
de, 3G, N
sen @' .

—Lc,o,efﬁmentufefsfdeﬂaLela@ﬁ, ricavati peLsuc;es&we approssunamonL
sono risultati pari rispettivamente a 0.26 ¢ —0.3. Per i motivi considerati in
precedenza la curva relativa alla prova crl3 (¢',=50 kPa, ¢,=0.215) segue _
una andamento leggermente diverso dalle altre poiché mostra una rlpresa -

~del modulo di rigidezza tangente prima della caduta finale:” R

- Laprova crl/ (o050 kPa, e,~0.545), ctiettuata su un campione meno —
addensato rispetto agli altri, e ad una tensione laterale elevata mostra valori
del rapporto H../G. pit bassi di quelli manifestati nel corso delle altre
prove. Occorre evidenziare che, a differenza delle prove precedent, la crl7
non manifesta una resistenza di picco ed un rammollimento successivo
(Fig.7.11). In questo caso la variabile di stato  assume valori positivi
poiché il punto caratteristico nel piano e-p’, collocato inizialmente al
disotto della curva di stato critico, si porta molto presto al di sopra di questa
nel corso della prova. Il valore di seng’.. considerato nella relazione 7.8,
che rappresenta il valore limite della resistenza mobilitata, ¢ funzione delle
condizioni del terreno, espresse dalla variabile \ tramite la relazione 7.6. E
probabile che per terreni inizialmente pit sciolti dello stato critico la
resistenza limite sia inferiore a quella derivante dalla relazione lineare 7.6 ¢
che si debba assumere una diversa legge di variazione di sen$’ .. da .
L’esiguo numero di prove eseguite su terreni meno densi dello stato critico o
non  consente, tuttavia, di formulare in  questa  sede -
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un’ipotesi alternativa, valida in questo campo, da verificare con risultati
sperimentali. : . |

Allo scopo di ampliare Panalisi svolta per terreni densi ad un insieme di
prove piu significativo si ¢ verificata la relazione proposta con un’altra
prova condotta da Flora e Jiang (1994) sullo stesso materiale in condizioni
diverse. In particolare la prova ¢ stata effettuata a bassi valori di ¢’y (50
kPa) su un campione avente indice dei vuoti iniziale maggiore di quelli
sinora analizzati (e,.=0.410) (Fig.7 24). 1 risultati sembrano confermare la
validita della relazione proposta.

La relazione 7.8 consente di esprimere in ogni istante il modulo di
rigidezza tangente in funzione delle variabili di stato del terreno. In
particolare il modulo B =dq/de, € espresso come prodotto del modulo di
rigidezza elastica G, per un fattore decrescente all’aumentare delt’aliquota
di resistenza mobilitata. A paritd di Send’ mon/SENY max. 12 Tigidezza del
terreno risulta pit grande per tensioni medie pil elevate poiché & maggiore
G.. In basc alla formulazione adotiata, la rigidezza del terreno cresce
dunque con ’addensamento iniziale e con la tensione sferica agente,
mentre diminuisce all’aumentare dell’angolo di attrito mobilitato. In
particolare, Hin coincide con il modulo di rigidezza elastica 3G,, all’inizio

della fase di taglio e si annuila al raggiungimento dellaresistenzadipicco—

e figure 7.23 e 7.24 consentono di stabilire un importante caratteristica det
terreni-pitt densi dello stato critico. Infatti Hu/Ge costituisce un fattore di

_incrudimento le cui variazioni sono determinate da cambiamenti delfostato T T T

tensionale. In particolare le figure mostrano che —questofattore—dipende—
unicamente dal rapporto send’ mot/SeNP max » indipendentemente dai valori
correnti*delfl'aftensiene—pLeﬁdelllindic,efd@i vuoti. E possibile determinare
una serie di superfici costituite dai punti ad uguale valore di Hu/Ge. In tuttt
i punti di una generica superficie, il terreno presenta un valore comune di
send’ mob/SENG’ max- ,

Se si & considerato angolo d’attrito massimo, variabile unicamente con W,
le superfici sono determinate da una relazione del tipo send’ =Hy), che, in
base alle ipotesi assunte, ¢ di tipo lineare. : :

