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CONSIDERAZIONI GENERALI: comportamento meccanico 
dei terreni sotto azioni statiche e dinamiche; determinazione 
sperimentale delle proprietà meccaniche; principi di 
progettazione e metodologie di analisi. 

ANALISI GEOTECNICA DEL SITO: pericolosità ed effetti del 
sito; risposta sismica locale; liquefazione; stabilità di pendii e dei 
fronti di scavo. 

OPERE GEOTECNICHE: tipologie di fondazione; fondazioni 
superficiali; fondazioni su pali; regole generali di progettazione: 
azioni correlate alla fondazione; verifiche e criteri di 
dimensionamento; interazione terreno - struttura.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

“L’Ingegneria Geotecnica è semplicemente quella branca della 
Ingegneria Civile che si occupa del progetto di strutture costruite nel 
terreno o nella roccia che utilizzano i terreni e le rocce come materiali 
da costruzione …………………. 

Mentre nella maggior parte dei rami dell’Ingegneria Civile è possibile 
scegliere i materiali con cui si andrà a progettare e prescriverne le 
caratteristiche meccaniche, l’Ingegnere Geotecnico è costretto ad 
utilizzare i materiali che rinviene in sito e ha solo possibilità relativa-
mente limitate di migliorarne le caratteristiche meccaniche……………. 

Dal momento poi che i terreni e le rocce naturali sono il prodotto di 
processi geologici di larga scala, la conoscenza della Geologia è un 
aspetto importante nella preparazione dell’Ingegnere Geotecnico.”       

John Atkinson
Geotecnica
Meccanica delle Terre e delle Fondazioni

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

XXIII CONVEGNO NAZIONALE DI GEOTECNICA
Previsione e controllo del comportamento delle opere

Abano Terme (Padova)  16 - 18 Maggio 2007

Nell’ambito del Convegno è stato previsto un Workshop per 
illustrare e discutere il tema delle regole progettuali definite

dalle Norme Tecniche per le Costruzioni, nella versione predisposta 
a seguito delle significative modifiche conseguenti alla

fase di monitoraggio. 

QUADRO NORMATIVO

D.M. Gennaio 16.01.1996
OPCM n.3474 e s.m.i.
EUROCODICI senza Allegati
Testo Unico 14.09.2005

Non equivalenti per livello si sicurezza assunto

Esigenza di garantire il carattere prestazionale del testo, con   
le indicazioni e le precisazioni necessarie per raggiungere tale
obiettivo.

Necessità di un riferimento costante agli EUROCODICI.

Inserimento organico delle norme sismiche. 

Opportunità di significativi cambiamenti nella parte geotecnica.
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Ultima versione profondamente modificata           
rispetto a quella iniziale:

Definiti gli Approcci Progettuali.

Mantenuti i Coefficienti di Sicurezza Globale.

Riformulato il Metodo Osservazionale. 

In limitate situazioni è ancora possibile il ricorso al    
Metodo delle Tensioni Ammissibili. 

Grosso spazio alla Geotecnica. 

Progettazione Geotecnica in zona sismica: 
mantenuto il Metodo Pseudo-statico.

Formato sostanzialmente analogo a quello degli 
EUROCODICI (stessi criteri di verifica).  

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATI LIMITE

Il metodo prestazionale

Metodi dinamici completi

Metodi dinamici semplificati

Metodi pseudo-statici o empirici

ABC

Classe di prestazione
Tipo di analisi

Progettazione preliminare o zona sismica di 
bassa intensità

Progettazione finale (definitiva/esecutiva)

Quanto più elevata è la classe di prestazione richiesta per un'opera, 
tanto più sofisticato ed affidabile deve essere il metodo d'analisi.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ESERCIZIO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

VERIFICHE

Le opere strutturali devono essere verificate:

a) per gli stati limite ultimi che possono presentarsi, in 
conseguenza alle diverse combinazioni delle azioni;

b) per gli stati limite di esercizio definiti in relazione alle 
prestazioni attese.

Sicurezza e prestazioni

STATO LIMITE ULTIMO    
(SLU)

STATO LIMITE DI ESERCIZIO     
(SLE)
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Allo Stato Limite Ultimo (SLU)

In generale si deve verificare che:

con: 

- Ed = Azione sollecitante di progetto;

- Rd = Resistenza di progetto.

dd RE ≤

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO
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Verifiche allo stato limite ultimo (ULS)

Per ogni SLU si deve verificare, sulla base delle diverse 
Combinazioni e dei diversi Coefficienti Parziali,

che l’Effetto delle azioni di progetto (Ed) sia non superiore 
alle Resistenze di progetto (Rd):

dd RE ≤
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D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

con: 

- E = azione dovuta al sisma;

- G = azione dovuta ai carichi permanenti;

- ψ Q = azione dovuta ai carichi accidentali.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Ed = Azione sollecitante di progetto

E’ l’azione sollecitante di calcolo e deriva dalla 
combinazione delle sollecitazioni associate ai 
carichi elementari  

kjijQjkiQiGGd QQGGEE ψγγγγ ++++= 2211

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Valori dei Coefficienti di Combinazione

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Coefficienti Parziali per le Azioni nelle Verifiche SLU
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D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

RESISTENZA DI PROGETTO RD

LA PROGETTAZIONE GEOTECNICA 
SECONDO L’EUROCODICE 7

Parametro Simbolo M1 M2 
Angolo di attrito* γϕ′ 1.0 1.25 
Coesione efficace γc′ 1.0 1.25 
Resistenza non drenata γcu 1.0 1.4 
Resistenza non confinata γqu 1.0 1.4 
Peso dell’unità di volume γγ 1.0 1.0 
*applicato alla tanϕ′ 

Resistenza Simbolo R1 R2 R3 
Resistenza  γR;e 1.0 1.1 1.0 
 

Azioni  Simbolo A1 A2 
Permanenti Sfavorevoli γg 1.35 1.0 
 Favorevoli  1.0 1.0 
Accidentali Sfavorevoli γq 1.5 1.3 
 Favorevoli  0 0 
 

Coefficienti parziali sulle azioni  o sull’effetto delle azioni

Coefficienti parziali sulle caratteristiche di resistenza

Coefficienti parziali di resistenza per pendii e stabilità globale

EUROCODICE  7 D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

METODO OSSERVAZIONALE

Nell’applicazione di tale metodo si deve seguire il seguente procedimento:

• devono essere stabiliti i limiti di accettabilità dei valori di alcune grandezze 
rappresentative del comportamento del complesso manufatto-terreno;

• si deve dimostrare che la soluzione prescelta è accettabile in rapporto a tali 
limiti;

• devono essere previste soluzioni alternative, congruenti con il progetto, e 
definiti i relativi oneri economici;

• deve essere istituito un adeguato sistema di monitoraggio in corso d’opera, 
con i relativi piani di controllo, tale da consentire tempestivamente l’adozione 
di una delle soluzioni alternative previste, qualora i limiti indicati siano 
raggiunti.

Nei casi in cui a causa della particolare complessità della situazione geotecnica 
e dell’importanza e impegno dell’opera, dopo estese ed approfondite indagini 
permangano documentate ragioni di incertezza risolvibili solo in fase 
costruttiva, la progettazione può essere basata sul metodo osservazionale.
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D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

- MODELLO GEOLOGICO

La caratterizzazione e la modellazione geologica del sito consiste nella ricostruzione 
dei caratteri litologici, stratigrafici, strutturali, idrogeologici, geomorfologici e, più in 
generale, di pericolosità geologica del territorio.

In funzione del tipo di opera o di intervento e della complessità del contesto 
geologico, specifiche indagini saranno finalizzate alla documentata ricostruzione del 
modello geologico.

Esso deve essere sviluppato in modo da costituire utile elemento di riferimento per il 
progettista per inquadrare i problemi geotecnici e per definire il programma delle 
indagini geotecniche.

Metodi e risultati delle indagini devono essere esaurientemente esposti e commentati 
in una relazione geologica.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

- MODELLO GEOTECNICO

Per modello geotecnico si intende uno schema rappresentativo delle condizioni 
stratigrafiche, del regime delle pressioni interstiziali e della caratterizzazione fisico-
meccanica dei terreni e delle rocce comprese nel volume significativo, finalizzato 
all’analisi quantitativa di uno specifico problema geotecnico. 

Le indagini geotecniche devono essere programmate in funzione del tipo di opera e/o di 
intervento e devono permettere la definizione dei modelli necessari alla progettazione.

I valori caratteristici delle grandezze fisiche e meccaniche da attribuire ai terreni 
devono essere ottenuti mediante specifiche prove di laboratorio su campioni di terreno 
e attraverso l’interpretazione dei risultati di prove e misure in sito.

Per valore caratteristico di un parametro geotecnico deve intendersi una stima 
ragionata e cautelativa del valore del parametro nello stato limite considerato.

È responsabilità del progettista la definizione del piano delle indagini, la caratt-
erizzazione e la modellazione geotecnica.

Le indagini e le prove devono essere eseguite e certificate dai laboratori facenti parte 
dell’elenco depositato presso il Servizio Tecnico Centrale del Ministero delle 
Infrastrutture.

Nel caso di costruzioni o di interventi di modesta rilevanza, che ricadano in zone ben 
conosciute dal punto di vista geotecnico, la progettazione può essere basata 
sull’esperienza e sulle conoscenze disponibili, ferma restando la piena responsabilità del 
progettista su ipotesi e scelte progettuali.

Parte I - Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III - Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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- CARATTERIZZAZIONE DEI TERRENI -

Prove di Laboratorio

Prove in Situ
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CONDIZIONI GEOTECNICHE “TIPICHE”
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VERIFICHE GEOTECNICHE
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VERIFICHE GEOTECNICHE

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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PARAMETRI EQUIVALENTI: 

pp

ppG
γ
τ

=G = modulo di taglio

(G0 = rigidezza a basse deformazioni = ρ VS
2)

τpp = tensione picco-picco

γpp = deformazione picco-picco

D = fattore di smorzamento (damping)  
S

D

W
WD
π4

=

WS = energia elastica equivalente

WD = energia dissipata nel ciclo

RAPPRESENTAZIONE DEL COMPORTAMENTO MECCANICO
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EVIDENZA SPERIMENTALE DEL LEGAME  τ - γ

Tensioni efficaciTensioni totali

Analisi non lineareAnalisi lineare equivalenteAnalisi lineare

Modelli elasto - plasticiModelli a parametri 
variabili

Modelli visco - elastici 
lineari

Grandi deformazioni
γ > γv

Medie deformazioni
γl < γ < γv

Piccole deformazioni
γ < γl

CAMPI DI DEFORMAZIONE E MODELLI DI COMPORTAMENTO

 

SPT N→VS →G0 φ’   
Penetrom. 

CPT 

   

qc →VS →G0 

 

φ’ cu 

Down-Hole VS →G0 

Cross-Hole VS → G0 

 
 
 

In situ  

Geofisiche 

SASW 

 

Litostatico 
 

<10-3 
 

10-100 

VR → VS → G0 

possibile 

 

 

 
 
 

Triassiale Simmetria 
radiale 

>10-2 0.01-1 q:εa →E →G q/σ’r : Nc 

Taglio 
semplice 

Simmetria 
radiale 

>10-2 0.01-1 τ:γ →G τ/σ’v : Nc 

 
 
 

Cicliche 

Taglio 
torsionale 

Simmetria 
radiale 

o triax vero 

10-4
 -1 0.01-1 τ:γ → G0, G 

 

WD/WS → D 

Colonna 
risonante 

Simmetria 
radiale 

o triax vero 

10-4-1 >10 fr →G0, G A(f) → D 

 
 
 
 
 
 

Laboratorio 

 
 

Dinamiche 
Trasduttori 

piezoceramici 
Simmetria 

radiale 
<10-3 >100 VS →G0 - 

 

 

MISURA SPERIMENTALE DEI PARAMETRI MECCANICI

ResistenzaCategorie di prova Tipo di prova Stato 
tensionale

Deformazione

γ [%]

Frequenza

f [Hz]

Rigidezza Smorzamento

G F
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INDAGINI GEOSIMICHE INDAGINI GEOSIMICHE

CONSIDERAZIONI SULLA CARATTERIZZAZIONE 

GEOTECNICA DEL SITO IN CONDIZIONI DINAMICHE

Nella valutazione della risposta sismica sono rilevanti:        
il valore iniziale del modulo di taglio Go, il decadimento di 
Go e l’incremento dello smorzamento al procedere della 
deformazione.

Go può essere determinato da prove in sito e da prove di 
laboratorio; quest’ultime forniscono valori più bassi. 
Esistono correlazioni empiriche per valutare G0 da prove 
statiche in situ e di laboratorio.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

VELOCITÀ DELLE ONDE DI TAGLIO DA PROVE IN SITU
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

MODULO DI TAGLIO DA PROVE IN SITU
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2
so VρG ⋅=

dove ρ = densità di massa.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti



13

Yoshida e Motonori (1988):

dove: 

− VS = velocità onde di taglio (m/s); 
− NSPT = numero di colpi da SPT; 
− σ'vo = pressione verticale efficace; 
− β = fattore geologico            

(qualunque terreno = 55
sabbia fine = 49).

