Un metodo di calcolo automatico per il progetto di paratie
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SommARIO: In questo articolo viene presentato un metodo di calcolo per I'analisi di paratie, a mensola o tirantate. Il terreno viene
schemauizzato con un letto di moile discrete e la paratia come una trave suddivisa in elemenu finiti. La differenza rispetto ai metodi
tradizionali consiste essenzialmente nella legge costituiva delle molle che anziche elastica o elastica-perfettamente plastica, e assunta
essere elastoplastica incrudente, in migliore accordo con il reale comportamento meccanico del terreno.

Si illustrano innanzitutto la legge costitutiva scelta e il metodo di simulazione dello scavo con inserimento e tesatura dei tiranti. Si
mostra quindi. confrontando i risultati ottenuti numericamente con dati pubblicati in letteratura, che il modello proposto coglie bene,
per lo meno nei casi considerati, I'andamento degli spostamenti, delle pressioni sulla paratia e dei momenu flettenti.

Con questo metodo € possibile analizzare paratie con qualsiasi ordine di tiranti o sbadacchi seguendo la storia tensionale di questi
elementi al procedere dello scavo. [l numero di parametri impiegati neila legge costitutiva ¢ limitato e tutti fanno parte del tradizionale

bagaglio culturale dell'ingegneria geotecnica.

1. Introduzione

La determinazione degli spostamenti orizzontali
dei diaframmi, e dei conseguenti assestamenti di
strutture preesistenti in prossimita dello scavo,
costituisce ancora oggi un problema di difficile
soluzione. I metodi tradizionali utilizzati per il
progetto di paratie, che sono come ¢ noto basati su
considerazioni di equilibrio limite, non possono
essere di alcun aiuto sotto questo aspetto. Il
comportamento del terreno & infatti assunto essere
di tipo rigido-plastico, cosicché gli spostamenti
sono supposti nulli in condizioni di esercizio anche
molto vicine al collasso, mentre risultano indeter-
minati (quindi anche molto grandi) in condizioni
limite.

D’altro canto la schematizzazione del terreno
come un letto di molle di Winkler consente una
valutazione degli spostamenti orizzontali e delle
sollecitazioni nella paratia, ma non permette di
tener conto di sovraccarichi sul terreno, concentrati
o distribuiti su piccole aree, né di determinare gli
assestamenti delle strutture ad essa prossime. Inol-
tre la scelta di un’opportuna costante di Winkler,
k, costituisce un delicato passo progettuale. Infatti
se & vero che un errore anche grossolano di
valutazione di k ha una modesta influenza sul
valore massimo del momento flettente, non altret-
tanto si puo dire per cid che concerne gli sposta-
menti. Infatti I'andamento di questi ultimi varia
pressoché linearmente con k cosicché una corretta
scelta del valore della costante di Winkler risulta
determinante per una valutazione realistica degli
assestamenti.

Inoltre, poiché il modello di Winkler semplifica
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eccessivamente il problema di interazione tra terre-
no e paratia, come accade spesso in Geotecnica per
altre grandezze che caratterizzano il comportamen-
to del terreno, la costante della molla di Winkler
non dipende solo dal tipo di terreno, ma anche da
condizioni geometriche e meccaniche proprie del
problema in esame, quali I'affondamento e la
rigidezza della paratia, il suo grado di vincolo, il
suo modo di deformarsi, cosicché ad esempio la
rigidezza € diversa per le molle a monte e per quelle
a valle [JamMioLkowsKl e Pasquatrini, 1979].

La scelta di un valore di k che consenta contem-
poraneamente una buona stima sia delle azioni
interne che degli spostamenti diventa quindi un
problema di difficile soluzione, anche per la man-
canza di dati sperimentali sicuramente affidabili,
che permettano una verifica effettiva della validita
della scelta operata.

Per ovviare a questi inconvenienti si potrebbe
pensare di utilizzare un programma di calcolo con
gli elementi finiti. Concettualmente infatti, esso
permette di determinare sforzi e deformazioni in
ogni punto e quindi consente di dare una risposta
completa alle domande che I'ingegnere si pone.
Tuttavia in pratica esistono notevoli difficolta. In
primo luogo infatti il terreno ha un comportamen-
to elastoplastico e la modellazione del processo di
scavo pud essere piuttosto onerosa in termini di
calcolo. Anche ammettendo di superare questo
inconveniente, con il metodo degli elementi finiti €
possibile indagare solo situazioni che siano molto
lontane dal collasso. Infatti, soprattutto per mate-
riali con rammollimento, la deformazione plastica
tende a concentrarsi su una linea di rottura che
costituisce una linea di discontinuita per le velocita
di deformazione. La modellazione con il metodo
FEM ¢ allora possibile solo aggiornando e infitten-
do la mesh in prossimita della linea di rottura, vedi
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ad esempio SmMpsoN e WRoTH [1972], oppure con
tecniche piu efficienti ma anche piu sofisticate
[CepoLN e Der Por, 1979]. II metodo degli
elementi finiti infatti per sua natura tende a
modellare con continuita le deformazioni e coglie
con difficolta simili discontinuita.

Scopo della presente ricerca, intrapresa nel 1983
e di cui questo articolo costituisce solo la prima
parte, & quello di fornire un nuovo metodo
numerico di progetto delle strutture di sostegno che
soddisfi tre requisiti fondamentali: snellezza di
calcolo, semplice determinabilita dei parametri che
la caratterizzano, affidabilita dei risultati.

A questo scopo si & proceduto su due binari, uno
teorico numerico per la definizione del modello di
calcolo, I'altro sperimentale per poter disporre di
una base sperimentale diretta, perfettamente con-
trollabile, su cui verificare preliminarmente 1’atten-
dibilita dei risultati forniti dal modello. Per la parte
sperimentale si veda I’articolo di Dorci, Mor e
Nova [1986]. In questa nota si descrivera il modello
di calcolo delle paratie e si illustreranno alcuni
esempi che ne dimostrano la versatilita e I’adegua-
tezza, per lo meno per ci0 che concerne la
riproducibilitd numerica di risultati sperimentali
ottenuti in laboratorio da vari autori su paratie
modello.

2. Descrizione del modello matematico del terreno

Osservando i dati sperimentali relativi a prove di
consolidazione, fig. 1, o di taglio, fig. 2, su campio-
ni di terreno vergine, si puo notare che il comporta-
mento del terreno non & né reversibile né tanto
meno linerare anche quando lo stato tensionale é
molto lontanto da condizioni di rottura. Se si
assoggetta un campione ad un ciclo di carico e
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Fig. 1. - Andamento sperimentale di sforzi e deformazioni verticali

in una prova di consolidazione su terreno vergine.