La Fig.7:25 mostra Pevoluzione di queste superfici per la ghiaia di Chiba
sottoposta ad una prova di taglio triassiale. Le curve riportate in figura .
rappresentano le intersezioni delle superfici determinate nel piano e-p’-q
con il piano di equazione e=0.2. All’aumentare della tensione deviatorica
applicata sul terreno la superficie Hun/Ge=cost si espande continuamente
cambiando forma. In figura sono riportate anche le . superfici di
snervamento ricavate dalla relazione ntklnp’=cost con k=0,1 introdotta da

Pooroshasb (1971). Si pud osservare che gli andamenti delle due serie di-
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curve risuitano molto simili. La curvatura delle superfici ricavate dalla
relazione Heo/Ge=cost &, tuttavia, meno accentuata all’inizio della fase di
taglio e pi sviluppata in corrispondenza del picco. La curva relativa a
Hu/G=0 rappresenta la condizione di picco condizione di picco della
ghiaia di Chiba per un valore costante dell’indice dei vuoti. Come ¢i si
aspetta, a parita di indice dei vuoti, I’angolo di attrito di picco decresce con
la tensione efficace sferica.

E opportuno evidenziare che, per determinare correttamente le superfici di
snervamento di un terreno, occorre effettuare prove con percorsi tensionali
diversi e piu articolati (ad es. Tatsuoka e Ishihara 1973) e che le prove
esaminate in questa campagna di prove sono state eseguite tutte a tensione
orizzontale costante. Per verificare dunque se le superfici mostrate possano
essere considerate delle reali superfici di snervamento occorrerebbe ad
esempio confrontare i risultati ottenuti dalle prove effettuate in questa tesi
con altre in cui il terreno ¢ sottoposto a percorsi di carico differenti.

7.3.6 Simulazione dei risultati sperimentali

I risultati delle prove monotoniche effettuate sui campionipittaddensatidi - -

ghiaia di Chiba sono stati simulati adoperando le relazioni costitutive
esposte in precedenza. L’incrudimento & espresso dalla relazione 7.8; la
legge di flusso adoperata & la seguente (Nova, 1982).

-

D=de? AP = (MpeYN  (7.9)

in cui Mpc= 6 5end’/(3- send’y.) esprime il valore del rapporto tra la

tensione deviatorica e la tensione sferica efficace nel punto di massima
contrazione del terreno. L’angolo di attrito ¢’,, definito nel paragrafo
7.3.4, ¢ funzione, tramite la relazione 7.7, del valore della variabile di stato
Y calcolata in ogni istante. La resistenza massima, che compare nella
relazione 7.8, ¢ anch’essa dipendente dalla variabile di stato y in base alla
relazione 7.6. Il modulo di rigidezza elastica G, ¢ calcolato con il modello
ipoelastico a 5 parametri introdotto ed analizzato nei capitoli precedenti.
Nella tabella 7.IV ¢ riportato un riepilogo dei parametri del terreno
impiegati per la similazione e ricavati con le procedure descritte in
precedenza.

Le Fig.7.26 (a, b, ¢, d) mostrano un confronto tra le curve sperimentali (g,-
send’mep © €4-€p) € le curve ricavate dalla simulazione per quatiro prove
eseguite a diversa tensione di confinamento (da 50 a 650 kPa) su campioni
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di terreno aventi indice dei vuoti iniziale simile. Le curve €q~5€N meb
ricavate dalle prove di laboratorio mostrano in alcuni punu un
cambiamento di pendenza improvviso causato di alcuni cicli di scarico ¢
ricarico della tensione deviatorica applicati a partire da quel punto. Questi
cicli, che non sono mostrati in queste figure per maggiore chiarezza, sono
analizzati nel paragrafo seguente. L’effetto degli scarichi e ricarichi
successivi sul terreno consiste in un aumento deila rigidezza localizzato
immediatamente dopo la ripresa del carico e in una variazione positiva
della deformazione volumetrica. "

Send’ . _ R T A
0.656 o 1.5202 - -0.1738
| ]

E, : Vo I - m N
18490 0.17 0.5 0,25 . 05
l | | |
K T - N T S
-0.8242 0.6283 0.8 \ 025 | . -03

%&&%V%’%meﬁ%ﬁ%gh%@%@e@%&ar perla simulazione dei

risultati sperimentali ricavati con le relazioni precedentemente
introdotte.