( ) 0.14
v0

0.25
SPTS 'σNβV ⋅⋅=

DETEMINAZIONE DEL MODULO DI 
TAGLIO DA PROVE IN SITU

Correlazioni empiriche per determinare Vs da prove SPT

DETEMINAZIONE DEL MODULO DI 
TAGLIO DA PROVE IN SITU

dove:
VS = velocità delle onde di taglio (m/s); 
NSPT = numero di colpi da SPT; 
Z = profondità (m); 
α = fattore di età (Olocene = 1.000, Pleistocene = 1.303); 
β = fattore geologico (argille = 1.000, sabbie = 1.086).

0.1930.173
SPTS 0.303

Z N54.33V ⎟
⎟
⎠

⎞
⎜
⎜
⎝

⎛
⎟
⎠
⎞⎜

⎝
⎛ β• α••=

Ohta e Goto (1978):

Correlazioni empiriche per determinare Vs da prove SPT

Mayne e Rix (1993):

dove: 
- qc = resistenza alla punta [kPa]; 

- e = indice dei vuoti.

1.13

0.696
c

o e
q406G ⋅

=

Correlazioni empiriche per determinare Go da 
Prove Penetrometriche Statiche (CPT):

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Dilatometro sismico Marchetti (SDMT)

SDMT

Misure eseguite con il Dilatometro sismico (SDMT)

VS

KD

Villa Bellini, Catania Modulo M6 ST Microelectronics, Catania

Prove SDMT eseguite a Catania nei siti test (luglio 2004)
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Prove SDMT eseguite a Cassino Prove SDMT eseguite a Venezia

Risultati prove SDMT a Catania località San Giuseppe La Rena Correlazioni per valutare Go (da Id Kd MDMT)

Prove SDMT eseguite a Catania nei siti test (luglio 2004)

SDMT
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Piana di Catania (Maugeri 1995) by RCT
Via Stellata (Cavallaro et al. 1999) by RCT
San Nicola alla Rena (Cavallaro et al. 2001) by RCT
Piazza Palestro (Cavallaro & Maugeri 2005) by RCT
Via Dottor Consoli (Cavallaro et al. 2005) by RCT
STM M6 by SDMT

CATANIA 

APPARECCHIO DI TAGLIO TORSIONALE

CICLICO E DI COLONNA RISONANTE
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APPARECCHIO DI TAGLIO TORSIONALE

CICLICO E DI COLONNA RISONANTE

Modulo di taglio da prove torsionali cicliche e 
di colonna risonante (“Via Stellata”).
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CATANIA "Via Stellata"
Test N°. 4
σ'c = 411 kPa

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Modulo di taglio normalizzato da prove torsionali 
cicliche e di colonna risonante (“Piazza Palestro”).
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G
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CATANIA "Piazza Palestro"
Test N°. 1
σ'c = 211 kPa

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

EQUAZIONE DI YOKOTA et al. (1981)

β
o (%)αγ1

1
G

)γG(
+

=

dove:

- G(g) = modulo di taglio dipendente dalla deformazione;
- γ = deformazione di taglio; 
- α, β = costanti del terreno.

DEGRADAZIONE DEL MODULO DI TAGLIO 
CON IL LIVELLO DI DEFORMAZIONE

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Curve G/Go - γ da prove di colonna risonante 
(“Piazza Palestro”)
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Yokota et al. (1981)

CATANIA "Piazza Palestro"
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DEGRADAZIONE DEL MODULO DI TAGLIO 
CON IL LIVELLO DI DEFORMAZIONE

Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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La Pericolosità Sismica è tutto ciò associato con un terremoto che può 
influenzare l’attività delle persone. Ciò include, ad esempio, il fagliamento
superficiale, lo scuotimento del suolo, le frane, la deformazione del suolo, la 
liquefazione, gli tsunami.

IL RISCHIO SISMICO

R = V * E * P

V = Vulnerabilità: attitudine dei beni presenti in un sito a subire un 
certo livello di danno per effetto di un certo livello di scuotimento.
E = Esposizione: valore economico del bene e del suo uso.
P = Pericolosità sismica o hazard: è la probabilità di eccedenza di un 
fissato valore del livello di scuotimento in un sito, in un prestabilito 
intervallo di tempo.

La pericolosità è legata solo al fenomeno naturale; il rischio dipende anche 
da variabili “umane”: urbanizzazione, numero e valore degli edifici, presenza 
di industrie, etc. Non si può agire sull’hazard, ma si può mitigare il rischio.

VALUTAZIONE DEL RISCHIO SISMICO

VALUTAZIONE DELLA INTENSITÀ SISMICA

• Sismicità storica.

• D.M. 09.01.1996; Eurocodice EC8.

• GNDT: Seismic Hazard Map of Italy.

• Legge 31.12.1991 n.433.

• D.L. 31.03.1998 n. 112 (Decentramento alle Regioni ed agli 
Enti Locali).

• Ordinanza P.C.M. n.3274 del 20.03.2003 e s.m.i.
• Testo Unico per le Costruzioni del 30.03.2005 e s.m.i.
• Norme Tecniche per le Costruzioni del 14.01.2008.

D.M. 14 Gennaio 2008
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PERICOLOSITA’ SISMICA

AZIONE SISMICA
INGV: Mappe del Rischio Sismico in Italia

Approvata dalla 
Commissione 
Grandi Rischi nella 
seduta del 
06.04.2004.

Mappa di 
Riferimento della 
Ordinanza PCM del 
20 Marzo 2003   
n.3274 All. 1.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

AZIONE SISMICA

Le Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC) adottano un 
approccio prestazionale alla progettazione delle nuove 
strutture ed alla verifica di quelle esistenti. 

Nei riguardi dell’azione sismica l’obiettivo è il controllo del 
livello di danneggiamento delle strutture a fronte dei 
terremoti che possono verificarsi nel sito di costruzione.

L’azione sismica sulle costruzioni è valutata a partire da una 
“pericolosità sismica di base”, in condizioni ideali di sito di 
riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di 
categoria A nelle NTC). 

La “pericolosità sismica” costituisce l’elemento di conoscenza 
primario per la determinazione delle azioni sismiche.

Intensità di danno strutturale e funzionale da specificarsi in termini di 
soglie di ammissibilità di variabili tensionali, deformative o cinematiche.

Di lunga durata, o totaleProssimo al collassoNon riparabile
III

Ingente

Di breve durataApprezzabileRiparabile
II 

Medio

Modesta o nullaAssente o trascurabileAgibile
I

Lieve

Perdita funzionalitàDanno alla strutturaCondizioni 
sistemaGrado di danno

Per il terremoto L1 (probabile): 
• prestazione “buona”
• requisiti più stringenti
• stato limite di danno (SLD) 

Per il terremoto L2 (severo):
• prestazione “sufficiente” 
• requisiti meno vincolanti 
• stato limite ultimo (SLU) 

APPROCCIO PRESTAZIONALE :  DEFINIZIONE DEI GRADI DI DANNO
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APPROCCIO PRESTAZIONALE :  TERREMOTI DI PROGETTO

III (Sistema non riparabile)C
II (Sistema riparabile)B

I (Sistema agibile)
I (Sistema agibile)

A

Danno per terremoto
di livello L2

Danno per terremoto
di livello L1

Classe di
prestazione

L’individuazione della classe di prestazione
dipende dalla complessità e dall’importanza dell’opera in esame.
Dovrebbe, in linea di principio, essere effettuata dal progettista caso per caso. 

INDIVIDUAZIONE DELLE CLASSI DI PRESTAZIONE

Analisi dinamica completa

Analisi dinamica semplificata

Pseudo - statica e metodi empirici

ABC
Classe di prestazione

Tipo di analisi

Principio:

quanto più elevata è la classe di prestazione richiesta per un'opera, 
tanto più raffinato ed affidabile deve essere il metodo d'analisi. 

Progettazione preliminare o zona di bassa pericolosità sismica

Progettazione finale (definitiva/esecutiva)

In proporzione all’aumento di complessità dell’analisi, devono crescere:

- i livelli di dettaglio nella caratterizzazione delle azioni sismiche di riferimento;

- l’ampiezza e la qualità delle indagini sul sottosuolo;

- l’accuratezza e il grado di dettaglio della caratterizzazione geotecnica e
della modellazione del legame costitutivo dei terreni in sito e posti in opera; 

- il grado di approfondimento nella descrizione degli effetti indotti dalle azioni sismiche. 

CLASSI DI PRESTAZIONE E METODOLOGIE DI ANALISI

Analisi geotecnica del sito: 

- risposta sismica locale
- liquefazione
- stabilità dei pendii

FASE II

Intensità del terremoto 
(livelli L1 ed L2)

Stato limite
(grado di danno ammissibile)

Classe di prestazione
(A, B, C)

Moto sismico di riferimento
Caratterizzazione geotecnica

FASE IScelta del tipo di analisi: 

- empirica o pseudo-statica
- dinamica semplificata
- dinamica completa

PROCEDURA DI PROGETTO/VERIFICA GEOTECNICA

FASE III

Azione sismica di progetto

Dimensionamento manufatto

Analisi

Verifica della
prestazione del sistema

ok

Fine!

ko

Analisi geotecnica del sito

- risposta sismica locale
- liquefazione
- stabilità dei pendii

FASE II

PROCEDURA DI PROGETTO/VERIFICA GEOTECNICA D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

AZIONE SISMICA
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D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

AZIONE SISMICA

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

AZIONE SISMICA

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             CONDIZIONI SISMICHE

STATO LIMITE DI ESERCIZIO   (SLE)

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             CONDIZIONI SISMICHE

STATO LIMITE ULTIMO   (SLU)

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

AZIONE SISMICA

Le probabilità di superamento nel periodo di riferimento VR
cui riferirsi per individuare l’azione sismica in ciascuno degli
stati limite considerati sono:

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

AZIONE SISMICA

accelerazione orizzontale massima al sito ag ;

in corrispondenza dei punti di un reticolo di riferimento i cui 
nodi sono sufficientemente vicini fra loro (non più di 10 km);

per diverse probabilità di superamento in 50 anni e/o diversi 
periodi di ritorno TR ricadenti in un intervallo di riferimento 
compreso almeno tra 30 e 2475 anni, estremi inclusi;

valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in 
accelerazione orizzontale Fo ;

periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro 
in accelerazione orizzontale Tc* .

La pericolosità sismica in un generico sito è descritta a partire 
dai valori dei seguenti parametri su sito di riferimento rigido e 
orizzontale:
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D.M. 14 Gennaio 2008
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AZIONE SISMICA

La pericolosità sismica sul reticolo di riferimento nell’inter-
vallo di riferimento può essere ricavata dai dati pubblicati sul
sito http://esse1.mi.ingv.it/. 

L’azione sismica così individuata viene successivamente 
variata, nei modi chiaramente precisati dalle NTC, per tenere 
conto delle modifiche prodotte dalle condizioni locali 
stratigrafiche del sottosuolo effettivamente presente nel sito 
di costruzione e dalla morfologia della superficie. 

Tali modifiche caratterizzano la RISPOSTA SISMICA LOCALE.
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Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Attenuazione del moto sismico 
con la distanza in un sottosuolo ideale

ipocentro

epicentro

ROCCIA

SITO 1
Danni 

importanti

SITO 2
Danni 
medi

SITO 3
Danni 
lievi

SITO 4
Nessun 
danno

ipocentro

epicentro

SITO 1
Danni 

importanti

SITO 2
Danni 
medi

SITO 3
Danni 
lievi

SITO 4
Danni 

importanti

ROCCIA

TERRENO

ROCCIA

Variabilità del moto sismico 
con la distanza in un sottosuolo reale

AZIONE SISMICA

Possibile liquefazione

H

A

D

E

D
C

B

d

R

τ
∆τ

D

B’

E = ∆τ A D

Possibile frana

SJL99 ROCKLIKE

0.010

0.100

1.000

1 10 100 Km

PGA(g)
SJL99
SJL99+s.d.

AMB 

0,0

0,1

1,0

10,0

1 10 100 Km

PGA(g)

AMB95 (eq.2)
AMB95(2)+s.d.
AMB95(eq.4)
amb95(4)+s.d.

Possibile liquefazione

AMPLIFICAZIONE SISMICA LOCALE AMPLIFICAZIONE SISMICA LOCALE
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• presenza di faglie e discontinuità dell’ammasso 
roccioso;

• presenza di differenti unità litologiche e 
stratigrafiche;

• proprietà geotecniche dei terreni;
• profondità della falda;
• interazione tra le fasi del terreno per effetto 

della velocità di applicazione delle sollecitazioni 
sismiche e del loro andamento ciclico; 

• interazioni tra onde sismiche e morfologia. 

Fattori che influenzano la 
pericolosità sismica locale

Scenari di pericolosità sismica locale
• Scorrimenti di faglia 
• Instabilità di pendii 
• Liquefazione di 

sabbie sature

• Amplificazione sismica
• Addensamento di terreni 

a grana grossa
• Subsidenza di terreni 

molli a grana fina

Onde S
Onde P

Sorgente 
sismica

Direzione di propagazione delle 
onde di volume

Onde di Rayleigh

Direzione di propagazione delle 
onde di superficie

Onde di L
ove

Modifiche in ampiezza, durata e contenuto in frequenza di un moto 
sismico di riferimento definito su una formazione rocciosa di base 
nell’attraversare il deposito di terreno sovrastante fino alla superficie.