34

A &
¢ E G b

Fig. 2. - Andamento sperimentale di sforzi e deformazioni deviato-
riche in una prova di taglio su terreno vergine.

scarico (ABC), si puo notare infatti che al termine
del ciclo rimangono nel campione deformazioni
permanenti (plastiche).

Il legame tra sforzi e deformazioni nella fase di
carico vergine € marcatamente differente da quello
relativo alla fase di scarico.

Se si sottopone il campione ad un ulteriore ciclo
di carico di ampiezza maggiore (CDE), si nota che
la relazione sperimentale tra sforzi e deformazioni
pud essere suddivisa in due parti: una prima parte
che va dall’inizio del secondo ciclo ad un punto in
cui viene raggiunto il livello di sforzo massimo
registrato nel primo ciclo, ed una seconda da
questo punto in avanti. Nella prima fase, a parte un
ciclo di isteresi di ampiezza spesso trascurabile, il
legame tra sforzi e deformazioni é pressoché
identico a quello relativo alla fase di scarico del
primo ciclo. In questa fase, quindi, il comporta-
mento del terreno € quasi reversibile, e puo essere
schematizzato con una legge costitutiva elastica,
anche se eventualmente non-lineare. Nella seconda
fase il terreno subisce nuovamente deformazioni
plastiche e il suo comportamento non & apprezza-
bilmente diverso da gello di un identico campione
che non avesse subito il ciclo di scarico - ricarico
(BCB).

Se si sottopone il campione ad un ultimo ciclo di
ricarico e scarico (EFG), aumentando ulteriormen-
te I’ampiezza del ciclo, si nota che il comportamen-
to del terreno € qualitativamente simile al secondo
ciclo. I cambiamento di fase avviene anche in
questo caso in corrispondenza del massimo livello
di sforzo raggiunto in precedenza che corrisponde
al massimo livello raggiunto nel secondo ciclo
(punto D).

Le osservazioni precedenti valgono sia per la
prova di consolidazione che per quella di taglio. La



differenza fondamentale esistente tra le due é che
nel primo caso il terreno diventa sempre piu rigido
al crescere dello stato tensionale, mentre nel secon-
do la rigidezza decresce fino a diventar nulla al
collasso.

Il modello che verra utilizzato in seguito & il piu
semplice modello capace di cogliere gli aspetti
essenziali del comportamento sopradescritto. Si
ammette in prima approssimazione che il legame tra
sforzi e deformazioni sia lineare, ma che il valore
della rigidezza dipenda dalla ‘direzione’ dell’incre-
mento di carico. Si abbia cioé un valore di rigidezza
Eur se il terreno si trova nella fase di scarico -
ricarico ed un valore di rigidezza E., se il terreno &
vergine. Per decidere se ci si trova in una o
nell’altra condizione bastera confrontare lo stato di
sforzo attuale con il massimo valore dello sforzo
mai sopportato dal campione.

Si consideri un elemento di terreno in condizioni
di deformazione piana in cui le direzioni principali
di sforzo siano fissate e siano quella verticale e
quella orizzontale. Lo stato tensionale sara allora
univocamente determinato dal valore delle tensioni
ov € ovs. Se avp € ofip Sono i valori massimi di tensione
mai sopportati, ’elemento di terreno sara caratte-
rizzato da una rigidezza E,; quando contempo-
raneamente

ov<aovp
(1)

Gl:i.(glilp
oppure anche quando una o ambedue le (1) sono
soddisfatte col segno di uguaglianza, ma I’incre-
mento di carico é tale da non far si che i valori di ov,
e ofip aumentino. Si avra rigidezza E., quando al-
meno una delle (1) é soddisfatta col segno di u-
guaglianza e il corrispondente incremento di carico
é positivo. Ad esempio in figura 3 i percorsi di ca-
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Fig. 3. - Piano delle tensioni, superficie di plasticita, linee di
rottura.

rico AB, CD ed EF sono tutti associati alla rigi-
dezza E.;, mentre GI é associata E.,. Per effetto
dell’incremento di sforzo subito nel percorso GI si
amplia la zona a comportamento reversibile poiché
avp diventa uguale a ovy. Si noti che poiché in que-
StO percorso gy non aumenta, il valore di oyj, rimane
fisso. Si ha quindi un incrudimento anisotropo
della superficie di plasticita.

In fig. 3, la regione dei possibili stati tensionali &
delimitata dalle rette OA e OP di equazione,
rispettivamente,

ofi = Kaov 2)
OH = Kpﬂ'\:’ (3)

dove K4 e K;, sono detti coefficienti di spinta attiva e
passiva. A rigore, nell'ipotesi che ov e oy siano
sforzi principali, cioé, nell’ipotesi che sia nullo
I’angolo d’attrito tra paratia e terreno, essi dovreb-
bero essere uguali ai valori teorici di Rankine. Nel
seguito tuttavia si assumeranno per K, valori che
tengono implicitamente conto dell’attrito paratia-
terreno e che sono molto maggiori di quello di
Rankine. Questa ipotesi si rende necessaria dal
momento che i valori osservati sperimentalmente
possono essere di un ordine di grandezza piu alti
del valore di Rankine. Si assumera inoltre che a
rottura il terreno abbia comportamento duttile,
associato quindi ad una rigidezza nulla. In altre
parole, si escludono fenomeni di rammollimento
(softening).

La fig. 4 mostra I’andamento qualitativo del
comportamento previsto dal modello in prove
ideali di consolidazione e taglio. Confrontando le
fig. 4b e 4c con gli andamenti sperimentali di fig. 1
e 2 rispettivamente, si nota un buon accordo
qualitativo. Il desiderio di semplicita che ha guida-
to la costruzione del modello viene pagato al prezzo
di una schematizzazione del comportamento del
terreno.

Si assuma ora di consolidare un elemento di
terreno in condizioni edometriche e quindi di
portare a rottura il campione mantenendo av
costante, nel primo caso facendo diminuire oy € nel
secondo facendolo aumentare. La fig. 5a illustra il
percorso tensionale mentre la fig. 5b fornisce la
variazione del coefficiente di spinta K. definito
come

Kt == = (4)

con le deformazioni orizzontali.

Nel primo caso la rigidezza del terreno é quella
elastica, Ey, fino al raggiungimento della rottura
in spinta attiva; nel secondo caso, poiché dof;p>0,
la rigidezza ¢ quella elastoplastica, E.p, fino a rot-
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tura in spinta passiva. L'andamento qualitativo &
quello tipico degli esperimenti su modelli di para-
tia, si vedano ad esempio i risultati sperimentali di
MartTEOTTI [1971].
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Fig. 4(a). - Percorso delle tensioni e conseguenti deformazioni
calcolate (b) nella fase di consolidazione e (c) in quella di taglio.
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Fig. 5(a). - Percorso delle tensioni e (b) conseguenti deformazioni
orizzontali in una prova ideale in cui la tensione verticale rimane
costante.