“In generale si osserva che la formulazioné proposta riproduce con Tisultatt — 7 T o
:>uudrsfacenh—}a—curva—temom—&eformaﬁom—.&a—dﬂa%ma—éel—teﬁem—eﬁ

riprodotta con successo in alcuni casi (prove crl3 e crl5) mentre ¢ '

sottostimata in altri (cr14). Dall’esame generale dei risultati si rileva

comunque che gli effetti della tensione di confinamento, che nelle prove

considerate passa da 50 a 650 kPa, sono adeguatamente modellati. ,

Le Figg.7.26 (e, f) mostrano i risultati di altre due prove condotte su

campioni preparati con 1o stesso terreno ma ad un indice dei vuoti diverso

dai precedenti. I risultati della simulazione sono, anche in questo caso,

soddisfacenti per quanto riguarda le curve g4-seng’uob mentre la dilatanza ¢

leggermente sottostimata in entrambi 1 casi. | |

In generale, dunque, le relazioni costitutive introdotte nei paragrafi

precedentl ricavate dall’osservazione diretta del comportamento

meccanico delle ghiaie tra:mte prove di laboratorio molto accurate, sono in

grado di cogliere gli aspetti essenziali del comportamento meccanico della

ghiaia di Chiba; esse riescono a modellare con successo sia gli effetti della

diversa tensione di contmamento sia del diverso grado di addensamento

1iniziale del terreno.
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Si osservi che, nell’analisi dei risultati a medi e grandi livelli di
deformazione, non si & tenuto conto dell’anisotropia delle proprieta del
terreno. Tuttavia, nella formulazione della legge di incrudimento, compare
il modulo di rigidezza elastica G, che, viceversa, ¢ ricavato da una
formulazione anisotropa. Sarebbe interessante valutare se la formulazione,
proposta per simulare i risultati delle prove triassiali convenzionali, ¢ in
grado di simulare gli effetti deli’anisotropia intrinseca e indotta dalle
tensioni con i risultati di prove condotte con percorsi di sollecitazione
agent: lungo direzioni diverse.

7.6 Prove di compressione ciclica

Il comportamento dei terreni a grana grossa sottoposti a sollecitazioni
cicliche ¢ studiato analizzando i risultati di alcune prove triassiali effettuate
sulla ghiaia di Chiba. Nelle Figg.7.27 sono riportati i diagrammi relativi ad
una serie di prove di compressione triassiale costituite da percorsi di
sollecitazione articolati. Le figure 7.27.(a, b e ¢) mostrano 1 risultati di tre
prove condotte a diversa tensione di confinamento su campioni con indice -
— dei-vuoti-simile. Le inversioni-del-percorso-di-sollecitazione-avvengono——
nelle tre prove a valori simili di send’ o . Nelle figure 7.27.¢c ¢ 7.27.d sono
riportate 1 risultati di due prove eseguite con la stessa tensione di
confinamento, seguendo un percorso tensionale identico, su campioni
- costipati- a valori dell’indice dei vuoti molto diversi. L’ultima figura

Flar B Ry |

w

(7-27-e)mostrainvece uma prova con un percorso ciclico pitrarticotatoche
genera nel terreno successive deformazioni di estensione e compressione. '
La scala adoperata per raffigurare le tensioni ¢ le deformazioni nelle
~ Figg 727 ¢ diversa per ogni diagramma, per facilitarne ’interpretazione.
- Le prove condotte sui campioni di terreno piu addensato evidenziano
andamenti simili; indipendentemente dalla tensione laterale ¢’y; Penergia
dissipata nei cicli di-isteresi aumenta al crescere dell’ampiezza del ciclo; Ie
deformazioni deviatoriche residue al termine dei cicli sono trascurabili e i
diagrammi q-g4 si ripetono in maniera identica per successive applicazioni
di cici di carico di uguale ampiezza; gli accumuli di deformazione
volumetrica al termine di ogni ciclo sono diversi da zero e crescono
all’aumentare del’ampiezza del ciclo, risultando in generale dello stesso
ordine di grandezza delle deformazioni volumetriche lette dall’inizio della
prova. I.’ampiezza delle deformazioni dei cicli compresi tra valori simili di
senQ me» nelle diverse prove cresce con la tensione di confinamento
applicata, al pari delle deformazioni prodotte nelle fasi di carico vergine. ,
La prova eseguita sul terreno meno addensato (Fig.7.27 d) produce L
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deformazioni volumetriche e deviatoriche maggiori di circa un ordine di