Definizione di Risposta Sismica Locale

A seconda del principale fenomeno fisico 
responsabile della modifica delle caratteristiche 
del moto sismico è possibile distinguere:

FATTORI INFLUENTI

• Effetti stratigrafici o mono - dimensionali (1D)

• Effetti di valle (bidimensionali – 2D)

• Effetti topografici (bidimensionali – 2D)

Depositi costituiti da terreni di 
caratteristiche meccaniche 
diverse da quelle della roccia 
sottostante

EFFETTI STRATIGRAFICI (1D)

ρs Vs

ρr Vr

Roccia

Terreno
ρr Vr = impedenza sismica roccia

ρs Vs = impedenza sismica terreno

ρr Vr

ρs Vs
I =

rapporto di impedenza 
roccia-terreno

Contrasto di impedenza
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RISONANZA

Roccia
Frequenza, f 

Fa
tto

re
 d

i a
m

pl
ifi

ca
zi

on
e

f1

1

f2 f3

Vs

4Ηf1 =
4Η
Vs

T1 =prima frequenza naturale 
(frequenza fondamentale)

Η Vs(2n-1)
4Ηfn =

n=1,2,..

EFFETTI STRATIGRAFICI (1D) POSIZIONE DEL PROBLEMA

amax,r  

Deposito

Parametri del moto sismico 
di riferimento su roccia

Sa,r (T)
Sa

Tamax,s  

as (t)

Parametri del moto sismico 
alla superficie del sito (free-field)

Sa,s (T)
Sa

T

roccia affiorante

roccia di base

Aa =
amax,s

amax,r

ar (t)

a (z,t) z

amax (z)

METODI DI ANALISI DELLA RSL

Metodi
empirici

Relazioni 
approssimate

Metodi 
numerici

La RISPOSTA SISMICA LOCALE al sito di interesse

può essere valutata con:

La scelta della procedura da utilizzare dipende da:

- finalità dello studio
- prestazioni che la struttura deve garantire nei confronti 

del terremoto di riferimento 
- qualità dei dati sismici e geotecnici disponibili

METODI EMPIRICI

amax,r - Sa,r(T)

Dati geologici /geotecnici di 
base (ex. valori medi di NSPT, 
cu, VS)

amax,s , V max,s , Sa,s(T)

Azione sismica 

Sottosuolo

Parametri del moto sismico 
in superficie

Abachi Fattori di 
amplificazione

Leggi di 
attenuazione

Dati di ingresso

Dati in uscita

Dal “bedrock” alla superficie

p.c.

amax = - 0.399 m/s2

amax = - 1.746  m/s2

ag · S

ag

VALUTAZIONE DELLA AMPLIFICAZIONE SISMICA LOCALE

ρ = massa volumica; G(γ) = modulo di taglio

DETERMINAZIONE DEL BEDROCK

35.00 m
34.00 m

24.00 m

3.00 m

13.00 m

6.00 m

S5
0.00 m

Vs = 150 m/s

Vs = 300 m/s

Vs = 800 m/s

Bedrock

36.00 m

27.30 m

S12

23.80 m

17.30 m

11.50 m
12.50 m

0.00 m

Sabbie

Calcareniti

Vs = 300 m/s

Vs = 600 m/s

Vs = 600 m/s

Vs = 600 m/s

Vs = 800 m/s

Bedrock

Bedrock
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DETERMINAZIONE DELLA PROFONDITA’ DEL 
BEDROCK CONVENZIONALE

♦ Secondo l’Eurocodice 8 (EC8, 2004) il bedrock può 
essere  “posizionato” laddove la velocità delle onde di 
taglio è maggiore o uguale a 750-800 m/sec;

♦ Alternativamente, il bedrock convenzionalmente può 
essere posizionato alla profondità in cui si verifica un 
brusco salto nei valori della velocità delle onde di taglio.

♦ Ne segue che possono essere presi in considerazioni più
profondità del bedrock nell’ambito di un medesimo 
sondaggio.

CODICI DI CALCOLO

*gratuito
TT = Tensioni Totali; TE = Tensioni Efficaci;
LE = Lineare Equivalente; NL = Non Lineare

WindowsFLAC vers. 4.0 (Itasca, 2000)
PLAXIS vers. 8.0 (www.plaxis.nl)

DOS
NLTE

DYNAFLOW (Prevost, 2002)
GEFDYN (Aubry e Modaressi, 1996)

TARA-3 (Finn et al.,1986)

WindowsQUAKE/W vers. 5.0 (GeoSlope, 2002)

DOS
LETT

QUAD4 (Idriss et al., 1973)
QUAD4M (Hudson et al., 1994)

FLUSH (Lysmer et al., 1975)

2-D / 3-D

Windows

DOS
TE

DESRA_2 (Lee & Finn, 1978)
DESRAMOD (Vucetic, 1986)
D-MOD_2 (Matasovic, 1995)

SUMDES (Li et al., 1992)
CYBERQUAKE (www.brgm.fr)

NL

Windows

DOS

LE
TT

SHAKE (Schnabel et al., 1972)
SHAKE91 (Idriss & Sun, 1992)*

PROSHAKE (EduPro Civil System, 1999)
SHAKE2000 (www.shake2000.com)

EERA (Bardet et al., 2000)*
NERA (Bardet & Tobita, 2001)*

DEEPSOIL (Hashash e Park, 2001)1-D

Ambiente 
operativoTipo di analisiCodice di calcolo (riferimento)Geometria

Effetti topografici (2D)

pendio

Sommità di rilievi, creste, pendii, etc. 

Focalizzazione delle onde sismiche

Complessa interazione tra campo d’onda incidente 
e diffratto

rilievo

•cu =resistenza non drenata

Risposta Sismica Locale (RSL)

Propagazione delle onde, dal substrato rigido
fino in superficie (piano di campagna)

so tto su o lo  
t ip o  A

so tto su o li t ip o  
B , C , D , E

a

t

a

t

a

t

a b e d ro ck

a g R
g R
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CATEGORIE DI SOTTOSUOLO
La RISPOSTA SISMICA LOCALE deve essere valutata mediante specifiche analisi, o 
alternativamente, mediante un approccio semplificato, che si basa sull’individuazione di 
CATEGORIE DI SOTTOSUOLO DI RIFERIMENTO.

Depositi di terreni suscettibili di liquefazione, di argille sensitive o qualsiasi altra categoria di sottosuolo non 
classificabile nei tipi precedenti.S2

Terreni di tipo C o D per spessore non superiore a 20 m, posti sul substrato di riferimento (con Vs > 800 m/s).E
Depositi di terreni caratterizzati da valori di Vs,30 inferiori a 100 m/sec (ovvero 10 < cu,30 < 20 kPa), che 
includono uno strato di almeno 8 m di terreni a grana fina di bassa consistenza, oppure che includono almeno 3 
m di  torba o di argille altamente organiche.

S1

Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente consistenti, con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da 
valori di Vs,30 < 180 m/s (ovvero NSPT,30 <15 nei terreni a grana grossa e cu,30 < 70 kPa nei terreni a grana fina).

D

Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la 
profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 180 m/sec e 360 m/sec (ovvero 15 < NSPT,30 < 50 nei terreni a grana 
grossa e 70 < cu,30 < 250 kPa nei terreni a grana fina).

C

Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la 
profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 360 m/sec e 800 m/sec (ovvero NSPT,30 > 50 nei terreni a grana 
grossa e cu,30 > 250 kPa nei terreni a grana fina).

B

Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di Vs,30 superiori a 800 m/sec,
eventualmente comprendenti in superficie uno strato di alterazione, con spessore massimo pari a 3 m.A
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VALUTAZIONE FATTORE DI AMPLIFICAZIONE SISMICA LOCALE

ag · S

Il modello di riferimento per la descrizione del moto sismico in
superficie è costituito dallo spettro di risposta elastico.

Tale spettro è costituito da una forma spettrale (spettro 
normalizzato) indipendente dal livello di sismicità, moltiplicata 
per il valore dell’accelerazione massima (ag· S ) del terreno che 
caratterizza il sito, dove: 

- ag = accelerazione orizzontale massima su suolo di categoria A;

- S = coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e
delle condizioni topografiche:

S = SS· ST

essendo SS il coefficiente di amplificazione stratigrafica e ST il 
coefficiente di amplificazione topografica.

DEFINIZIONE AZIONE SISMICA

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente 
orizzontale è definito dalle seguenti espressioni:

SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO

η = fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di   
smorzamento viscosi convenzionali ξ diversi dal 5%, 
mediante la relazione:

dove ξ (in percentuale) è valutato sulla base del materiale, 
della tipologia strutturale e del terreno di fondazione;

FO = fattore che quantifica l’amplificazione spettrale massima, 
su sito di riferimento rigido orizzontale (valore minimo 2.2);

Tc = periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità
costante dello spettro, dato da:

Tc = CC · TC
*

In allegato alle NTC, per tutti i siti considerati (10751 punti 
del reticolo di riferimento), sono forniti i valori di Tc

* e Fo
necessari per la determinazione delle azioni sismiche.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO

CC = coefficiente funzione della categoria di sottosuolo:

TB = periodo corrispondente                                       
all’inizio tratto spettro ad                                        
accelerazione costante:

TD = periodo corrispondente                                        
all’inizio tratto a spostamento                                     
costante mediante la relazione:

Per categorie speciali di sottosuolo, per determinati sistemi geotecnici, 
se si vuole aumentare l’accuratezza nella previsione dei fenomeni di 
amplificazione, le azioni sismiche possono essere determinate mediante 
più rigorose analisi di risposta sismica locale. Queste analisi richiedono 
un’adeguata conoscenza delle proprietà geotecniche dei terreni ed, in 
particolare, delle relazioni sforzi-deformazioni in campo ciclico, da valu-
tare mediante specifiche indagini e prove.

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione della componente 
verticale è definito dalle seguenti espressioni:

Fv è il fattore che quantifica l’amplificazione spettrale massima:

I termini ag Fo  S η sono definiti come per la componente oriz-
zontale.  I valori di SS  TB TC e TD , sono:

SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO
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Per condizioni topografiche complesse è necessario predisporre 
specifiche analisi di risposta sismica locale. 
Per configurazioni superficiali semplici si utilizzano i seguenti 
valori del coefficiente topografico ST :

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Turchia, 1999

LIQUEFAZIONE LIQUEFAZIONE

Il fenomeno della liquefazione interessa i depositi sabbiosi saturi che nel 
corso di un terremoto, o più genericamente durante ed immediatamente 
dopo una sollecitazione di tipo ciclico, subiscono una drastica riduzione 
della resistenza al taglio.

La causa principale della liquefazione dei terreni sabbiosi saturi, che si 
verifica nel corso dei terremoti, è l’incremento delle pressioni interstiziali
indotte dalle sollecitazioni di taglio cicliche, che sono da attribuire alla 
propagazione delle onde di taglio nel terreno, accompagnato da una
riduzione delle tensioni efficaci, dovendo rimanere costanti le tensioni 
totali.

L’insorgere di fenomeni di liquefazione nei depositi naturali durante i 
terremoti è legata alle relazioni che si stabiliscono tra:

- caratteristiche delle vibrazioni sismiche;

- proprietà geotecniche dei terreni;

- fattori ambientali.
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Terremoto di Kocaeli
(Turchia, 1999)
Magnitudo 7,3    
Epicentro tra Golcuk e Izmit

• Danni per più di 12 miliardi di dollari 
• 16.000 morti e 23.000 feriti 
• 2000 edifici distrutti
• Diffusi fenomeni di collasso e scorrimenti 

laterali causati da incrementi della pressione 
interstiziale. Halidere

LIQUEFAZIONE LIQUEFAZIONE

LIQUEFAZIONE LIQUEFAZIONE

Turchia, 1999

LIQUEFAZIONE

Turchia, 1999

LIQUEFAZIONE
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Turchia, 1999

LIQUEFAZIONE

Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

6.3 STABILITÀ DEI PENDII NATURALI

Le norme si applicano allo studio delle condizioni di stabilità dei pendii naturali 
e al progetto, alla esecuzione e al controllo degli interventi di stabilizzazione.

6.3.1 PRESCRIZIONI GENERALI

Lo studio della stabilità dei pendii naturali richiede osservazioni e rilievi di 
superficie, raccolta di notizie storiche sull’evoluzione dello stato del pendio e su 
eventuali danni subiti dalle strutture o infrastrutture esistenti, la constatazione 
di movimenti eventualmente in atto e dei loro caratteri geometrici e cinematici, 
la raccolta dei dati sulle precipitazioni meteoriche, sui caratteri idrogeologici 
della zona e sui precedenti interventi di consolidamento. Le verifiche di 
sicurezza, anche in relazione alle opere da eseguire, devono essere basate su 
dati acquisiti con specifiche indagini geotecniche.