3.Modello matematico dell’insieme terreno-paratia

Per rendere il piu agevole possibile il calcolo
delle pressioni sulla paratia questa verra schematiz-
zata con gli usuali elementi finiti di trave a quattro
gradi di liberta ed il comportamento del materiale
che costituisce la struttura verra supposto elastico
lineare. La deformabilita del terreno verra invece
schematizzata con un letto discreto di molle, la cui
legge costituiva & basata sullo schema concettuale
illustrato nel paragrafo precedente.

La scelta dei parametri che caratterizzano la
paratia é semplice. La matrice di rigidezza dell’ele-
mento di paratia & governata unicamente dal
modulo di Young del materiale di cui é fatta la
paratia, E,, dalla lunghezza di ciascun elemento, e
dal momento d’inerzia (per unita di lunghezza), jp,
della sezione della paratia, che puo essere calcolato
semplicemente una volta assegnata la geometria.

Al contrario, la scelta dei parametri che caratte-
rizzano le molle ¢ molto delicata. Infatti, lo schema



a molle trasforma un problema inizialmente bidi-
mensionale in un problema essenzialmente mono-
dimensionale. Cid é possibile perché la collabora-
zione tra elementi di terreno vicini, interrotta
dall’inserimento di molle monodimensionali al
posto di elementi bidimensionali di terreno, ¢é in
qualche modo ripristinata dalla presenza della
paratia che distribuisce con continuitd, grazie alla
sua rigidezza, il cdrico sulle molle. E chiaro quindi
che la caratterizzazione meccanica di esse & necessa-
riamente funzione del problema studiato.

La scelta delle variabili da impiegare & quindi
difficile perché presuppone in qualche modo da
parte del progettista un’anticipazione sul compor-
tamento della particolare struttura che si vuole
analizzare, e ci0 & evidentemente legato all’espe-
rienze maturate in precedenza sul comportamento
di strutture simili. Non esistono percio facili ricette
che consentano una scelta oggettiva a priori dei
parametri costitutivi.

Ci0 é peraltro tipico dell’Ingegneria Geotecnica.
La scelta della coesione non drenata di un’argilla, o
del suo modulo elastico, o ancora del coefficiente
A di Skempton, dipendono dal tipo di problema al
contorno studiato e non sono quindi vere proprieta
meccaniche del materiale. Questa dipendenza del
problema dei parametri costitutivi & il prezzo che
bisogna pagare per avere introdotto ipotesi sempli-
ficative in modo troppo drastico. Infatti, in condi-
zioni non drenate la condizione di rottura é
comungque governata dal criterio di Mohr Coulomb
in termini di sforzi efficaci e non dal criterio di
Tresca come presupporrebbe 1'adozione di un
unico valore di C,. E cosi il fatto che il terreno
abbia un comportamento irreversibile influenza il
suo legame costitutivo anche quando il carico é
applicato monotonamente, cosicché la deformabi-
lita del terreno € diversa per differenti percorsi
tensionali.

Eppure nella pratica progettuale I'uso di termini
palesemente inesatti come coesione non drenata o
modulo elastico ¢ comune, proprio perché il
progettista sa che significato dare a queste parole e
quindi che valori numerici attribuire a queste
quantita.

Allo stesso modo si procedera con il parametro
«rigidezza della molla », che & da considerarsi come
un parametro fittizio che traduce in modo semplifi-
cativo I’influenza della deformabilita e della resi-
stenza del terreno sul comportamento della struttu-
ra analizzata.

Sia dunque K la «rigidezza della molla». Da una
semplice analisi dimensionale risulta che

Egt
L

K=a 5

dove E, ¢ la rigidezza del terreno, cioé¢ Eur 0 E.p 0
zero a seconda dei casi, t é I'interasse tra due molle,
cioé la «zona d’influenza» della singola molla, ed
L & una grandezza geometrica caratteristica del
problema in esame, mentre a é un coefficiente
adimensionale. La difficolta maggiore sta nella
scelta di L e di a.

L dovrebbe tener conto della ampiezza della
zona di terreno che é interessata dal movimento
della paratia. Sara quindi diversa per la zona a valle
e per quella a monte. Inoltre, poiché all’inizio dello
scavo la parte piu profonda della paratia ne
risentira presumibilmente poco, L € una quantita
che va aggiornata a mano a mano che si procede
con ’esecuzione dello scavo.

Sia allora D I’altezza, corrente, dello scavo ed H
la lunghezza totale della paratia. Si puo ritenere in
prima approssimazione che se D e piccolo, per
profondita maggiori di, diciamo, 2D, la paratia
rimanga indeformata. In prima approssimazione la
zona di terreno che viene interessata dal movimen-
to é legata alle zone di spinta attiva e passiva
(fig. 6). 1 wvalori di L a monte, Ly, ¢ a
valle, Lv, sono allora dati da

Lm = i H’ tan (45° - ®/2) (6)
3

Ly = 2, (H’ —D) tan (45° + ®/2) (6)
3

dove H’ & I’altezza ‘efficace’ della paratia alla quo-
ta di scavo D che é pari a

H’ =min (2D, H) (8)

A rigore, per un assegnato valore di D, il valore
di L a monte e valle non dovrebbe essere costante,
ma variare con la profondita. L’ampiezza della
zona interessata dal movimento é infatti maggiore
vicino al piano campagna che non vicino al centro
di istantanea rotazione. Tuttavia, per semplicita, si
é scelto un valore ‘medio’ di L uguale per tutte le
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Fig. 6. - Definizione delle lunghezze caratteristiche La ed Lv.
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molle. Del resto, data ’arbitrarietad della scelta di
L, non sembra giustificato un livello di sosfistica-
zione maggiore.

Il valore di E; dipende dallo stato tensionale e
dall’incremento di sforzo. Si puo assumere

)* &)

P
Euf o= Rur(

dove p & la tensione media, p. & la pressione
atmosferica, Ryr ed n sono coefficienti speri-
mentali. Analogamente

Eep = Rep (p/pa)” (10)

In prima approssimazione n pud essere posto
uguale a zero, cosicché Eyur ed E.p, non dipendono
dallo stato di sforzo. Se inoltre si assume E,; =
E.p si ricade nel tradizionale modello a molle
elastiche-perfettamente plastiche. In genere pero il
rapporto tra E,, ed E.p, € compreso tra 1.5 e 10.

Inoltre, il valore di a dipende dal tipo di
problema. [ risultati che verranno presentati nel
seguito sono mirati alla determinazione di questo
parametro.