grandezza rispetto a quella condotta sul terreno pitt denso. Gli accumuli di

deformazione volumetrica crescono nella stessa misura. La ripetizione di
cicli di scarico e ricarico, con ampiezza di carico costante, genera sul

terreno meno denso una progressiva riduzione dell’ ampiezza del ciclo

d’isteresi, causata probabilmente dall’accumulo di  deformazioni
volumetriche del terreno. I valori di As, risultano infatti pit piccoli al
termine di ogni ciclo. La prova effettuata con percorsi alternati di
compressione ed estensione (Fig.7.27.e) rivela una progressiva riduzione
della pendenza della curva di ricarico al diminuire della tensione raggiunta
nella fase di scarico immediatamente precedente. Le deformazioni
deviatoriche residue prodotte da cicli identici sono nulle mentre gli
incrementi di g, accumulati sono costanti all’aumentare del numero di cicli.

La relazione tra resistenza mobilitata e dilatanza dei terreni sottoposti a

condizioni di carico cicliche ¢ stata analizzata costruendo per alcune delle
prove mostrate in precedenza il diagramma send’mo» - Dpies (Figg.7.28). -
Quest’ultima variabile & stata ricavata eliminando dalle deformazioni -

deviatoriche e volumetriche totali la loro parte reversibile, calcolata con il
modello ipo-elastico esposto nel capitolo II e con i parametri E; e v,

~—ricavati singolarmente per ogii ramo di scarico e ricarico. In questo modo

si & tenuto conto degli effetti della destrutturazione del materiale sulle

proprieta di rigidezza a piccoli livelli di deformazione. Le deformazioni -
__plastiche €7 e &7, calcolate in tre diverse. prove.sono.riportate nelle. figure ...
7.28b, d, f Per alcuni rami in scarico le variazioni di deformazione

volumetrica sono molto piccole e, pertanto, i corrispondenti -diagrammi
$eN° mob - Dptas SONO privi di significato. I risultati relativi ai rami di scarico
e ricarico di maggiore ampiezza meitono in evidenza alcuni aspetti del

comportamento dei terreni a grana grossa. Le pendenza delle curve relative
alle fasi di primo carico & piu ridotta rispetto agli scarichi ¢ ricarichi
successivi. Questi ultimi in particolare mostrano un andamento verticale
 nelle fasi iniziali che cambia rapidamente quando si raggiunge la massima
tensione applicata al terreno nelle fasi precedenti.
Pradhan (1990) attribuisce la differente pendenza delle curve n-D, nelle
fasi di primo carico ¢ nei ricarichi successivi, allo sviluppo di deformazioni
volumetriche plastiche generate nella fase di primio carico dall’aumento di
p’. 1 risultati mostrati nelle Figg. 7.1 evidenziano invece che Ie
deformazioni volumetriche prodotte sui terreni molto densi, cui si
riferiscono le Figg.7.28 .a, b, sono trascurabili.
I tratti di curva relativi a ciascun ramo di scarico e di ricarico in cui la
tensione q cambia segno si presentano continui. Ci0 testimonia che la
deformazione dei terrem nella fase di scarico e di ricarico avviene, sia per
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valori positivi sia per valori negativi di g, con gli stessi meccanismi. [ rami
di scarico o di ricarico che avvengono ripetutamente tra gli stessi valori
delle tensioni danno luogo a curve send’ mep-Dptas Simili.

Si osserva inoltre che la relazione tra la resistenza mobilitata e la dilatanza
dei terreni in campo ciclico ¢ differente tra la fase di compressione (de’>0)
e la fase di estensione (de’;<0). In particolare il valore di Dy cambia
mmprovvisamente a seguito dell’inversione di carico passando ad un valore
assoluto piu elevato. I valori assoluti di send’ oo, nei punti di dilatanza nulla
(Dpis=0) sono simili nella fase di estensione e di compressione. In
particolare sono maggiori nella prova crl7 rispetto alla prova crlé,
condotta alla stessa tensione di confinamento su un campione di terreno pit
addensato e pit grandi nella prova crl6 rispetto alla prova cri4, condotta
ad una tensione ¢’y pilt bassa su un terreno avente indice dei vuoti iniziale
simile.