6.3.2 MODELLAZIONE GEOLOGICA DEL PENDIO

6.3.3 MODELLAZIONE GEOTECNICA DEL PENDIO

6.3.4 VERIFICHE DI SICUREZZA

6.3.5 INTERVENTI DI STABILIZZAZIONE

6.3.6 CONTROLLI E MONITORAGGIO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

6.3.4 VERIFICHE DI SICUREZZA

Le verifiche di sicurezza devono essere effettuate con metodi che tengano 
conto della forma e posizione della superficie di scorrimento, dell’assetto 
strutturale, dei parametri geotecnici e del regime delle pressioni interstiziali.

Il livello di sicurezza è espresso, in generale, come rapporto tra resistenza al 
taglio disponibile, presa con il suo valore caratteristico, e sforzo di taglio 
mobilitato lungo la superficie di scorrimento effettiva o potenziale.

Il grado di sicurezza ritenuto accettabile dal progettista deve essere 
giustificato sulla base del livello di conoscenze raggiunto, dell’affidabilità dei 
dati disponibili e del modello di calcolo adottato in relazione alla complessità 
geologica e geotecnica, nonché sulla base delle conseguenze di un’eventuale 
frana.

6.3.5 INTERVENTI DI STABILIZZAZIONE

La scelta delle più idonee tipologie degli interventi di stabilizzazione deve 
essere effettuata solo dopo aver individuato le cause promotrici della frana e 
dipende, oltre che da queste, da forma e posizione della superficie di 
scorrimento.

………………..



9

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

7.11.3.5 STABILITÀ DEI PENDII NATURALI

La realizzazione di strutture o infrastrutture su versanti o in prossimità del 
piede o della sommità di pendii naturali richiede la preventiva verifica delle 
condizioni di stabilità, affinché prima, durante e dopo il sisma la resistenza del 
sistema sia superiore alle azioni ovvero gli spostamenti permanenti indotti dal 
sisma siano di entità tale da non pregiudicare le condizioni di sicurezza o di 
funzionalità delle strutture o infrastrutture medesime.

7.11.3.5.2 METODI DI ANALISI

L’analisi delle condizioni di stabilità dei pendii in condizioni sismiche può essere 
eseguita mediante METODI PSEUDO-STATICI, METODI DEGLI SPOSTAMENTI e 
METODI DI ANALISI DINAMICA.

Nelle analisi, si deve tenere conto dei comportamenti di tipo fragile, che si 
manifestano nei terreni a grana fina sovraconsolidati e nei terreni a grana 
grossa addensati con una riduzione della resistenza al taglio al crescere delle 
deformazioni. Inoltre, si deve tener conto dei possibili incrementi di pressione 
interstiziale indotti in condizioni sismiche nei terreni saturi. 

7. PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

7.11.3.5.2 METODI DI ANALISI

Nei METODI PSEUDO-STATICI l’azione sismica è rappresentata da un’azione 
statica equivalente, costante nello spazio e nel tempo, proporzionale al peso W
del volume di terreno potenzialmente instabile. 

Tale forza dipende dalle caratteristiche del moto sismico atteso nel volume di 
terreno potenzialmente instabile e dalla capacità di tale volume di subire 
spostamenti senza significative riduzioni di resistenza.

Nelle verifiche allo stato limite ultimo, in mancanza di studi specifici, le 
componenti orizzontale e verticale di tale forza possono esprimersi come:

Fh = kh×W ed 

Fv = kv×W

con kh e kv rispettivamente pari ai coefficienti sismici orizzontale e verticale:

7.11.3.5.2 METODI DI ANALISI

I valori di βs sono riportati nella Tabella:

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

In assenza di analisi specifiche di risposta sismica locale, l’accelerazione massima 
attesa al sito può essere valutata con la relazione:

amax = S ag = SS ST ag

con S = coefficiente che comprende l’effetto dell’amplificazione stratigrafica (SS) 
e dell’amplificazione topografica (ST), ed ag = accelerazione orizzontale massima 
attesa su sito di riferimento rigido.

7.11.3.5.2 METODI DI ANALISI

La condizione di stato limite deve essere valutata con riferimento ai valori 
caratteristici dei parametri geotecnici e riferita alla superficie di scorrimento 
critica, caratterizzata dal minore margine di sicurezza. L’adeguatezza del 
margine di sicurezza nei confronti della stabilità del pendio deve essere 
valutata e motivata dal progettista.

In terreni saturi e in siti con accelerazione orizzontale massima attesa       
amax > 0,15g, nell’analisi statica delle condizioni successive al sisma si deve 
tenere conto della possibile riduzione della resistenza al taglio per incremento 
delle pressioni interstiziali o per decadimento delle caratteristiche di resistenza 
indotti dalle azioni sismiche.

Nell’analisi di stabilità di frane quiescenti, che possono essere riattivate 
dall’azione del sisma, si deve fare riferimento ai valori dei parametri di 
resistenza attinti a grandi deformazioni.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

7.11.3.5.2 METODI DI ANALISI

Le analisi del comportamento dei pendii in condizioni sismiche possono essere 
svolte anche mediante il METODO DEGLI SPOSTAMENTI, in cui la massa di 
terreno potenzialmente in frana viene assimilata ad un corpo rigido che può 
muoversi rispetto al terreno stabile lungo una superficie di scorrimento. Il 
metodo permette la valutazione dello spostamento permanente indotto dal 
sisma nella massa di terreno potenzialmente instabile.

L’applicazione del metodo richiede che l’azione sismica di progetto sia 
rappresentata mediante STORIE TEMPORALI DELLE ACCELERAZIONI. Gli 
accelerogrammi impiegati nelle analisi, in numero non inferiore a 5, devono 
essere rappresentativi della sismicità del sito e la loro scelta deve essere 
adeguatamente giustificata. Non è ammesso l’impiego di accelerogrammi
artificiali.

Nel metodo degli spostamenti, la valutazione delle condizioni di stabilità del 
pendio è effettuata mediante il confronto tra lo spostamento calcolato per il 
cinematismo di collasso critico e valori limite o di soglia dello spostamento. La 
scelta dei valori limite di spostamento nei riguardi di condizioni di stato limite 
ultimo o di servizio deve essere effettuata e opportunamente motivata dal 
progettista.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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7.11.3.5.2 METODI DI ANALISI

Lo studio del comportamento in condizioni sismiche dei pendii può essere effet-
tuato anche impiegando METODI AVANZATI DI ANALISI DINAMICA, purché si 
tenga conto della natura polifase dei terreni e si descriva realisticamente il loro 
comportamento meccanico in condizioni cicliche. 

Per questi motivi, il ricorso alle analisi avanzate comporta indagini geotecniche 
adeguatamente approfondite.

7.11.4 FRONTI DI SCAVO E RILEVATI

Il comportamento in condizioni sismiche dei fronti di scavo e dei rilevati può 
essere analizzato con gli stessi metodi impiegati per i pendii naturali.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC) Analisi di Stabilità

(a) prima del sisma: condizioni statiche

(b) durante il sisma: condizioni pseudo-statiche o dinamiche

(c) dopo il sisma: condizioni statiche, tenendo conto degli
eventuali incrementi di u e decrementi di c′ e ϕ′

Metodologie di Analisi

1. Metodi pseudo-statici

2. Metodi degli spostamenti

3. Metodi di analisi dinamica avanzata

Scelta parametri di resistenza

picco

post-picco

residuo

post-picco ≈ ricostituito n.c

picco

residuo

tensione normale efficace, σ′n: kPa

te
ns

io
ne

 d
i t

ag
lio

, τ
 : 

kP
a

post-picco ≈ ricostituito n.c

picco

residuo

tensione normale efficace, σ′n: kPa

te
ns

io
ne

 d
i t

ag
lio

, τ
 : 

kP
a

frane attive o quiescenti (possono essere riattivate da sismi):

terreni a comportamento fragile: condizioni di post-picco c' ≈ 0 ϕ' = ϕ'pp
condizioni residue c' ≈ 0 ϕ' = ϕ'r

Valutazione delle condizioni di stabilità

Valutazione delle condizioni di stabilità

coefficiente di sicurezza definito come rapporto tra
resistenza al taglio disponibile e sforzo di taglio mobilitato
lungo la s.d.s.

Fs = τf / τm assunto costante lungo la s.d.s.

coefficiente di sicurezza definito come rapporto tra uno
spostamento ammissibile e il massimo spostamento
indotto dal sisma

Fs = Sadm / Smax funzione della posizione del punto

Valutazione delle condizioni di stabilità
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Valutazione della sicurezza

cinematismo di collasso critico ⇒ minimo Fs = τf/τm

(D.M. 11.03.1988 e D.M. 16.01.1996)

Eurocodice 8 – parte 5:

coefficienti di sicurezza parziali:

• riduttivi dei parametri di resistenza
• moltiplicativi delle azioni destabilizzanti

(approcci di progetto Eurocodice 7)

Eurocodice 7

Parametro Simbolo M1 M2 
Angolo di attrito* γϕ′ 1.0 1.25 
Coesione efficace γc′ 1.0 1.25 
Resistenza non drenata γcu 1.0 1.4 
Resistenza non confinata γqu 1.0 1.4 
Peso dell’unità di volume γγ 1.0 1.0 
*applicato alla tanϕ′ 

Resistenza Simbolo R1 R2 R3 
Resistenza  γR;e 1.0 1.1 1.0 
 

Azioni  Simbolo A1 A2 
Permanenti Sfavorevoli γg 1.35 1.0 
 Favorevoli  1.0 1.0 
Accidentali Sfavorevoli γq 1.5 1.3 
 Favorevoli  0 0 
 

Coefficienti parziali sulle azioni  o sull’effetto delle azioni

Coefficienti parziali sulle caratteristiche di resistenza

Coefficienti parziali di resistenza per pendii e stabilità globale

Combinazioni dei coefficienti parziali

Approccio DA1C1: A1 + M1 + R1

Approccio DA1C2: A2 + M2 + R1

Approccio DA2: A1 + M1 + R2

Approccio DA3: (A1 or A2) + M2 + R3

Nota: i coefficienti parziali moltiplicano le azioni o i loro effetti
e dividono le resistenze e le caratteristiche di resistenza

Eurocodice 7
approcci di progetto e coefficienti di sicurezza parziali
Ed = azione di progetto
Rd = resistenza di progetto

già inclusi i coefficienti di sicurezza parziali

Rd ≥ Ed

(1) DA1C1: coeff. parziali applicati alle azioni (γg applicato al valore caratteristico
del peso dell’unità di volume γk) e non alle caratteristiche di resistenza dei terreni

(2) DA1C2: coeff. parziali applicati alle caratteristiche di resistenza dei terreni
(γϕ′ all’angolo di attrito ϕ′k, γc′ alla coesione efficace c′k, o γcu alla coesione
non drenata cu)
(3) DA2: coeff. parziali applicati alle azioni o direttamente all’effetto delle azioni
(γE) ed alla resistenza globale (γR) e non alle caratteristiche di resistenza dei terreni

(4) DA3: coeff. parziali applicati solo alle azioni provenienti dalla struttura, e non a
quelle provenienti dal terreno; coeff. applicati anche alle caratteristiche di
resistenza dei terreni (come in DA1C2)

Nota: in assenza di carichi dalla struttura
DA3 coincide con DA1C2

Eurocodice 7

Metodo Pseudo - statico

• Analisi 2D o 3D

• Azione sismica ⇒ insieme di forze staticamente applicate

• Meccanismo di collasso: noto o ipotizzato

• La massa in frana si comporta come un corpo rigido

• Il terreno ha comportamento rigido-plastico

• Criterio di rottura: Mohr - Coulomb

• Il fattore di sicurezza è definito in termini di forze o tensioni

Ipotesi del metodo:

STABILITÀ DEI PENDII Azione Sismica - Analisi Pseudo-statica
• terreno: mezzo rigido plastico perfetto
• esistenza di una superficie di scorrimento
• sole equazioni della statica e criterio di resistenza   (1)
• sisma = forza statica equivalente proporzionale al peso della

massa potenzialmente instabile

• metodi globali dell’equilibrio limite o dell'analisi limite 
• metodi dei blocchi o delle strisce, dell'equilibrio limite     (1)
• τf = c' + σ'n tanϕ' (analisi in tensioni efficaci)
• τf = cu (analisi in tensioni totali)

Fh = ± kh W (componente orizzontale)

Fv = ± kv W (componente verticale)
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Scelta di kh e kv

Normativa Europea (EC8-5):

kh = 0.5 agR γI S/g

agR = accelerazione orizzontale max su roccia o terreno rigido
γI = coefficiente di importanza del pendio
S = coefficiente di amplificazione della classe di terreno
g = accelerazione di gravità

kv = ± 0.5 kh se agR,v/agR,h > 0.6
kv = ± 0.33 kh se agR,v/agR,h < 0.6

Normativa Italiana (D.M. 16.01.1996):

kh = C⋅ε ⋅ I ; kv (trascurato)

C = coeff. di intensità sismica 0.1; 0.07; 0.04
ε = coeff. di fondazione 1 ; 1.3 (dep. alluvionali di spessore ≤ 20 m)
I = coeff. di protezione sismica 1; 1.2 (affollamento); 1.4 (rilevanza strategica)