Per definire completamente la legge costitutiva
delle molle é infine necessario specificare 1 valori di
Ka e K. Per K4, in genere, si puo assumere ’'usuale
valore di spinta attiva di Rankine. Per K, invece ¢
necessario tener debito conto dell’attrito tra terre-
no e paratia. A questo scopo il coefficiente di
spinta passiva puo essere calcolato sulla base della
teoria di CaQuoTt e KERISEL [1948].

4. Modellazione dello scavo

Si consideri inizialmente una paratia a mensola
in un terreno vergine. Lo stato tensionale iniziale
nel terreno sara dato da

ofi = Koav (11)

con K,, coefficiente di spinta a riposo, esprimi-
bile con la nota formula di Jaky semplificata

Ko = 1 —sin®’ (12)

Si assume che la paratia venga posta in opera
senza indurre alterazioni nello stato tensionale del
terreno, per lo meno per cid che concerne le
tensioni normali. Le molle si troveranno quindi

nella situazione iniziale, indeformate, con uno
stato di precompressione S; pari a

Si = Koyzit (13)

dove z; & la profondita della molla iesima rispetto al
piano campagna.
Si assuma di procedere alla prima fase di scavo.
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All’inizio la paratia é supposta bloccata. Si ha
quindi soltanto una variazione dello stato tensiona-
le a valle della paratia conseguente alla diminuzio-
ne del carico geostatico. Poiché la paratia é
bloccata in questa fase sembra lecito assumere che
la tensione orizzontale rimanga costante. In realta
il valore di af; in queste condizioni varia secondo la

legge
aii = KNG (OCR)™ ov (14)

dove KNS, & il valore iniziale (normal consolidato)
del coefficiente di spinta a riposo, OCR e il
rapporto di sovra-consolidazione ed m & un coeffi-
ciente sperimentale. Assumere che oy sia costante
equivale ad assumere m=1. Valori sperimentali
suggerirebbero invece m=.5. Per semplicita si
assumera nel seguito m=1, ma non vi é alcuna
difficolta concettuale nell’assumere valori diversi.
La (14) é valida fin tanto che non viene violata la
(3) (in cui si tenga conto di un opportuno valore di
Kp). Cio avverra solo per bassi valori ov, cioé vicino
al fondo scavo. A questo punto la situazione
tensionale sara allora quella illustrata in fig. 7.

e

Fig. 7. - Stato tensionale a monte e valle della paratia dopo la pri-
ma fase di scavo a paratia idealmente fissa.

Si lasci ora libera la paratia di subire spostamen-
ti. Poiché le pressioni illustrate in fig. 7 non sono
autoequilibrate, la paratia si muovera in una nuova
configurazione in cui lo stato tensionale delle molle
€ autoequilibrato. In genere cid richiede qualche
iterazione di equilibrio.

Si puo ora procedere ad una nuova fase di scavo
a paratia bloccata, calcolare il nuovo stato tensio-
nale, aggiornare la rigidezza e quindi lasciare libera
la paratia finché una nuova condizione di equili-
brio & ritrovata. Si pud cosi procedere per un
numero n di volte finché non si ha pii convergenza.
Negli esempi svolti gli spostamenti divengono
molto grandi prima di raggiungere la quota a cui la



convergenza non ¢é raggiunta. Il termine condizione
limite verra attribuito alla situazione di grandi
spostamenti e non a quella di mancata convergen-
za, perché ¢ la prima ad avere rilevanza fisica.

Con una procedura di questo genere é facile
modellare I'inserimento di tiranti. Basta infatti
introdurre un'ulteriore molla, che ha la rigidezza
del tirante, alla quota corrispondente dopo che la
fase di scavo fino a quella quota é stata ultimata.
Alla molla viene data una certa pretensione, pari
alla pretensione del tirante. Cio¢ implica inizialmen-
te uno spostamento verso monte della paratia.
Procedendo con lo scavo il tirante si comportera
come una qualsiasi molla di terreno, ma con
diversa rigidezza. Inoltre sembra logico assumere
che il comportamento di questa particolare molla sia
elastico lineare.

In modo analogo si possono inserire altri ordini
di tiranti. Si noti che al variare dello scavo e con
'inserimento di altri tiranti la trazione nel tirante
cambia. Un vantaggio di questo metodo & quindi
anche quello di poter seguire la storia dello stato
tensionale nel tirante. Non & invece possibile
modellare I’influenza della pretensione di altri
tiranti che siano allo stesso livello dei tiranti gia
pretesi.

Se il terreno possiede anche coesione basta
modificare la condizione di rottura tenendone
conto. L'azione dell’acqua in condizioni statiche é
facilmente modellabile come un carico noto impo-
sto a priori attraverso un’opportuna pretensione
delle molle di terreno. Nello stesso modo si pud
tener conto dell’effetto di un’eventuale sovraccari-
co distribuito.

Se il terreno é sovraconsolidato & possibile tener
conto dello stato tensionale diverso dalla (12) o
direttamente, assegnando a priori lo stato tensiona-
le, oppure, se la sovraconsolidazione é soltanto di
tipo meccanico, simulando il processo geologico,
cio¢ caricando fino ad un assegnato avp, e poi
scaricando per riportarsi alle condizioni attuali.

Infine, situazioni di carico localizzato o condi-
zioni idrodinamiche possono essere simulate con
opportuni artifici.

In questo modo € possibile ottenere sia lo stato
tensionale nella paratia, sia [’andamento degli
spostamenti orizzontali corrispondenti. Per cido che
concerne gli spostamenti verticali & invece necessa-
ria qualche ulteriore considerazione.

Uno dei difetti essenziali dei modelli a molle
discrete & proprio I’incapacita, dovuta all’intrinse-
ca natura monodimensionale dello schema assunto,
di predire gli assestamenti verticali. Spesso proprio
questo € il problema di maggiore rilevanza ed &
chiaro che un metodo incapace di fornire una

simile risposta ha limitata applicabilita. D’altronde
i metodi disponibili capaci di fornire anche gli
assestamenti verticali sono il metodo degli elementi
finiti, e il metodo degli elementi di contorno che
hanno serie limitazioni di costo soprattutto se si
vuole impiegare una legge costituiva del terreno piu
vicina alla realta di quanto non sia la legge di
Hooke.

Per cercare di superare quest’impasse si procede-
ra con un metodo approssimato, dovuto a BRANSBY
€ MILLIGAN [1975] e capace di fornire una stima per
lo meno dell’ordine di grandezza degli assestamenti
verticali. Sulla base degli studi sperimentali condot-
ti a Cambridge da James [1965] e BRANSBY [1968],
fu possibile concludere che le linee di rottura di un
terreno granulare sono dirette parallelamente alle
direzioni secondo cui € nulla una componente
normale del tensore delle deformazioni (linee ad
estensione nulla).