Per il materiale meno denso (prova crl7), infine, si.rileva un fenomeno gia
osservato da Pradhan (1990). Al crescere del numero di cicli le curve
send’ mev-Dyias tendono e spostarsi verso il centro riducendo a paritd di
dilatanza ’angolo di attrito mobilitato. Lo stesso fenomeno si verifica in
maniera meno evidente nella prova crl6 e non si manifesta affatto nella

prova crl4.

La simulazione del comportamento dei terreni a grana grossa in campo
ciclico_ ¢ stata condotta combinando alcune espressioni ricavate dalla |
letteratura. Tra tutte le possibili formulazioni si sono scelte quelle in grado

di rispettare le principali osservazioni emerse dall’esame dei risultatt
sperimentali ¢ riportate di seguito :

a) Nel punto d’incontro della curva di primo carico con i rami di scarico, €
dei rami di ricarico con la curva di pnmo carico, la rigidezza del terreno
subisce una sensibile vanazione, localizzata in un intervallo di tensioni
piuttosto ristretto. Quest’osservazione suggerisce ['opportunita di
definire leggi differenti per simulare ogni tratto e di introdurre delle
discontinuita sia in corrispondenza dei valori di tensione in cui il
percorso di sollecitazione ha subito delle precedenti inversioni sia in
corrispondenza del massimo valore raggiunto in precedenza dalla
tensione. L’algoritmo introdotto da Bardet (1995), gia esposto nel terzo
capitolo, introduce un modulo scalato 8, funzione della tensione agente
¢ della precedente storia tensionale (Fig.7.29). Detta t la generica
componente tensionale, nella fase di primo carico d varia tra 1 a 0
secondo la legge: “
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=11/ pae | (7.10)

dove Tya € la massima tensione t disponibile nelle condizioni correnti
del terreno. Nelle successive fasi di scarico e ricarico comprese tra due
successivi punti di inversione (ad es. C ¢ D) il modulo & & scalato
improvvisamente ad 1 nel punto C e varia linearmente assumendo in D
(=B) il valore mostrato in C prima dell’inversione. Proseguendo con gli
incrementi della tensione oltre il punto D, § assume istantaneamente il
valore corrispondente alla curva di primo carico.

b) La pendenza dei rami di scarico e ricarico nelle figure 7.27, piu elevata
rispetto alle curve di primo carico, richiede 1a formulazione di opportuni
legami tra le tensioni € le deformazioni. Nell’ambito di questa tesi la
ricerca della legge piu idonea ¢ stata effettuata confrontando numerose
relazioni con i risultati sperimentali, nell’ipotesi che sia possibile
mettere in relazione le deformazioni evidenziate nelle fasi di scarico e
ricarico e quelle nella fase di primo carico. La relazione scelta ¢ ispirata
ai criteri di Masing definiti nel I capitolo ¢ lega le tensioni ¢ le
deformazioni nelle fasi di scarico e ricarico a quelle nella fase di primo
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La relazione 7.11.a si riferisce alla condizione di primo carico, la7.11.b
-at successivi scarichi e ricarichi. e ip € $eNnd mes rp.  SONO
rispettivamente la deformazione deviatorica plastica ed il seno
dell’angolo di attrito mobilitato nei punti di inversione del carico
precedenti le fasi considerate. I valori di send’ oy com € SeNP max_exi SONO
calcolati in funzione della variabile y con la relazione 7.7 definita per
la condizione di carico monotonica. Le deformazioni volumetriche

necessarie per il calcolo dell’indice dei vuoti sono prese i questa fase
direttamente dai risultati sperimentali, '

Capitol_o VIL25




Inferpretazione del comportamento a medi e grandi livetii di deformazione

La relazione tra le tensione e le deformazioni (7.11), relativamente alla
fase di primo carico, ¢ ricavata dalla simulazione delle prove
monotoniche effettuata precedentemente.

Nella Fig.7.30 sono riportati, a titolo d’esempio, i risultati relativi alla
prova c¢ri4 con le variabili di tensione e deformazione modificate
secondo la 7.11. La figura mostra la similitudine di tutte le curve
relative agli scarichi ed ai ricarichi. In particolare questi ultimi
ripercotrono la legge di primo carico espressa dalla curva vergine.