R

1

T [sec]0.8

- 2/3

0

0.862 x T

AZIONE SISMICA
(D.M. 09.01.1996)

Forma spettrale di riferimento prevista dalla Normativa Italiana

Fhi = C ⋅ R ⋅ β ⋅ε ⋅ I ⋅ Wi

dove:
C = coefficiente di intensità sismica:   

C =(S - 2) /100
C =0,10 per zone di I categoria
C =0,07 per zone di II categoria
C =0,04 per zone di III categoria

R = coefficiente di risposta

β = coefficiente di struttura =1 ÷ 1,2

ε = coefficiente di fondazione =1 ÷ 1,3
I = coeff. di protezione sismica =1 ÷ 1,4
Wi = peso del piano i-esimo

ε = 1 per terreni rocciosi
ε = 1.3 per terreni alluvionali 

con spessore variabile dai    
5m ai 20 m.

sisma: sollecitazioni di breve durata ma intensità,
direzione e verso variabili nel tempo e nello spazio

le sollecitazioni dipendono da:
• caratteristiche del sisma
• condizioni stratigrafiche e idrauliche
• proprietà meccaniche terreni attraversati
• geometria del pendio

riduzione delle condizioni di stabilità:
• momentanee (per la durata delle azioni dinamiche) con

accumulo di deformazioni e spostamenti
• permanenti (per intensità elevata – riduzione resistenza)

⇒ movimenti franosi del pendio

STABILITÀ DEI PENDII

• aggravio delle condizioni di carico

• riduzione della resistenza al taglio:

- aumento pressioni interstiziali (∆u indotte dal sisma)
- riduzione parametri di resistenza c′ e ϕ ′ (fatica)

In presenza di sisma:

τf = c′ + [(σn + ∆σn) - (u + ∆u)]·tanϕ′

Riduzione della resistenza al taglio

indotta da condizioni di carico sismico per:
• incremento delle pressioni interstiziali (∆u)
• decremento dei parametri di resistenza (c', ϕ' o cu)

prescritta dall'EC8 – 5 se agR γI S/g > 0.15

in condizioni post-sismiche:
• riduzione di resistenza senza l'azione pseudo-statica

analisi in tensioni efficaci più appropriate:
• ∆u costante lungo la s.d.s.
• ∆u = 0 in condizioni residue

τf = c′ + [(σn + ∆σn) - (u + ∆u)]·tanϕ′ T.E.
τf = cu T.T.

Metodo pseudo-statico: modello di calcolo per pendio indefinito

• Analisi 2D
• Meccanismo di collasso
• La massa in frana si comporta

come un corpo rigido

t 

a(t) 

Hw H

τ
σ'

u

β
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condizioni
statiche

condizioni
dinamiche

α

H

R

σn

σn

σn

τm

τm

Metodo pseudo-statico: modello di calcolo per pendio di altezza finita

• Analisi 2D
• Meccanismo di collasso
• La massa in frana si comporta

come un corpo rigido

METODI DEI CONCI

ER=EL+∆E

XR=XL+∆X

EL

XL

b

l

a

h

α

W

khW

S
P

U

H

σn

σn

σn

τm

τm

larghezza conci sufficientemente piccola:

- da potere assumere σn , τm ed u costanti 

- descrivere con accuratezza p.c. e s.d.s.

( )[ ]'tan'1 ϕστ uc
F nm −+=

• Fellenius (1936)

• Bishop (1955)

• Bell (1962)

Kv positivo

s.d.s. circolare

analisi in tensioni totaliKhW KvW

α

H W

O

R

e

d

σn

σn

σn

τm
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θh

θ0
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equilibrio alla rotazione

uc=τ

Metodo pseudo-statico: Azione sismica  (D.M. 14.01.2008)

HV 5.0 FF ⋅±=

KhW
KvW

α

H
W

R

σn

σn

σn

τm

τm

Componente orizzontale

Componente verticale

W: peso della massa in frana
ST: Coefficiente di amplificazione topografica

Hw H

τ
σ'

u

β
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KvW
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Metodo di Fellenius (1936): approccio tradizionale

( )[ ]{ }
( )

F
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• Fattore di sicurezza statico

• Fattore di sicurezza sismico

Ipotesi: per ogni concio la risultante delle 
spinte agenti ai lati è parallela alla base

∆Xi cos αi - ∆Ei sen αi = 0

Metodo di Bishop (1955): approccio tradizionale
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Ipotesi: per ogni concio la risultante delle 
spinte agenti ai lati è orizzontale 

Xi = 0     Xi-1 = 0

Incremento di pressione interstiziale: terreni sabbiosi

I metodi pseudo - statici NON sempre possono essere utilizzati nel caso 

di terreni capaci di sviluppare pressioni interstiziali elevate o di 

subire perdite rilevanti di rigidezza sotto carico ciclico.

L’incremento di pressione interstiziale o la perdita di rigidezza possono 

essere valutati mediante prove sperimentali di tipo ciclico riferite 

alle effettive condizioni locali. 
In assenza di tali prove tale incremento può essere stimato mediante 

correlazioni empiriche.

• prove sperimentali di tipo ciclico

• correlazioni empiriche

Stima ∆u in terreni coesivi
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β ≅ 0.45

γc,max = deformazione di taglio max indotta dal sisma – da
analisi di risposta sismica locale – in alternativa:

con

Matsui et al., (1980)

Stima ∆u in terreni granulari

⎥
⎥
⎦

⎤

⎢
⎢
⎣

⎡
⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
π

=
σ

∆
=∆ −

a

L

N
N N

Nsenuu
21

1
'
0

* 2

NL: numero di cicli richiesti per produrre liquefazione

τhv/σ′0stima di NL  ⇒

(Seed e Booker, 1977)

83,0
r96.0 Da ⋅=

Stima ∆u in terreni granulari

∆uN
* = ∆uN/σ′v0 = rapporto di pressione interstiziale indotta;

σ'0 = pressione efficace media iniziale;
NL = num. cicli di carico uniformi necessari per inizio liquefazione;
N =  num. cicli di carico uniformi equivalenti al sisma;
Dr = densità relativa.

stima di N (Biondi, Cascone, Maugeri, 2003)
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Note sui Metodi Pseudostatici
in genere troppo cautelativi  (sovrastimano gli effetti del sisma)

i risultati dipendono da:
• valore assunto per k (cruciale)
• superficie di scorrimento 
• resistenza al taglio mobilitata lungo la s.d.s.

superficie di scorrimento:
• frane quiescenti: pre-esistente – effettiva
• frane di primo scorrimento: neo-formazione  – potenziale –

non coincide con quella in condizioni statiche

non ne è consigliato l'uso per forti riduzioni
della resistenza al taglio

Applicabilità dei Metodi Dinamici

• superficie topografica e profilo stratigrafico con marcate 

irregolarità

• terreni capaci di sviluppare pressioni interstiziali elevate 
o di subire perdite rilevanti di rigidezza sotto carico ciclico

Indipendentemente dalla zona sismica e dalla categoria del suolo
in questi casi la stabilità deve essere valutata con un approccio in 
campo dinamico:

• Metodo degli spostamenti

• Analisi dinamica

• azione sismica = funzione temporale (accelerogramma)
• effetti dell'azione sismica valutata in termini di spostamenti

accumulati

analisi della sicurezza:
• confronto tra spostamento accumulato e quello ammissibile

soglia critica di spostamento:
• condizione di collasso generalizzato (Stato Limite Ultimo)
• perdita di funzionalità (Stato Limite di Servizio)

cinematismi di collasso idealizzati e semplificati:
• stima dell'ordine di grandezza degli spostamenti
• indice di prestazione sismica del pendio

Metodi degli Spostamenti Metodi degli Spostamenti

Modello di Newmark
Metodo degli spostamenti: Modello di Newmark

KhW KvW

Wd

kc moto verso valle

kc moto verso monte

Accelerazione 
sismica

Velocità 
relativa

Spostamento 
relativo Spostamento 

permanente 
cumulato

Tempo

Tempo

t

a(t) 
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Accelerazione di primo scorrimento

W

ac

T
β

Calcolo dell’accelerazione critica 
ac che induce il primo scorrimento 
relativo tra il blocco ed il piano:

βWsenamT c +⋅=

ϕβ tgcosWT ⋅=

( ) ( )βϕββϕβ sentgcosgsentgcos
m
Wac −⋅⋅=−⋅⋅=

ϕββ tgcosWWsenam c ⋅=+⋅

Accelerazione relativa

W

ag

T
β

Forza agente sul blocco nella 
direzione dello scorrimento

( ) cgg

g..

aasentgcos
m
Wa

m
tgcosWWsenam

m
Fx

−=−⋅⋅−=

=
⋅−+⋅

==

βϕβ

ϕββ

ϕββ tgcosWWsenamF g ⋅−+⋅=

Da considerazioni di equilibrio dinamico si ha:
..
xmF ⋅=

Accelerazione 
relativa

Accelerazione relativa

A
cc

el
er

az
io

ne
 

si
sm

ic
a

tempo

ac1

ac2

Se ac = ac2

Se ac = ac1

ag < ac2 e non c’è spostamento relativo ∆ = 0

Per ag < ac1 non c’è spostamento relativo 
∆ = 0

Per ag > ac1 si ha spostamento relativo 
tra il blocco ed il piano ∆ 0≠

Velocità e spostamento relativi

cg

..
* aaxa −==

0

.
*

.
* xtaxv +⋅== ∆

Integrando rispetto al tempo si ha:

Accelerazione relativa

Velocità relativa

Integrando rispetto al tempo si ha:

00
2

2
1 stxtax

.
* +⋅+⋅= ∆∆ Spostamento relativo

Blocco-Piano

Fasi di analisi:

• ricerca (i.e. approccio pseudostatico) della s.d.s. alla quale 
corrispondono condizioni di equilibrio limite (Fs = 1) e
determinazione del coefficiente sismico critico kc = ac/g

• scelta accelerogramma di progetto

• calcolo spostamento (doppia integrazione eq. moto relativo)

• confronto tra spostamento ammissibile e quello accumulato

Metodi degli Spostamenti

Formulazione originaria:

1. corpo di frana ⇒ corpo rigido
2. condizioni piane
3. a(t) costante nel corpo di frana (nello spazio)*
4. resistenza al taglio costante ⇒ ac costante nel tempo

(cu o c′,ϕ′ ed u costanti)*
5.  spostamento verso monte nullo
(* possono essere rimosse)

• il corpo di frana si sposta lungo la s.d.s. quando a(t) > ac
• lo spostamento si annulla quando si annulla la velocità relativa
lo spostamento calcolato dipende da:
- ampiezza e contenuto in frequenza dell'azione sismica (a(t))
- caratteristiche geotecniche e geometriche del pendio (ac)

Metodi degli Spostamenti
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Spostamenti Ammissibili

orientativamente:

- S < 10 cm :         movimenti non importanti
- S = 10-100 cm : fessurazioni importanti - riduzioni di resistenza

significative, innesco rottura
- S > 100 cm :      movimenti distruttivi e collasso pendio 

Sadm dipende da:

- tipo del pendio (artificiale, naturale)
- esistenza di manufatti
- gravità di danni connessi a frana eventuale
- livello di protezione prescelto

Sadm

spostamento ammissibile del pendio

spostamento ammissibile delle strutture presenti{
livello di danno spostamento (cm) 

irrilevante < 0.5 
modesto 0.5÷5 
forte 5÷50 
severo 50÷500 
catastrofico > 500 

livello di danno spostamento (cm) 
V irrilevante < 3 
IV modesto 15 
III moderato 30 
II elevato 90 
I catastrofico 300 

Legg e Slosson (1984)

Idriss (1985)

State of Alaska

Geotech. Evaluation
Criteria Committee

risoluzione delle equazioni del moto in condizioni dinamiche
mediante tecniche di integrazione numerica (FEM, FDM)

Metodi di Analisi Dinamica

in genere, un’analisi affidabile richiede una stima accurata di:

• stratigrafia del sottosuolo (lungo una o più sezioni longitudinali)
• stato di tensione efficace iniziale e storia di carico
• regime delle pressioni interstiziali
• caratteristiche di resistenza e rigidezza dei terreni interessati

schematizzazione realistica del comportamento delle terre
⇒ mezzi porosi bifase (o trifase)

In condizioni dinamiche, una descrizione affidabile del
comportamento meccanico delle terre in condizioni cicliche

richiede:

• uso di modelli costitutivi avanzati (plasticità cinematica
incrudente o plasticità diffusa);

• determinazione di parametri non abitualmente ottenuti in        
prove di sito o laboratorio convenzionali;

• considerazione di un maggiore volume di terreno nelle 
analisi (maggiori oneri di caratterizzazione e maggiori 
incertezze).