Bransby e Milligan mostrano, in base ad un
confronto tra dati sperimentali e predizioni teori-
che, che lungo queste linee il vettore spostamento é
costante ed ¢ inclinato di un angolo pari all’angolo
di dilatazione v con la direzione delle linee ad
estensione nulla. Poiché queste ultime sono inclina-
te rispetto all’orizzontale in zona attiva di un
angolo B pari a

B = 45° + v/2 (15)

I’inclinazione del vettore spostamento con |’oriz-
zontale risulta essere

§ = 45° —v/2 (16)

Ne segue che se sono noti gli spostamenti lungo
la paratia sy ed & noto I'angolo di dilatanza si
possono ricavare gli spostamenti verticali sy posti
sulla retta inclinata di 3 che passa per il punto in cui
¢ noto sy. In particolare il massimo spostamento
verticale syn sara

SymM = Symtan (45° —v/2) (17)

essendo sym il massimo spostamento oriz-
zontale.

L’uso della (17) richiede la conoscenza della
dilatanza v, che puo essere determinata sperimen-
talmente, ad esempio in prove di taglio piano,
oppure pud essere ricavata sulla base di relazioni
empiriche con la densita relativa.

La conoscenza di v e della deformata della
paratia determina univocamente l’assestamento
della superficie libera del terreno.

5. Confronti con risultati sperimentali su modello

Per verificare la validitad del metodo di calcolo
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proposto si sono considerati vari esempi per cui
sono disponibili risultati sperimentali ben docu-
mentati.

Si considerino in primo luogo i risultati ottenuti
su paratia modello da Dorci, Mor E Nova [1986].
Dall’analisi dei risultati sperimentali ottenuti da
JamioLkowskl er al. [1985] sulla sabbia del Ticino
si sono scelti i seguenti valori dei parametri
costitutivi del terreno: R, = 1300 KPa, K, = .63
per sabbia sciolta (Dr = 12%) mentre R, =
7900KPa e K, = .41 per sabbia densa (Dr= 77%).
In ambedue i casi a=1, n=.5, Ry/Rep=1.6. 1
valori di R, sono stati ottenuti a ritroso sulla base
dei confronti numerico sperimentali che verranno
presentati. Essi si correlano molto bene ai valori di
deformabilita osservati sperimentalmente. Infatti il
valore di Rep che fornisce il modulo elastico ap-
parente Eso=750 KPa, che & il valore medio del
modulo elastico iniziale da attendersi, [DoLct Mor
e Nova, 1986], con il livello tensionale proprio
della prova per la sabbia sciolta in questione, & pari
a 5360 KPa. Il valore del modulo di deformazione
da impiegare in questo caso non & perd Eso, che
fornisce un’adeguata stima della deformabilita a
partire da condizioni tensionali isotrope, ma un
valore assai minore, perché lo stato tensionale é
associato ad uno sforzo deviatorico che é, in
condizioni di riposo, pari a circa la meta del valore
di rottura. Poiché il comportamento della sabbia &
non lineare, la sua deformabilita a questo livello &
molto maggiore che all’inizio di una prova triassia-
le drenata. Se il comportamento della sabbia fosse
di tipo iperbolico, si pud facilmente mostrare che il
valore secante del modulo di deformazione tra due
livelli tensionali pari al 50% e al 75% del valore di
rottura, Esc, € esattamente un ottavo del valore
iniziale della rigidezza e un quarto del valore
secante Esg. Poiché, dato il problema in esame, Esc
caratterizza bene la deformabilita vergine della
sabbia, il valore di R, da impiegare nel modello & il
25% del valore Esg, cioé 1340KPa che é pressoché
uguale a quello calcolato a ritroso.

Analogamente per la sabbia densa, il valore di
R.p corrispondente al valore di Esc ¢ 8170KPa
che & ancora molto vicino al valore calcolato a ri-
troso di 7900KPa. Infine i valori di Ka e K, sono
stati assunti pari a .185 e 24, rispettivamente, per
sabbia sciolta e pari a .136 e 54 per sabbia densa.
Come gia messo in luce da Dolci, Mor e Nova que-
sti inusuali valori dei coefficienti di spinta sono
dovuti ai valori inusualmente alti di ® connessi con
il basso livello di sforzo medio della prova.

La fig. 8 mostra il confronto tra analisi numerica
e dato sperimentale relativo all’andamento dello
spostamento massimo orizzontale in funzione della
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Fig. 9. - Variazione del cedimento verticale massimo in funzione
del massimo spostamento orizzontale. Confronto tra dati speri-
mentali e risultati numerici.

profondita di scavo. Si puo notare I’ottimo accor-
do ottenuto. La fig. 9 riporta i risultati sperimenta-
i relativi agli spostamenti orizzontali e verticali
della testa della paratia. Utilizzando la (17) con
v=0° per sabbia sciolta e v=15° per sabbia densa i
risultati sperimentali sono ben interpretati. Fa
eccezione il punto relativo a grandi deformazioni
nel caso di sabbia densa. La (17) pud quindi essere
usata con confidenza per moderati livelli di scavo,
che sono peraltro quelli per cui ha interesse
valutare gli assestamenti. Le fig. 10 (a-d) invece
mostrano il confronto tra dati sperimentali e
risultati numerici per cio che riguarda ’andamento
delle pressioni sulla paratia per i diversi livelli di
scavo. Si nota un sostanziale accordo tra teoria ed
esperimento anche se in questo caso, anche a causa
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Fig. 10. - Andamento sperimentale e calcolato delle pressioni sulla

paratia per diversi livelli di scavo e diverse densita relative: sabbia

sciolta a) D=16 cm b) D=22 cm; sabbia densa: ¢) D=16 cm
d) D=24 cm.

delle incertezze sperimentali, il modello fornisce
una risposta meno precisa.

La fig. 11 mostra infine un’analisi numerica
dell’influenza della rigidezza della paratia. Il valore
dello spostamento orizzontale massimo, normaliz-
zato rispetto alla lunghezza della paratia, é riporta-
to in funzione della rigidezza. Il termine p, definito
come

H4

Epip
¢ stato introdotto da Rowe [1952]. Poiché sfortu-
natamente p non ¢é adimensionale il suo valore
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Fig. 11. - Variazione dello spostamento orizzontale massimo in

funzione della rigidezza della paratia per diversi livelli di scavo.

numerico dipende dalle unita di misura scelte. In
questo caso, nella scia di Bransby e Milligan, E,j, &
espresso in Nmm?/mm ed H ¢ in m. Il valore di log
g, che nella nota originale di Rowe era espresso in
unitd imperiali britanniche, & all’incirca pari al
valore usato qui aumentato di 3 unita. Nella scala
inferiore € anche riportato un parametro analogo,
ma pil razionale perché adimensionale, introdotto
da Browzin [1981].
4
r= 1 (19)
Epjp
Un altro parametro adimensionale basato sulla
teoria della trave su suolo elastico potrebbe essere

definito come
EH’®

Epjp
che avrebbe il vantaggio di tener conto della rigi-
dezza relativa tra terreno e paratia. L’andamento
delle curve riportate in fig. 11 concorda sia qualita-
tivamente che quantitativamente con i dati speri-
mentali ottenuti sia da Rowe [1951] che da
BrANSBY e MILLIGAN [1975].