La condizione 7.11, introdotta nell’algoritmo di  Bardet
precedentemente definito, consente di costruire graficamente nella
simulazione i rami di scarico e ricarico a partire dalla legge di primo
carico con le modalita mostrate in Fig.7.31.

c¢) Nella parte iniziale di ogni ramo della curva, dopo le inversioni del
percorso di tensioni, gli incrementi di deformazione sono totalmente
reversibili. Nella relazione 7.11 si é tenuto conto di quest’evidenza
sperimentale esprimendo le deformazioni deviatoriche tramite la Ioro
componente plastica, cui si aggiunge la componente reversibile ricavata

dal modello ipo-elastico infrodofto precedentemente per oftenere le
deformazioni totali. Con questa scelta le deformazioni nella fase iniziale
degli scarichi e dei ricarichi sono nella simulazione reversibili poiché, in
‘base alla legge di incrudimento definita per ie prove monotoniche, le

deformazioni plastiche iniziali sono nulle.

Il confronto tra la simulazione con l'algoritmo proposto ed i risultati
_sperimentali delle prove crl4, crl5, crl6, cr22 & mostrato nelle Figg.7.32.

In generale, i risultati del confronto sono soddisfacenti sia nella fase di
primo carico che nella fase di scarico ¢ ricarico ciclico.

Si osserva che in quest’ultima fase la simulazione produce cicli d’isteresi
lievemente pin ristretti con una minore dissipazione di energia da parte del
materiaie. '

ia struttura formaie dell’algoritmo & inoitre taie da non prevedere
deformazioni distorsionali residue al termine dei cicli. Questo aspetto,
confermato dalla maggior parte dei risultati sperimentali, & contraddetto
soltanto neila prova cr16. Eventuali effetti di danneggiamento dei parametri
di rigidezza dei terreni, provocati dalla destrutturazione del terreno in
seguito all’applicazioni di cicli di scarico e ricarico, emersi nel corso di
questa tesi possono essere introdotti in modo semplice all’interno
dell’algoritmo sia come variazioni dei parametri di rigidezza elastica che
della resistenza massima disponibile.
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Fig.7.1 (a e b): Deformazioni volumetriche, totali e quési elastiche, (fig.a)
ed indice dei vuoti (fig.b) calcolati nel corso di una prova di
compressione isotropa su un campione di ghiaia di Chiba.




700

- n A
200 /
| -

0 0.05 0.1 0145 " 02 0.25

Sp: eep (%)

p' (kPa)

0.3115

0.311 i
0.3105 +— \\

Provacrll

UUUUU

0,31

o
-~ -0:3095

(d)

0.308

6.3085

0.308

0.3075

0 100 200 300 400 500 600

p' (kPa)

Fig.7.1 (c e d): Deformazioni volumetriche, totali e quasi elastiche, (ﬁg.c)_
ed indice dei vuoti (fig.d) calcolati nel corso di una prova di
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8. CONCLUSIONT

8.1 Sintesi dej risultati ottenuti

questi terreni. La dimensione delle patticelle, maggiore rispetto agli altri
terreni  sciolti, ha reso necessaria I’adozione  dj apparecchiature dj
laboratorio di grandi dimensioni e di una serie di tecniche sviluppate ad hoc
per la gestione delie prove. . _

Lo scopo ultimo della ricerca & quello dj analizzare ed interpretare j

Al fine di inquadrare in maniera pil consapevole gli obiettivi della ricerca

Nell'analizzare ii Comportamento del  terreng 5 piccoli liveli di
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deformazione si & evidenziata 1’opportunita di assumere P’esistenza, nello
spazio delle tensioni, di un dominio al cui interno la risposta dei terreni ¢ di
tipo lineare ¢ le deformazioni sono totalmente reversibili. La definizione di
questo dominio, i cui limiti sono determinati da una deformazione di soglia,
& stata discussa con Iausilio di alcuni risultati sperimentali, mostrando
I’importanza della tecnica adoperata per la misura degli spostamenti.
All’interno del dominio il terreno & stato assimilato ad un mezzo a
comportamento elastico lineare ed ¢ stata valutata la dipendenza det
parametri di rigidezza dalle variabili di staio scelte per rappresentare le
condizioni del terreno. _