Metodi di Analisi Dinamica

• la stabilità è governata da una combinazione di condizioni
geologiche, geotecniche e sismiche mai completamente
conoscibili e spesso difficilmente modellabili;

• l’accuratezza delle analisi numeriche è molto maggiore
dell’affidabilità con cui possono essere definiti i parametri
di input sismico e geotecnico;

• i risultati possono essere poco rappresentativi della realtà:
⇒ affinamento dell’analisi solo apparente;

• le analisi dinamiche sono appropriate per le dighe in terra:
- la loro importanza giustifica l’onere di indagini e mezzi di

analisi più sofisticate;
- geometria, caratteristiche meccaniche e condizioni 
idrauliche note con buona approssimazione.

Metodi di Analisi Dinamica
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Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti LIQUEFAZIONE

Il fenomeno della liquefazione interessa i depositi sabbiosi saturi che nel 
corso di un terremoto o più genericamente, durante ed immediatamente 
dopo una sollecitazione di tipo ciclico, subiscono una drastica riduzione 
della resistenza al taglio.

La causa principale della liquefazione dei terreni sabbiosi saturi è l’incre-
mento delle pressioni interstiziali indotte dalle sollecitazioni di taglio 
cicliche, che sono da attribuire alla propagazione delle onde di taglio nel 
terreno, accompagnato da una riduzione delle tensioni efficaci, dovendo 
rimanere costanti le tensioni totali.

L’insorgere di fenomeni di liquefazione nei depositi naturali durante i 
terremoti è legata alle relazioni che si stabiliscono tra:

- caratteristiche delle vibrazioni sismiche;

- proprietà geotecniche dei terreni;

- fattori ambientali.

LIQUEFAZIONE

Fenomeni associati a:
- perdita di resistenza al taglio 
- all’accumulo di deformazioni permanenti
in terreni saturi, prevalentemente sabbiosi, soggetti ad azioni 
cicliche e dinamiche agenti in condizioni non drenate 

Superficie libera 
della falda idrica

argilla

sabbia

argilla

roccia di base

τ σ’v
τ σ’hτ

u0

u = u0 + ∆u

a
t

INTRODUZIONE

RESISTENZA AL TAGLIO PER I TERRENI SABBIOSI SATURI:

τ = c’ + (σ - u) tan ϕ’

SOTTO CARICHI CICLICI:

σ - u = 0 → τ = 0

Deformazione assiale e 
incremento di pressione 
neutra durante una prova 
triassiale ciclica.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

τ = c’ + [σ - (u + ∆u)] tan ϕ’

INTRODUZIONE

Cause del fenomeno

La liquefazione si verifica quando il valore limite della tensione tangenziale τ
tende a zero. E' necessario precisare che tale condizione è del tutto generale, 
indipendentemente dalla presenza o meno dell'azione sismica. 

Come si può osservare facilmente il pericolo di liquefazione aumenta al 
diminuire della coesione c’, dell'angolo di resistenza al taglio φ’, della 
tensione totale σ, ed all’aumentare della pressione interstiziale. 

Tale pericolo riguarda pertanto i depositi superficiali di terreni incoerenti o 
debolmente coesivi, in presenza di falde acquifere.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

INTRODUZIONE

Valutazione del Rischio di Liquefazione

Benché sia molto difficile distinguere l'influenza delle singole caratteristiche 

del terremoto sulla resistenza alla liquefazione dei depositi, è possibile 

individuare alcune grandezze come la durata, la frequenza, la regolarità, che 

influenzano sensibilmente l’ampiezza dello sforzo e della deformazione di 

taglio sullo sviluppo delle pressioni interstiziali e sul numero di cicli neces-

sari per causare la liquefazione.

Tra le proprietà geotecniche del terreno, lo stato di addensamento è uno dei 

fattori più importanti che controllano il pericolo di liquefazione dei depositi.

La probabilità che un deposito raggiunga lo stato di liquefazione è tanto 

maggiore quanto più la densità relativa è bassa.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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INTRODUZIONE

Cause del fenomeno
Per liquefazione si intende un processo di accumulazione della pressione del 
fluido interstiziale che causa in un terreno non coesivo (sabbia, ghiaia, limo 
non plastico) saturo diminuzione della resistenza e/o rigidezza a taglio a 
seguito dello scuotimento sismico, potendo dar luogo a deformazioni perma-
nenti significative. 

La liquefazione consiste quindi in una diminuzione della resistenza del 
terreno, a seguito del raggiungimento della condizione di fluidità. 
La perdita totale della resistenza viene raggiunta quando la pressione 
dell'acqua che riempie gli interstizi arriva a uguagliare la pressione di 
confinamento, rendendo nulle le tensioni efficaci attraverso le particelle 
solide. 

Una volta che il terremoto ha innescato il processo di liquefazione, la massa 
del suolo resta in movimento fino a che non raggiunge una nuova condizione 
di stabilità.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

INTRODUZIONE

Cause del fenomeno

Dai casi verificatisi in passato si è capito che questo fenomeno è profon-
damente influenzato dal numero dei cicli N del terremoto, dalla densità
relativa Dr e dalla granulometria del terreno. 

Un terreno incoerente, a parità di altri fattori, è maggiormente esposto al 
pericolo della liquefazione quanto minore è la sua densità relativa. 

Il potenziale di liquefazione aumenta poi, ovviamente, al crescere di N.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

INTRODUZIONE

Valutazione del Rischio di Liquefazione
Una delle prime osservazioni compiute sul fenomeno della liquefazione di 
provini di sabbia (Lee e Seed, 1967) è stata che più alta è la pressione di 
confinamento iniziale, maggiore è il numero di cicli di carico richiesti per
portare a liquefazione o a collasso il terreno.
La pressione di confinamento efficace σo' in situ è espressa dalla relazione:

σo' = 1/3 (1 + 2ko)σv'

essendo: 
- ko = coefficiente di spinta a riposo;
- σv' = pressione litostatica efficace.

Nei depositi la pressione di confinamento aumenta con la profondità, mentre 
l’ampiezza dello sforzo di taglio diminuisce. 
Ne consegue che la resistenza alla liquefazione dei depositi aumenta note-
volmente con la profondità.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MANIFESTAZIONI DELLA LIQUEFAZIONE

La manifestazione della liquefazione può dare origine ad effetti di varia natura:

- affondamento di edifici nel terreno (Figura 1.a)
- scorrimento di pendii (Figura 1.b)
- collasso di terrapieni, rilevati stradali e opere di terra in genere (Figura 1.c)
- collasso di palificate per perdita di connessione laterale (Figura 1.d)
- zampillio di getti d'acqua e di sabbia con formazione di caratteristici coni (Figura 1.e)
- collasso di opere di sostegno per sovraspinta del terreno a monte (Figura 1.f)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MANIFESTAZIONI DELLA LIQUEFAZIONE

LIQUEFAZIONE CON TRASPORTO DI MATERIALE

Questo fenomeno è dovuto al collasso per instabilità accompagnato da
trasporto laterale di materiale. 
Esso può verificarsi solo quando agiscono nella massa del terreno tensioni 
tangenziali statiche (ad esempio sotto una fondazione), e nel contempo tali 
tensioni risultano maggiori della resistenza a taglio residua del materiale 
liquefatto. 
In tali condizioni la massa del terreno fluisce fino a quando non avrà raggiunto 
nuove condizioni di stabilità, che dipendono anche dalla configurazione geo-
metrica iniziale della massa stessa. 

L'azione di un sisma può provocare un incremento di pressione interstiziale, 
necessario per raggiungere la condizione di instabilità che innesca la liquefa-
zione con trasporto di materiale.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

Fenomeni di Lateral Spreading: Turchia, 1999
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EFFETTI SULLE COSTRUZIONI

Niigata 1964 (M= 7.5)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

EFFETTI SULLE COSTRUZIONI

Kobe 1985

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

EFFETTI SULLE COSTRUZIONI

Turchia 1999

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

EFFETTI SULLE COSTRUZIONI

Turchia 1999

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

EFFETTI SULLE COSTRUZIONI

Turchia 1999

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

EFFETTI SULLE COSTRUZIONI

Kobe 1995

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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FATTORI CHE INFLUENZANO LA LIQUEFAZIONE

Alcuni dei fattori che influenzano la liquefacibilità di un deposito 
sabbioso saturo sono:

• Caratteristiche delle vibrazioni

• Pressione di confinamento

• Stato di addensamento

• Granulometria

• Storia sismica

• Condizioni di drenaggio

• Età del deposito

• Storia geologica

• Coefficiente di spinta a riposo e OCR

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

CARATTERISTICHE DELLE VIBRAZIONI

Relazione tra l’ampiezza dello sforzo 
di taglio ciclico ed il numero dei cicli 
necessari per produrre un’ampiezza 
della deformazione di taglio del 
2.5% (Ishihara, 1985).

Effetto dell’accelerazione sulla 
resistenza alla liquefazione   
(Finn, 1972).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

CARATTERISTICHE DELLE VIBRAZIONI

Relazione tra magnitudo, numero di cicli equivalenti e durata dei            
terremoti (Seed et al., 1975).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

PRESSIONE DI CONFINAMENTO

Effetto della pressione di confinamento
sull’ampiezza dello sforzo di taglio 
ciclico richiesto per la liquefazione 
iniziale e per una deformazione assiale 
del 20% (Lee e Seed, 1967).

(σ1± σd ) − σ3 = sforzo deviatorico

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

STATO DI ADDENSAMENTO

Relazione tra l’ampiezza 
dello sforzo di taglio ed il 
numero dei cicli che 
causano vari livelli 
deformativi per valori 
diversi della densità 
relativa (De Alba et al., 
1976).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

GRANULOMETRIA

Fasce granulometriche critiche (Tsuchida, 1970).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE



5

ETA’ DEL DEPOSITO

Effetti della età del deposito sull’indice dei vuoti e sulla    
densità secca (Tolno, 1985).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

STORIA TENSIONALE DEL DEPOSITO

Influenza del coefficiente di spinta a riposo sulla tensione di taglio 
necessaria per portare il terreno a liquefazione (Seed e Peacock, 1971).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

LIQUEFAZIONE

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

La verifica a liquefazione può essere omessa solo quando si manifesti 
almeno una delle seguenti circostanze:

• eventi sismici attesi di magnitudo M inferiore a 5;

• accelerazioni massime attese al piano campagna in condizioni di 
campo libero (free-field) minori di 0.1g;

• profondità media stagionale della falda superiore a 15 m dal p.c.
sub-orizzontale e strutture con fondazioni superficiali;

• depositi costituiti da sabbie pulite con resistenza penetrometrica
normalizzata (N1)60 > 30 oppure qc1N>180 (dove (N1)60 è il valore 
della resistenza determinata in prove penetrometriche dinamiche 
(SPT) normalizzata ad una tensione efficace verticale di 100 kPa e 
qc1N è il valore della resistenza determinata in prove penetrometriche
statiche (CPT) normalizzata ad una tensione efficace verticale di 100 
kPa;

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

• distribuzione granulometrica esterna alle zone indicate in Figura 1.a
nel caso di terreni con coefficiente di uniformità Uc <3.5 ed in Figura 
1.b nel caso di terreni con coefficiente di uniformità Uc >3.5.

Figura 1.a Figura 1.b

• Per quanto concerne la densità relativa (DR), le diverse metodologie 
disponibili in letteratura derivano dal primo tentativo di correlazione 
qualitativa tra DR ed i valori NSPT dovuto a Terzaghi & Peck (1948). 

• La maggior parte delle correlazioni per l’interpretazione dei risultati 
delle prove SPT prendono in esame la correzione dovuta alla tensione 
verticale efficace agente alla quota di prova.

• Gibbs & Holtz (1957), successivamente, introdussero degli intervalli 
di variazione di DR associabili alle precedenti correlazioni e per primi 
verificarono la importanza delle tensioni efficaci sulla relazione tra DR
e NSPT.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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• Utilizzando il grafico viene 
valutato alla quota desiderata 
il numero di colpi corretto per 
tenere conto dell'effetto della 
pressione litostatica (Seed & 
Idriss, 1971):

N1 = CN NSPT

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

1Kips/sf = 50 kN/m2

• Per tenere conto della tensione verticale efficace agente a rottura in-
torno al penetrometro, può essere introdotto un fattore di correzione, 
normalizzando il valore della tensione efficace σ’vo a pa = 1 bar, 
mediante la formula proposta da Liao & Whitman (1986):

N1 = CN . NSPT con     CN = (pa/σ’vo) 0.5 < 1.7

• Un ulteriore fattore di correzione (N1)60 può essere introdotto per 
tenere conto delle caratteristiche di esecuzione della prova:

(N1)60 = N1 CE CB CR CS
dove:
- CE = rendimento del sistema di infissione, normalizzato al 60% del 

valore teorico massimo;
- CB = fattore di correzione diametro foro;
- CR = fattore di correzione lunghezza aste;
- CS = fattore di correzione per la presenza o meno di centratori.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

lunghezza aste (m) 3 - 4 4 - 6 6 - 10 >10
Cr 0.75 0.85 0.95 1 

(Ghionna e Robertson, 1987)

• E’ necessario tenere conto che per Dr < 70% la densità ricavata con 
Gibbs & Holtz (1957) risulta tendenzialmente più alta del valore reale 
e per bassi valori di pressione efficace la densità relativa risulta ten-
denzialmente troppo alta. 