Si consideri ora I’indagine condotta da James e
Bransby (1970) sul comportamento in spinta passi-
va di un terreno granulare sollecitato da una parete
rigida che ruota attorno alla sua base. La parete,
alta circa 30 cm e larga 19, é strumentata con celle
di pressione simili a quelle descritte da ARTHUR e
Roscoe [1961]. Ls sabbia, grossolana, a granelli

b= (20)
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rotondeggianti, é del tipo Leighton Buzzard, con
densita specifica dei grani pari a 2.66 e con porosita
massima e minima pari a .441 e .329, rispettiva-
mente.

[ confronti sono stati effettuati con i risultati spe-
rimentali di due prove, la prima con sabbia sciolta
(porosita n = .435, densita relativa Dr =7%, densita
specifica secca ya = 1.49Mg/m’ e la seconda con sab-
bia densa (n=.336, Dr=95%, ya=1.76Mg/m?). In
mancanza di ulteriori informazioni sperimentali che
consentano di caratterizzare compiutamente il ter-
reno, i parametri mancanti verranno scelti sulla base
dei risultati sperimentali della prova stessa. Posto
a=1, n=.5 ed ancora Ryr/ Rep=1.6, si avra
Ko =.5, Rep =2300KPa, K, = 30 per la sabbia sciolta,
mentre K, = .41, Rep = 23500 KPa, K, = 48 per la sab-
bia densa. Si pud notare che i valori utilizzati hanno
lo stesso ordine di grandezza di quelli usati nel caso
precedente.

In fig 12 viene riportato un confronto tra risul-
tati sperimentali e risultati del calcolo per cio che
concerne la relazione tra momento applicato nor-
malizzato e rotazione, ¢, della parete per la sabbia
sciolta. In fig. 13 sono riportate le pressioni (misu-
rate e calcolate) quando la rotazione ¢ paria 7° e a
13°. Si puo notare che il modello coglie bene
I’andamento delle pressioni che & assai lontano da
quello teorico di Rankine.

In fig. 14 ¢ illustrato il confronto tra dati
sperimentali e risultati numerici del legame mo-
mento-rotazione per la sabbia densa. Le pressioni
relative a rotazioni di 1° e 3° sono riportate in
fig. 15. Anche in questo caso |'accordo generale
con i dati osservati ¢ buono. Il limite di spinta
passiva é raggiunto solo nella parte superiore della
parete. Per ¢=3° la zona che ha raggiunto la

SCIOLTA

m:M/EHa

SABBIA

Fig. 12. - Variazione del momento applicato alla paratia
m=M/vH’ con la rotazione. Confronto tra dati sperimentali e
risultati numerici per sabbia sciolta.
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Fig. 14. - Variazione del momento applicato con la rotazione,
sabbia densa.

spinta passiva & pari all’incirca alla meta della
paratia.

E interessante notare che si fosse estesa 1’analisi a
rotazioni ancora maggiori I’andamento delle pres-
sioni calcolato non sarebbe stato molto dissimile da
quello di fig. 15b con la sola differenza che la zona
al limite passivo sarebbe stata piu estesa. Al
contrario, i risultati sperimentali mostrano che, per
rotazioni dell’ordine di 7°, la spinta nella zona
vicino alla superficie libera € molto minore di



0 20 w0 S0GkPal 8

30

leml ¢ emi o«

Fig. 15. - Andamento delle pressioni sperimentale e numerico,
sabbia densa a) ¢=1°, b) 4=13°.

quella osservata per ¢ =3° mentre si ha un noteole
incremento di pressione nella zona bassa della
paratia. Per #=7° si ha infatti un picco di
pressione pari a 350KPa a circa 19 cm di profondi-
ta contro un massimo di 125 KPa a circa 13.2 cm di
profondita per #=3°. A questa notevole diversita
di distribuzione delle pressioni corrisponde peraltro
un incremento di spinta globale del 50% e un
incremento del momento rispetto al piede pari solo
al 6%. Si ha quindi un notevole abbassamento del
centro di spinta.

La spiegazione di questo fenomeno va ricercata
nella «fragilita» di comportamento della sabbia
densa. Il termine « fragilita» viene qui usato non
nel senso corrente, ma in quello meccanico che &
equivalente a incapacita di sostenere un certo
livello di sforzo all’aumentare della deformazione.

Superato un certo livello deformativo, infatti, la
sabbia densa non é piu in grado di sostenere le
elevatissime tensioni orizzontali (rispetto a quelle
verticali) di fig. 15b. 1l livello tensionale decresce e
il momento applicato puo essere equilibrato solo a
prezzo di far aumentare lo stato tensionale della
parte inferiore della paratia. A mano a mano che la
deformazione procede, le tensioni orizzontali de-
crescono progressivamente nella parte alta della
paratia mentre crescono in quella bassa, che, a
causa del maggiore livello di sollecitazione verticale
& in grado di sostenere pressioni elevate. Questo
livello tensionale ricade rapidamente a zero nella
zona bassa della paratia a causa dei limitati
spostamenti cui é chiamato il terreno vicino al
centro di istantanea rotazione.

Il modello numerico non pud cogliere questo

aspetto perché, per semplicita, si € assunta una

illimitata duttilita del terreno, cioé si é ipotizzato
che il terreno sia in grado di incassare deformazioni
senza percid0 dover diminuire il proprio livello
tensionale. Una modifica del codice per tener conto
della reale fragilita del terreno € concettualmente
semplice, dal momento che é sufficiente abbattere
il valore di K, una volta che una molla abbia
raggiunto una deformazione prefissata, ma il suo
interesse pratico sembra modesto. Infatti questo
fenomeno si verifica in corrispondenza di deforma-
zioni non tollerabili, in genere, dalle opere reali.