Per studiare il comportamento dei terreni a piccoli livelli di deformazione
sono state impiegate due diverse strumentazioni. In un caso le proprieta del
terreno sono state ricavate calcolando gli incrementi di temsione e
deformazione con misure molto accurate delle forze e degli spostamenti,
rilevate da trasduttori molto sensibili. In un altro caso i parametri di
rigidezza derivano dalla misura della velocita di propagazione di onde
meccaniche all’interno del mezzo granulare. A questo scopo ¢ stata
concepita ¢ realizzata nel presente lavoro un’apparecchiatura in grado di
generare onde meccaniche longitudinali e trasversali. Essa consente di
glevare Iistante in cui le onde partono dalla sorgente e quello in cui
arrivano ad un ricevitore e di calcolare, nota la distanza tra i due punti, la
velocita di propagazione.

Siccome, in alcuni casi, sono state ottenute con le due tecniche stime¢

differenti degli stessi parameiri di rigidezza, ¢ stato possibiteconfrontare

direttamente i risultati ottenuti con la strumentazione dinamica e quelli :
_ ricavati dalla piu tradizionale apparecchiatura statica: la dipendenza det

moduli di rigidezza dalla densita, dallo stato tensionale e dalla storia di

carico & identica nei due casi; i valori dei moduli di rigidezza longitudinale

calcolati con la tecnica dinamica sono risultati all’incirca il doppio di quelli

ricavati con I’apparecchiatura statica. Poiché la rigidezza della ghiaie ¢

indipendente dalla velocita di deformazione, la differenza tra i due valori ¢

stata attribuita al diverso livello di deformazione generata nel terreno dalle

due prove ed all’influenza dell’eterogeneita del campione derivante dalla

composizione granulometrica del terreno e dal costipamento.

Con i moduli di rigidezza longitudinale e con i coefficienti di Poisson

ricavati sperimentalmente & stata confermata la validita di alcune ipotesi di |

base di un modello ipo-elastice a cinque parametri indipendenti, introdotto

da Tatsuoka e Kohata (1995), ed ¢ stata calcolata parzialmente la matrice di

rigidezza del terreno. Per calcolare le deformazioni generate da incrementi

di tensione non contenuti nel piano triassiale & necessario, tuttavia,

Capitolo VIII.2
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conoscere gli altri elementi della matrice, ed in particolare il modulo dj
rigidezza trasversale. Questo & stato - possibile  grazie all’impiego
dell’apparecchiatura dinamica, che ha permesso di conoscere la velocita di
propagazione delle onde trasversali, di calcolare il modulo di rigidezza G, |
€ di porlo i relazione con i moduli dj rigidezza longitudinale.

Il modello di Tatsuoka e Kohata (1995) esprime le differenze tra i moduli di
rigidezza nelle diverse direzioni come risultaig di un’anisotropia intrinseca
ed una indotta dalle tensioni. Le misure a piccoli livelli di deformazione
hanno messo in evidenza, oltre a questi due aspetti, anche una dipendenza
dei moduli di rigidezza dalle deformazioni irreversibili del terreno. In
particolare si ¢ osservato che, indipendentemente dalla tecnica sperimentale
utilizzata, i moduli di rigidezza, calcolati nella direzione verticale, si
riducono se il terreno & sottoposto a deformazioni assiali di estensione.

La schematizzazione dei terreni COme mezzi a comportamento elasto-
plastico e Pintroduzione di un modello per il calcolo delle deformazioni -
elastiche consente di basare le analisi al dj fuori del dominio elastico suile -
sole componenti plastiche della deformazione. L interpretazione dei risultati
delle prove triassiali ¢ stata affrontata nelle ipotesi della teoria dello stato