• Disponendo del valore normalizzato di NSPT ovvero [(N1)60], la migliore 
correlazione risulta quella proposta da Terzaghi e Peck (1948) e da 
Skempton (1986):

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

60
100 1N(%)Dr =

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

LIQUEFAZIONE

CRITERI DI PREVISIONE E METODI PER LA 
VALUTAZIONE DEL POTENZIALE DI LIQUEFAZIONE

• CRITERI EMPIRICI

• METODI SEMPLIFICATI

• METODI DI ANALISI DINAMICA

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE Posizione del problema

Analisi 
semplificata

Analisi dinamica
semplificata

Analisi dinamica
avanzata

L’analisi della suscettibilità a liquefazione di un sito richiede:

1) la valutazione delle caratteristiche del moto sismico

2) la caratterizzazione geotecnica del sottosuolo 

3) la stima degli effetti conseguenti alla liquefazione

I punti 1) e 2) caratterizzano i vari metodi di analisi
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CRITERI DI PREVISIONE E METODI PER LA VALUTAZIONE 
DEL POTENZIALE DI LIQUEFAZIONE

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

CRITERI EMPIRICI (LIVELLO I)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

CRITERI EMPIRICI (LIVELLO I)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

CRITERI EMPIRICI (LIVELLO I)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

Il criterio è tra i pochi criteri empirici che permette di tenere conto 
dell’intensità della scossa sismica e della profondità della falda.

CRITERI EMPIRICI (LIVELLO I)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

CRITERI EMPIRICI (LIVELLO I)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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CRITERI EMPIRICI (LIVELLO II)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DELLA DENSITÀ CRITICA

Per una stima accurata della probabilità di liquefazione di un deposito 
sabbioso saturo, occorrerebbe tenere in conto tutti i fattori che concorrono a 
creare le condizioni in cui il fenomeno può verificarsi. 

A causa dell'impossibilità di inglobare in un unico modello tutti i numerosi 
parametri che li rappresentano, i criteri di previsione ed i metodi di calcolo 
che sono stati avanzati in questi ultimi anni si accentrano su un numero di 
fattori più ridotto.

Tra questi può essere citato il Metodo basato sulla ricerca della Densità 
Critica proposto da Castro (1969) e Casagrande (1975):
I fenomeni di liquefazione si verificano quando eventi sismici di elevata 
magnitudo (M > 6) e prolungata durata (> 15 sec), interessano depositi 
deltizi, fluviali, marini recenti e costieri, nonché terreni di riporto costituiti 
da materiali granulari fini saturi con falda superficiale, non consolidati, con 
granulometria uniforme e con densità da media a bassa.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DELLA DENSITÀ CRITICA

E' stato evidenziato, che alla condizione di liquefazione iniziale possono 
seguire:

- deformazioni di piccola entità (mobilità ciclica) 
- deformazioni di grossa entità (liquefazione reale) 

a seconda che la sabbia si deformi rispettivamente con aumento di volume 
(dilatanza) o senza. 

Poiché da un punto di vista pratico interessa essenzialmente accertare se, in 
corrispondenza di un evento sismico, il terreno in esame subirà piccole o 
grosse deformazioni, la valutazione del pericolo della liquefazione può esse-
re ricondotta ad accertare come si deforma la sabbia in esame, allorché 
viene sollecitata fino a rottura sotto un determinato sistema di carichi. 

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DELLA DENSITÀ CRITICA

Sulla base di osservazioni sperimentali Casagrande (1975) afferma:

le sabbie sciolte con densità relativa Dr minore del 40% possono essere 
soggette a liquefazione;

le sabbie medio-sciolte con densità relativa Dr compresa tra il 40% ed il 
60% possono essere lievemente dilatanti o lievemente contrattive, ed in 
sito possono rispondere ai carichi ciclici anche con deformazioni di una 
certa entità, ma raramente con liquefazione reale.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DELLA DENSITÀ CRITICA

Sulla base di risultati di questo tipo Casagrande (1975) afferma:

nelle sabbie fortemente dilatanti, con densità relativa Dr superiore al 
70%, è normalmente impossibile alle pressioni interstiziali avvicinare o 
uguagliare le pressioni di confinamento efficaci a causa della dilatanza
che si manifestata nel terreno, e pertanto ci si possono attendere solo 
assestamenti di lieve entità.

Il problema appare così ricondotto alla determinazione della densità 
relativa del deposito in sito, la quale viene normalmente valutata attra-
verso prove penetrometriche statiche e/o dinamiche. 

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

La  sicurezza nei confronti della liquefazione è generalmente 
valutata confrontando due grandezze:

CSR

CRR
la resistenza disponibile alla liquefazione 

(rapporto di resistenza ciclica ovvero cyclic resistance ratio)

lo sforzo di taglio indotto dall’azione sismica
(rapporto tensionale ciclico ovvero cyclic stress ratio)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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Analisi Dinamica Semplificata

CSR > CRR ⇒ il terreno è considerato liquefacibile

CSR stimata da amax,s

CRR abachi a partire dai risultati di prove in sito (SPT, CPT,    
misure di VS)

liquefacibile

non
liquefacibile

NSPT , qc

CSR

CRR

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DI SEED & IDRISS (1982)

Soprattutto quando la valutazione della RESISTENZA ALLA LIQUEFAZIONE
viene condotta utilizzando correlazioni empiriche, senza ricorrere a prove 
dinamiche specificamente studiate per il caso in esame, può essere utile 
ricorrere a METODI DI CALCOLO SEMPLIFICATI.

Una semplice procedura per la determinazione degli sforzi di taglio indotti 
dal sisma è stata proposta da Seed e Idriss (1982), nell'ipotesi di terreno 
omogeneo.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DI SEED E IDRISS (1982)

Tra i metodi semplificati quello Metodo di Seed e Idriss (1982) è di gran 
lunga il più noto ed utilizzato.

In questo caso la resistenza del deposito alla liquefazione viene valutata in 
termini di fattore di resistenza alla liquefazione, espresso dal rapporto fra la 
resistenza del terreno agli sforzi di taglio ciclico e la sollecitazione di taglio 
massima indotta dal sisma, cioè:

F = τlim / τmax

I termini a numeratore e denominatore sono resi adimensionali attraverso il 
rapporto di sforzo ciclico, ottenuto normalizzando l'ampiezza dello sforzo di 
taglio con la pressione efficace iniziale σv‘ o σo’, ovvero:

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DI SEED & IDRISS (1982)

Il FATTORE DI RESISTENZA ALLA LIQUEFAZIONE di un deposito viene quindi 
general-mente espresso ricorrendo ai seguenti simboli equivalenti:

(τ /σv')lim (τ /σo')lim
F = _____________ oppure F = _____________

τ /σv' τ /σo'

o anche:

FL = CRR / CSR

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

METODO DI SEED E IDRISS (1982)

I numerosi metodi semplificati che sono stati proposti, basati sul concetto di 
fattore di resistenza, differiscono tra loro soprattutto per il modo con cui 
viene ricavato il termine a numeratore e cioè la resistenza del terreno agli 
sforzi ciclici ovvero, la resistenza alla liquefazione. 

Allo stato attuale, il parametro su cui si basano il maggior numero di corre-
lazioni e confronti con osservazioni reali è il numero di colpi di una prova 
penetrometrica dinamica (SPT) o la resistenza alla punta di una prova pene-
trometrica statica (CPT).

Una valutazione dello stato di sollecitazione indotto dal sisma ad una 
determinata quota, può essere condotta in modo accurato solo effettuando 
un’analisi della risposta sismica locale, partendo da un dato accelerogramma
alla base del deposito ed analizzando le sue modificazioni alle diverse quote.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

Metodo di Seed e Idriss (1982)

Nell'ipotesi di propagazione verticale di 
onde sismiche di taglio, la colonna di 
terreno di altezza z si muove rigida-
mente in direzione orizzontale. 
Se si indica con amax l'accelerazione 
massima in superficie, lo sforzo di taglio 
massimo alla profondità z è dato da:

amax
τmax = ________ γt z 

g

essendo γt il peso dell’unità di volume 
del terreno e g l'accelerazione di gravi-
tà.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

Metodo di Seed e Idriss (1982)

Poiché in realtà la colonna di terreno è 
deformabile, lo sforzo di taglio è minore 
che nell'ipotesi di corpo rigido, occorre 
quindi introdurre un coefficiente riduttivo 
rd per il quale Seed e Idriss (1971) hanno 
fornito in forma grafica i valori in funzione 
della profondità.
Normalizzando lo sforzo di taglio massimo 
con la pressione verticale efficace si ottie-
ne:

τmax amax σv
______ =  _______ rd

______

σv'             g              σv'

con σv = γt z pressione totale verticale.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

rd = 1.0 - 0.00765 z       per z ≤ 9.15 m
rd = 1.174 - 0.0267 z     per 9.15 < z ≤ 23 m
rd = 0.774 - 0.008 z       per 23 < z ≤ 30 m
rd = 0.5 per z > 30 m

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

Metodo di Seed e Idriss (1982)

Il termine al numeratore, cioè la resistenza 
alla liquefazione, viene valutato in funzione 
della magnitudo, del numero di colpi della 
prova SPT, della densità relativa Dr , della 
pressione verticale efficace, ecc.

Utilizzando il numero di colpi corretto N1 si 
valuta  per un dato valore della magnitudo
M il rapporto di sforzo ciclico (τav/σv’)lim che 
provoca liquefazione.

Se il fattore di resistenza alla liquefazione 
risulta F > 1.0 il deposito viene considerato 
non liquefacibile.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

Metodo di Seed e Idriss (1982)

Il grafico è stato ottenuto discriminando 
i casi di terreni che hanno dato luogo a 
fenomeni di liquefazione e non 
liquefazione durante terremoti reali. 
In esso le linee relative ad un terremoto 
di data magnitudo, separano il campo 
dei siti di probabile liquefazione e quello 
dei siti in cui questa è improbabile.

La curva CRR è valida per terremoti di 
magnitudo M = 7.5 ; è necessario 
pertanto adottare degli opportuni fattori 
di scala per ottenere valori di CRR

corrispondenti ad altre magnitudo.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

METODI SEMPLIFICATI (LIVELLO III)

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

In particolare Seed & Idriss (1982) hanno introdotto alcuni fattori di correzione 
denominati “magnitude scaling factors (MSF)“. Infatti, dopo aver calcolato il 
valore CRR7.5 relativo ad un terremoto di magnitudo 7.5, si determina il valore 
di CRR relativo alla magnitudo del terremoto di scenario mediante la relazione:

MSFCRRCRR , ⋅= 57

Conseguentemente il FATTORE DI SICUREZZA CONTRO LA LIQUEFAZIONE può 
essere scritto come:

MSF
CSR

CRR
F ,

S  ⎟⎟
⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
= 57

In letteratura esistono diversi metodi per calcolare MSF (Seed & Idriss, 1982; 
Ambraseys, 1988; Arango, 1996; Andrus & Stokoe, 1997; Youd & Noble, 1997).

Analisi Dinamica

Queste analisi sono generalmente condotte in tensioni efficaci, 
con modelli bi-dimensionali mediante l’impiego di codici di calcolo 
sofisticati.

È necessario caratterizzare con elevata affidabilità:
• azione sismica di riferimento;
• geometria del sottosuolo;
• comportamento sforzi-deformazioni dei terreni attraverso

indagini in sito e laboratorio.

Nella pratica l’impiego dei metodi dinamici avanzati per l’analisi 
della suscettibilità alla liquefazione è generalmente limitata al 
caso di opere importanti (es. le dighe in terra).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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VALUTAZIONE AZIONE SISMICA
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VALUTAZIONE AZIONE SISMICA

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

L’area etnea è sismicamente molto attiva e 
nel corso dei secoli sono stati parecchi i 
fenomeni sismici che ne hanno provocato lo 
scuotimento. 

In linea generale, ai fini della valutazione 
del potenziale di liquefazione, possono essere 
assunti tre terremoti di riferimento, detti 
terremoti di scenario di I, II e III livello. 

Il terremoto del 1693 può essere 
considerato un terremoto di scenario di I 
livello, caratterizzato da una magnitudo M = 
7.3; 

il terremoto del 1818 un terremoto di sce-
nario di II livello, con M = 6.2; 

il terremoto di Santa Lucia del 1990 un 
terremoto di scenario di III livello (M = 5.6). 

Per i primi due fenomeni sismici può essere 
considerata un’accelerazione di picco al suolo 
pari a 0.35g, mentre per il terzo 0.25g. 

SISMICITA’ STORICA

Terremoti storici che hanno interessato la città di Catania

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

SISMICITA’ STORICA

L’evento del 20 Febbraio 1818
(numerose scosse vennero registrate 
fino al 2 Marzo) ha raggiunto a Catania 
l’intensità di VI MCS. 

In città furono osservate profonde 
spaccature nel suolo e nella Piana di 
Catania si riscontrarono effetti di 
liquefazione. 

In particolare, Longo (1818) riporta la 
notizia di fenomeni di liquefazione in 
due aree vicine alla città: la periferia di 
Paternò, 18 km ad ovest, ed in località 
Paraspolo. 