Il metodo di calcolo descritto nei precedenti
paragrafi é utile in modo particolare quando la
paratia é tirantata, soprattutto se vi sono piu ordini
di tiranti. Infatti quando ciascun tirante viene teso,
lo spostamento della paratia cambia direzione,
cosicché 1 moduli che caratterizzano la deformabili-
ta del terreno sono quelli di scarico-ricarico. La
struttura del modello ¢é tale da tener naturalmente
conto di cio. Tutta la procedura di scavo puo essere
modellata passo-passo ed ¢ possibile seguire la
variazione di tensione nei tiranti e delle azioni
interne nella paratia al procedere di questo. Poiché
’analisi richiede di solito pochi minuti é possibile
modificare nel modo piu opportuno il progetto
variando le dimensioni della paratia o la posizione
dei tiranti o la loro pretensione fino a giungere ad
un disegno ottimale della struttura di sostegno.

A titolo di controllo sulla validita dei risultati
ottenibili con questo modello, sono state condotte
una serie di analisi su paratie con uno o tre ordini di
tiranti. Nel primo caso il tirante & stato posto ad
una profondita pari ad un sesto della paratia,
mentre nel secondo sono stati aggiunti al primo due
tiranti posti rispettivamente a meta della paratia e
ad un sesto dal fondo della stessa.

La fig. 16 illustra I’effetto della pretensione del
tirante per una paratia caratterizzata da log
p=—4.5 in sabbia mediamente densa. La linea
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Fig. 16. - Paratia con un ordine di tiranti. Effetto della pretensione

sul tiro (a) e sullo spostamento della testa del tirante (b) al varare

della profondita dello scavo. La linea continua si riferisce al caso
con pretensione.
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tratteggiata indica la variazione del tiro al procede-
re dello scavo quando il tirante € posto in opera
senza pretensione. La linea continua invece forni-
sce la variazione del tiro quando il tirante sia stato
preteso ad una tensione pari a To, che ¢ la tensione
che risulta dall’analisi precedente quanto il rappor-
to tra profodita di scavo e lunghezza della paratia,
«, € pari a .7. Si puo notare che in questo secondo
caso il tiro rimane pressocché costante nella fase
iniziale e prende poi a crescere rapidamente quando
« &€ maggiore di .6. Il tiro risulta sempre superiore a
quello che si avrebbe in assenza di pretensione, a
parita di profondita di scavo. La fig. 16b illustra
invece la variazione dello spostamento della testa
del tirante. Si puo notare il brusco incremento dello
spostamento nella fase iniziale dello scavo in
corrispondenza dell’affioramento del punto corri-
spondente alla posizione del tirante. La pretensione
provoca uno spostamento all’indietro della paratia,
quindi al procedere dello scavo le due curve
denunciano un andamento simile, caratterizzato da
una rigidezza molto superiore della precedente a
causa della presenza del tirante.

Infine, la fig. 17 mostra I’andamento delle pres-
sioni sulla paratia e dei momenti flettenti per a=.7
nel solo caso di pretensione (linea continua). Per
a=.7, i momenti flettenti nel caso senza pretensio-
ne hanno pressoché lo stesso andamento, con un
modesto incremento dei valori massimi positivo,
Mwm, e negativo, Mpy. Se si confrontano
questi risultati con quelli ottenuti sperimentalmente
da Rowe e BrigGs [1961] e da HANNA e KURDI
[1974] si pud notare un confortante accordo
qualitativo. In particolare & ben evidente il bulbo di
pressione in prossimita del tirante.

Le fig. 17, 18 mostrano anche I'effetto della
rigidezza della paratia sulla distribuzione di pres-
sioni e momenti flettenti e sul tiro per a=.7. Il
momento massimo My aumenta all’incirca
in ragione della radice quinta del rapporto tra le
rigidezze in accordo con quanto ottenuto da RowEe
[1955]. Il momento minimo Mp, invece, diminui-
sce considerevolmente all’aumentare della rigidez-
za della paratia, mentre il tiro varia poco. La
paratia piu flessibile ¢ associata ad un minor
impegno flessionale che ¢ oltrettutto pressocché
identico per le fibre poste all’intradosso e all’estra-
dosso. Cio é tuttavia pagato con maggiori sposta-
menti, che nel caso in esame, rimangono pero
piccoli anche per la paratia piu flessibile.

Per confronto, sono riportati anche gli anda-
menti delle pressioni e dei momenti flettenti secon-
do il metodo di Blum. Si puo notare che i risultati
ottenuti con il metodo proposto differiscono note-
volmente da questi ultimi anche se, come c’era da
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Fig. 17. - Andamento di pressioni (a) e momenti (b) al variare della
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Fig. 18. - Variazione del momento massimo My e minimo
M., del tiro T con la rigidezza per a=.7.

attendersi, al crescere della rigidezza della paratia
essi sembrano convergere.

Viene quindi pienamente confermata l’osserva-
zione empirica di Rowe [1952] sulla riduzione dei
momenti per paratie flessibili.



La fig. 19 mostra I’andamento delle pressioni e
dei momenti per la paratia piu flessibile con tre
ordini di tiranti ad una profonditd di scavo di
a=.9. Anche in questo caso si possono trovare i
bulbi di pressione in corrispondenza dei tiranti, in
accordo con le risultanze sperimentali. Si noti che il
tiro € pressoché lo stesso nel tirante superiore ed in
quello inferiore ma é di circa il 50% piu grande in
quello intermedio.-Se 1 tiranti non fossero stati
opportunamente pretesi il tiro sarebbe stato decisa-
mente diverso nei tre tiranti.

Infine & interessante notare che una corretta
simulazione numerica delle procedure di scavo e
tesatura € importante. Si considerino infatti due
casi: nel primo si ammetta di far avvenire lo scavo e
di procedere alla tesatura del tirante contempora-
neamente. Nel secondo, le due fasi sono mantenute
separate e la seconda inizia solo dopo che I’equili-
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Fig. 19. - Paratia con tre ordini di tiranti. Andamento delle
pressioni (a) e dei momenti flettenti (b) per a=.9.

brio é stato raggiunto. La differenza & notevole.
Infatti nel secondo caso, per a=.9, il momento
flettente massimo é circa il doppio del corrispon-
dente momento nel primo caso, mentre il momento
minimo aumenta, in valore assoluto, di circa il
60%. E inoltre sostanzialmente diverso I’andamen-
to degli assestamenti della paratia.

6. Conclusioni

In questo articolo é stato presentato un modello
numerico a molle per lo studio tensio-deformativo
delle paratie. La novita, rispetto ai modelli prece-
denti, consiste unicamente nella legge costitutiva
delle molle che, in accordo con i dati sperimentali,
e stata assunta essere elasto plastico incrudente.