_critico.La curva di stato critico nel piano-e-p’ consente di definire una -

variabile di stato del ferreno (W=e-¢) alla quale & legato il comportamento,
contraente o dilatante, del terreno. In accordo con alcune teorie, ricavate
dall’analisi della letteratura, infatti, i risultati sperimentali hanno mostrato -

| -Fdiminuire_di \i mentre gli.angéhﬂLattpi-toaeﬁun%e—di—mas@nwcanirazione

aumentano con . Al fine di ricavare una legge di incrudimento per i terreni

In esame si ¢ fatto uso della variabile : in particolare & stata una relazione

eheflegafﬂf*rapporto*tra*gii mcrementi di deformazione deviatorica elastica e
gli incrementi di deformazione deviatorica totale al rapporto tra i valori
correnti del seno dell’angolo di attrito mobilitato ¢ del seno dell’angolo di
attrito di picco. La relazione, che esprime I"incrudimento deviatorico, & stata
utilizzata con successo per simulare il comportamento in tutte le prove
effettuate sulla ghiaia dj Chiba, tranne una, in cui il terreno ha manifestato
comportamento contraente ed assenza di una resistenza di picco. |

L’ultima parte del lavoro & dedicata allo studio del comportamento -dei
terreni sottoposti a sollecitazioni cicliche. Nel corso delle prove, infatti, sono
stati effettuati cicli di carico di grande ampiezza, in taluni casi con leggi di
carico articolate, Per interpretare questi risultati si & utilizzato algoritmo di
Bardet (1995), descritto nel capitolo dedicato all’analisi della letteratura, che
introduce una procedura relativamente semplice per simulare la dipendenza
~-della- risposta- dei- terreni “dalla”storia tensionale. Poiché. al termine dej
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diversi cicli di scarico e ricarico, le defomazioni deviatoriche residue sono
risultate modeste, si € deciso di adottare una legge di incrudimento basata
sui criteri di Masing, anziché quella proposta da Bardet. In base a questa
legge, la curva che esprime, nei cicli di scarico e ricarico, 1l legame tra le
tensioni ¢ le deformaziomi deviatoriche & ricavata dalla curva di primo
carico traslando I’origine nel punto di inversione del carico ¢ scalando le
ordinate con un fattore di proporzionalita. 1t confronto dei risultati
sperimentali con i} modello cosi impostato ha dato esito soddisfacente net
casi esaminati, evidenziando una lieve sottostima del fattore di smorzamento
del terreno nella simulazione.

8.2 Sviluppi futuri della ricerca

Uno dei principali scopi della ricerca effettuata ¢ stato quello di produrre
risultati sperimentali di buona qualitd sui terreni a grana grossa, nella
consapevolezza del fatto che la loro mancanza nella letteratura ¢ dettata
dalla notevole complessita richiesta nella gestione delle prove di laboratorio.

— La verifica_dei_risultati_esposti-in_questa tesi_con-analisi_complementari ¢
uno sviluppo della ricerca sicuramente auspicabile.

Lo studio svolto ha affrontato il problema della caratterizzazione del

comportamento meccanico dei terreni a grana grossa cercando di inquadrare

le proprietd in un contesto unitario, non limitandosi ad analizzare nel -

———dettaglivsoltantoalcuni-aspetti—tratcunicasi T risultat sono-statiirnumero
sufficiente per permettere affidabili analisi quantitative. In altri essi sono
stati appena sufficienti a riconoscere in via qualitativa gli aspetti osservati.

Ulterior1  progressi  delle tecniche sperimentali consentirebbero di
comprendere le differenze rilevate tra i valori delle rigidezze a bassi livelli di
deformazione calcolati in laboratorio con i trasduttori di forze e spostamento
e quelli ricavati con le indagini dinamiche, su cui si basano spesso le
indagini in sito.

Dal punto di vista sperimentale sarebbe infine interessante confrontare
risultati di prove, monotoniche e cicliche, i cui percorsi di sollecitazione
fossero orientati in maniera generica nello spazio delle tensioni, per
verificare le relazioni proposte nell’interpretazione deli’incrudimento e della
dilatanza dei terreni e per quantificare gli effetti dell’anisotropia a medi e
grandi livelli di deformazione.

Al di 13 di tutti questi aspetti, che riguardano la “rifinitura” di un modello
concettuale, il passo in avanti per dare senso alla ricerca effettuata a Napoli
negli ultimi anni sui materiali a grana grossa € la formulazione, anche

Capitolo VIIL4
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semplificata, di un modello costitutivo ¢ la sua utilizzazione in un codice dj
calcolo per 1’analisi di casi in vera grandezza. Solo allora infatti i risultati
sperimentali ¢ le analisi effettuate assumeranno il giusto valore e, forse, una
qualche utilita ingegneristica.

Capitolo VIILS
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