La complessita matematica € stata comunque
ridotta al minimo. Tutti i parametri che caratteriz-
zano il comportamento del terreno sono parte del
bagaglio tradizionale dell’ingegnere geotecnico. E
infatti necessario conoscere i coefficienti di spinta
attiva K, ariposo K, e passiva K. Per quest’ultimo
parametro si sono usati valori inusualmente alti a
causa dell’alto valore dell’angolo d’attrito associa-
to a bassi stati tensionali come quelli esaminati in
questa nota. Inoltre le molle sono caratterizzate da
una rigidezza che é direttamente proporzionale al
modulo elastico del terreno. Quest’ultimo & funzio-
ne esponenziale della pressione media, ma puo
essere reso costante ponendo I’esponente m=1. Il
modulo di deformazione & diverso in condizioni di
carico vergine o di scarico-ricarico. Il valore
vergine & associato alla deformabilita a partire da
condizioni Ko. Per lo meno nei casi esaminati, il
parametro empirico a puo essere posto uguale ad
uno, avendo assunto che il valore del modulo di
deformazione vergine sia un quarto del valore
secante Esq. I parametri costitutivi possono quindi
essere determinati in modo non dissimile da quello
usuale.

I risultati ottenuti e illustrati in questa nota
mostrano chiaramente che, per lo meno nei casi
esaminati, il modello ¢ in grado di riprodurre una
buona approssimazione molti degli aspetti del
comportamento delle paratie, cioeé pressioni, defor-
mazioni, momenti flettenti, tensione nei tiranti,
profondita limite dello scavo, con lo stesso insieme
di parametri. I cedimenti verticali possono essere
previsti qualitativamente se ¢ nota la dilatanza a
collasso del terreno.

Un aspetto non marginale consiste nel basso
costo del metodo: con un calcolatore HP 9000 il
tempo di elaborazione di una prova con 8 fasi tra
scavo, tesatura di un ordine di tiranti, ulteriore
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scavo, eccetera, richiede non pit di 3 minuti di
elaborazione. Cid consente un’ottimizzazione del
progetto perché molte analisi possono essere con-
dotte in un breve lasso di tempo. Con un program-
ma elastoplastico agli elementi finiti, I'analisi della
paratia con piu ordini di tiranti richiede alcune ore
di elaborazione e pud eventualmente essere effet-
tuata non piu di una o due volte, in casi reali.
Anche la preparazione dei dati & grandemente
semplificata visto il basso numero di elementi e di
connessioni esistenti.

Uno dei limiti del metodo proposto consiste
nell’impossibilita di tener conto delle azioni tangen-
ziali sulla parete della paratia dovute all’attrito tra
di esse e il terreno. A cio si & posto parziale rimedio
tenendo contro dell’attrito paratia-terreno nella
valutazione di K.

Per cid che concerne i tiranti, non si € tenuto
conto in questa nota del rilassamento dell’acciaio
che produce una riduzione della tensione nel
tempo. A questo si pud porre rimedio inserendo
uno smorzatore viscoso in serie alla molla che
rappresenta il tirante. Tuttavia si & preferito trala-
sciare questo fenomeno per non aggiungere un
ulteriore parametro all’analisi condotta. E peraltro
opinione degli autori che il rilassamento giochi un
ruolo importante nelle paratie in vera grandezza e
che quindi lo studio di un caso pratico richieda
I’inserimento dello smorzatore nel modello.

Il limite maggiore dello studio presentato sta
tuttavia nel livello tensionale proprio delle prove
sperimentali considerate. I risultati dell’analisi non
possono essere trasferiti tout court alla pratica
progettuale perché manca una verifica dell’attendi-
bilita dei risultati quando il livello tensionale &
quello tipico delle opere geotecniche. In particolare
poiché I'angolo d’attrito € certamente minore ai
livelli tensionali usuali & probabile che anche il
valore di K, da impiegare sia minore, e di molto,
visto l’effetto esponenziale dell’attrito su questo
coefficiente.

Studi su opere in vera grandezza e su modelli in
centrifuga in programma a breve scadenza dovreb-
bero consentire di chiarire questo importante aspet-
to.
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SUMMARY

A method for analysis and design of flexible sheetpiles

The method presented in this paper is a « variation on the theme»
of the usual method of elastic springs. The novelty lies in the
constitutive law of the springs which is assumed to be elastic-plastic
strain hardening.

Essentially the spring is considered to behave elastically for all
states of stress and for all stress rates but for those that imply an
increase either of the maximum past vertical stress or of the
maximum past horizontal stress. In those latter cases the stiffness
of the spring is lower. .

The ratio between vertical and horizontal stresses in the soil is
bounded by the Coulomb failure condition. Accordingly, the force
in the spring can not be larger or smaller of an upper and a lower
bound, respectively, which are linearly dependent on the vertical
stress. When the force in the spring is at one of those bounds, the
spring stiffness in assumed to be nil.

The spring stiffness is proportional to the length of the influence
zone of the spring and depends on a further geometric parameter
which is linked to the width of the zone of soil which is involved in
the sheetpile movement. This parameter has been related to the
friction angle of the soil and is made to vary with the height of the
excavation.

The excavation is modelled in two steps. In the first one, the
sheetpile is assumed to be fixed, while excavation proceeds and the



state of stress is updated accordingly. Depending on the state of
stress and the presumed stress increment, each spring is given a
definite stiffness. In the second step, the sheet-pile is let free to
move under the unbalanced spring forces until a new equilibrium
position is achieved. The state of stress in then checked. If any of
the springs is in a state which is not compatible with the assumed
stiffness, the sub-step is erased, the spring suffness is modified and
a new sub-step is performed. Several iterations, but in general not
many, are necessary before convergence is achieved.

Then, the excavation may further proceed in the same way.
Anchors may be inserted at any given level as prestressed elastic
springs.

Honzontal movements, shears and bending moments in the
sheet-pile are easily calculated. Vertical settlements may be also
calculated by noting that between horizontal and vertical move-
ments there is a linear relation, at least far enough from failure of
the sheetpile.

Several comparisons are then performed. First a cantilever
sheet-pile model is considered. The experimental data obtained on
dense and loose Ticino sand are compared to calculated results,
with some success. It is worthmentioning that the constitutive

parameters for the numerical model have been derived from triaxial
tests on the same sand and no correction has been necessary to fit
the observed data.

Next, the comparison between experimental and calculated
results has been perfomerd for a rigid wall rotating about its toe
against a mass of Leighton Buzzard sand either in dense or loose
conditions. Also in this case the agreement appears to be
satisfactory. In particular, it can be noted that the pressure
distribution is well matched by the numerical model whilst the
traditional Rankine distribution is very far from that.

Finally two ideal sheet-piles with one and three anchor levels are
studied. The influence of anchor pretension and of the history of
excavation are shown. Although no specific comparison to
experimental data is performed, the calculated results seem again (o
be qualitatively close to experimental data available in the
literature.

It is finally worthmentioning that the time necessary for a
complete anlysis of any of the examples shown is of the order of the
minute on a computer HP9000. Several design solutions can be
then examined and compared and optimum design may be achieved
at a reasonable cost.