Quest’ultima è localizzata nella zona 
costiera, 300 m dal mare, lungo la stri-
scia che separa i depositi sabbiosi della 
spiaggia dai sedimenti limo-argillosi che 
affiorano superficialmente. 

Siti con effetti di liquefazione in occasione dei terremoti del 
1693 (barre orizzontali) e del 1818 (stelle).
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Più recentemente, in occasione 
degli studi riguardanti il “Progetto 
Catania” finanziato dal GNDT -
Progetto Esecutivo 1998, avente 
l’obiettivo di valutare gli scenari 
di pericolosità geotecnica sismica 
nella città di Catania, è stata 
effettuata una zonazione del 
territorio in funzione del diverso 
rischio di liquefazione rispetto ad 
un possibile terremoto di scenario 
per la Sicilia Orientale. 

Lo studio ha fornito come 
risultato l’individuazione di undici 
zone sabbiose potenzialmente 
liquefacibili, che sono state 
successivamente riportate sulla 
mappa del territorio della città. 

Carta del rischio di liquefazione del territorio della città di Catania (Crespellani et al., 1999).

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

CARTA GEOLOGICA E UBICAZIONE SONDAGGI 
GEOGNOSTICI A ROTAZIONE

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

STRATIGRAFIA DA SONDAGGIO GEOGNOSTICO

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

STRATIGRAFIA DA SONDAGGIO GEOGNOSTICO

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

STRATIGRAFIE RISULTANTI  DAI SONDAGGI GEOGNOSTICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

CARATTERISTICHE GRANULOMETRICHE DEI CAMPIONI DI TERRENO
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Le prove di laboratorio condotte su 18 campioni di terreno prelevati nel cor-
so dei sondaggi eseguiti nell’area dell’avamporto hanno rilevato una distri-
buzione granulometrica abbastanza omogenea (Uc > 3.5), con possibilità di 
liquefazione per i campioni prelevati all’incirca entro i primi -15.0 m:

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

RISULTATI PROVE PENETROMETRICHE DINAMICHE (SPT)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Valori rappresentativi di NSPT per ciascun intervallo litologico: Caso A

Valori rappresentativi di NSPT per ciascun intervallo litologico: Caso B

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Valutazione densità relativa con diverse correlazioni: Caso A

Valutazione densità relativa con diverse correlazioni: Caso B

CATEGORIA DI SOTTOSUOLO

Depositi di terreni suscettibili di liquefazione, di argille sensitive o qualsiasi altra categoria di sottosuolo non 
classificabile nei tipi precedenti.S2S2

Terreni di tipo C o D per spessore non superiore a 20 m, posti sul substrato di riferimento (con Vs > 800 m/s).EE
Depositi di terreni caratterizzati da valori di Vs,30 inferiori a 100 m/sec (ovvero 10 < cu,30 < 20 kPa), che 
includono uno strato di almeno 8 m di terreni a grana fina di bassa consistenza, oppure che includono almeno 3 
m di  torba o di argille altamente organiche.

S1S1

Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente consistenti, con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da 
valori di Vs,30 < 180 m/s (ovvero NSPT,30 <15 nei terreni a grana grossa e cu,30 < 70 kPa nei terreni a grana fina).

DD

Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la 
profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 180 m/sec e 360 m/sec (ovvero 15 < NSPT,30 < 50 nei terreni a grana 
grossa e 70 < cu,30 < 250 kPa nei terreni a grana fina).

CC

Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la 
profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 360 m/sec e 800 m/sec (ovvero NSPT,30 > 50 nei terreni a grana 
grossa e cu,30 > 250 kPa nei terreni a grana fina).

BB

Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di Vs,30 superiori a 800 m/sec,
eventualmente comprendenti in superficie uno strato di alterazione, con spessore massimo pari a 3 m.AA

Depositi di terreni suscettibili di liquefazione, di argille sensitive o qualsiasi altra categoria di sottosuolo non 
classificabile nei tipi precedenti.S2S2

Terreni di tipo C o D per spessore non superiore a 20 m, posti sul substrato di riferimento (con Vs > 800 m/s).EE
Depositi di terreni caratterizzati da valori di Vs,30 inferiori a 100 m/sec (ovvero 10 < cu,30 < 20 kPa), che 
includono uno strato di almeno 8 m di terreni a grana fina di bassa consistenza, oppure che includono almeno 3 
m di  torba o di argille altamente organiche.

S1S1

Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente consistenti, con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da 
valori di Vs,30 < 180 m/s (ovvero NSPT,30 <15 nei terreni a grana grossa e cu,30 < 70 kPa nei terreni a grana fina).

DD

Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la 
profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 180 m/sec e 360 m/sec (ovvero 15 < NSPT,30 < 50 nei terreni a grana 
grossa e 70 < cu,30 < 250 kPa nei terreni a grana fina).

CC

Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la 
profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 360 m/sec e 800 m/sec (ovvero NSPT,30 > 50 nei terreni a grana 
grossa e cu,30 > 250 kPa nei terreni a grana fina).

BB

Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di Vs,30 superiori a 800 m/sec,
eventualmente comprendenti in superficie uno strato di alterazione, con spessore massimo pari a 3 m.AA

Sottosuolo di tipo C (NSPT,30 = 33) e ST

coefficiente di amplificazione topografica = 1.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

CLASSE D’USO: II       
VITA NOMINALE: 50

CLASSE D’USO: II       
VITA NOMINALE: 100

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

CLASSE D’USO: II       
VITA NOMINALE: 50

CLASSE D’USO: II       
VITA NOMINALE: 100

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Fattore di Sicurezza alla Liquefazione: Caso A

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Fattore di Sicurezza alla Liquefazione: Caso B

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

• L’esame dei risultati ottenuti evidenzia che, per il terremoto di sce-
nario (M = 7) ed un’accelerazione massima superiore a 0.35g, calco-
lata secondo il nuovo modello previsto dalle Norme Tecniche per le 
Costruzioni (NTC), il coefficiente di sicurezza alla liquefazione può 
diventare inferiore all’unità.

• Nel caso della situazione stratigrafica denominata Caso A, il valore 
del fattore di sicurezza (FS = 0.92) consente di stabilire che il terreno 
può andare incontro a liquefazione soprattutto nei primi metri di pro-
fondità (≈3.0 m), laddove il deposito è caratterizzato da valori più 
bassi del numero di colpi NSPT delle prove penetrometriche dinami-
che.

• Con l’aumentare della profondità il fattore di sicurezza tende ad au-
mentare e conseguentemente il pericolo di un fenomeno di liquefa-
zione a diminuire.

RISULTATI
MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

• SCELTA DEI SITI

• TECNICHE FONDAZIONALI

• TECNICHE DI STABILIZZAZIONE: 

1) METODI DINAMICI

2) VIBROCOMPATTAZIONE

3) HEAVY TAMPING

4) ABBASSAMENTO DELLA FALDA

5) INIEZIONI DI MISCELE

6) DRENI O PALI DI GHIAIA

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

SCELTA DEI SITI E TECNICHE FONDAZIONALI

• Evitare, se possibile, il ricorso a tipologie fondazionali 
differenti nell’ambito dello stesso corpo di fabbrica. 
L’utilizzo di fondazioni del tipo a platea risulta essere 
peggiorativo, a causa della grande quantità di massa in 
gioco, impedendo tra l’altro la capacità di drenaggio 
superficiale del deposito;

• L’utilizzo di fondazioni del tipo a graticcio o su pali è 
consigliabile, poiché consente la dissipazione delle 
sovrapressioni interstiziali;

• Nel caso di fondazione su pali, progettare la palificata in 
modo da renderla lavorante di punta, oltre che dotata di 
portanza laterale. Il palo battuto è preferibile a quello 
trivellato, a causa dell’effetto di compattazione e densifi-
cazione dell’intorno di terreno nelle immediate vicinanze 
del palo.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

METODI DI STABILIZZAZIONE

• La tecnica della vibrocompattazione consiste nell’infiggere delle 
aste di acciaio nel terreno provocando delle vibrazioni in senso
verticale ed orizzontale;

• La tecnica denominata “Heavy Tamping” provoca una compat-
tazione del deposito sabbioso mediante caduta di blocchi in 
calcestruzzo o acciaio da una certa altezza; la profondità di 
efficacia del metodo viene empiricamente calcolata:

D = (0.6 - 0.8) W H

• Qualora i metodi meccanici siano insufficienti si può ricorrere 
alle iniezioni di miscele chimiche o di cemento additivato con 
materiale argilloso; altra possibilità è quella di ricorrere ai dreni 
o pali di ghiaia, per favorire la filtrazione radiale.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

Vista degli interventi di stabilizzazione del deposito sabbioso

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

Campi di dimensione delle particelle entro cui sono efficaci i 
principali metodi di stabilizzazione dei depositi liquefacibili.

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

Campo delle distribuzioni granulometriche per le quali risultano più 
efficaci i metodi di compattazione dinamica (Mitchell e Katti, 1981).

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

Forma e dimensioni delle maglie di vibrocompattazione

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE

MISURE PER PREVENIRE O RIDURRE GLI EFFETTI DEL FENOMENO

Vista degli interventi di stabilizzazione del deposito sabbioso

LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE LA LIQUEFAZIONE DEI TERRENI INCOERENTI SATURI IN CONDIZIONI SISMICHE
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Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Fondazione: elemento di raccordo 
fra elevazione e sottosuolo

La progettazione di una fondazione 
è un tema “di frontiera”, a cavallo fra 

L’Ingegneria Strutturale ed 
L’Ingegneria Geotecnica

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Approccio più rigoroso 
(adottato per opere impegnative)

Analisi globale dell’interazione a tre componenti

elevazione – fondazione – sottosuolo

sottoposto ad un sistema di azioni esterne

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Approccio più diffuso
(nella progettazione corrente)

Introducendo alcune semplificazioni:

l’analisi globale del sistema complessivo

viene sostituita da analisi parziali di sottosistemi

fra loro comunicanti attraverso azioni mutue

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Due diverse angolazioni

Strutturale
risposta concentrata
al contorno

Geotecnica
risposta all’interno di un 
volume significativo di
sottosuolo, multistrato,
multifase, non lineare,
tridimensionale, ….

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Iter progettuale tradizionale per edifici 
“normali”

Si introducono due semplificazioni:

Suddivisione del problema di interazione a tre 
componenti in due problemi a due componenti:

(A1) interazione elevazione – fondazione 
(A2) interazione fondazione – sottosuolo

Studio in cascata di (A1) e (A2)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Iter progettuale tradizionale per edifici 
“normali”

Questo iter progettuale

ampiamente consolidato in campo statico,
è di fatto impiegato anche in campo dinamico

(spesso attraverso il metodo delle 
sottostrutture)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Analisi della sola elevazione, sottoposta a 

carichi statici, essenzialmente verticali,

assumendo vincoli fissi nei punti di innesto

elevazione – fondazione,

prescindendo dal comportamento del 

sistema fondazione – sottosuolo

Determinazione 

- delle sollecitazioni nella elevazione 

- degli “scarichi” in fondazione

(A1) Interazione elevazione – fondazione (in campo statico) 

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Impiegando gli “scarichi” in fondazione

ottenuti nella precedente fase (A1)

si effettuano le:

Verifiche in fondazione

• (ULS) Carico limite (coeff. globale)  

• (SLS) Cedimenti

• (SLS) Interazione 

Obiettivi

ULS   Sicurezza nei confronti del collasso

SLS   Contenimento dei cedimenti e

SLS   delle sollecitazioni nelle fondazioni

(A2) Interazione fondazione – sottosuolo (in campo statico) 

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti FONDAZIONI  SUPERFICIALI

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ESERCIZIO

FONDAZIONI SUPERFICIALI

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO
Coefficienti Parziali per le Azioni nelle Verifiche allo SLU
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Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici
Bozza di Istruzioni per l’applicazione delle Norme tecniche per le Costruzioni

Gli stati limite ultimi per sviluppo di meccanismi di collasso deter-
minati dal raggiungimento della resistenza del terreno interagente 
con le fondazioni (GEO), riguardano:

- il collasso per carico limite nei terreni di fondazione e per
- scorrimento sul piano di posa.

Tutte le azioni su un elemento di fondazione possono essere 
ricondotte a una forza risultante applicata al piano di posa.

Il progetto delle fondazioni superficiali deve prevedere anche 
l’analisi degli stati limite ultimi per raggiungimento della resisten-
za degli elementi che compongono la fondazione stessa (STR). In 
questo caso l’azione di progetto è costituita dalla sollecitazione 
nell’elemento e la resistenza di progetto è il valore della sollecita-
zione che produce la crisi nell’elemento esaminato.

Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici
Bozza di Istruzioni per l’applicazione delle Norme tecniche per le Costruzioni

APPROCCIO 1

Nelle verifiche agli STATI LIMITE ULTIMI per il dimensionamento geotecnico
delle fondazioni (GEO), si considerano meccanismi di collasso determinati dal 
raggiungimento della resistenza del terreno interagente con le fondazioni. 

L’analisi può essere condotta con la Combinazione 2 (A2+M2+R2), nella quale i 
parametri di resistenza del terreno sono ridotti tramite i coefficienti del gruppo 
M2 e la resistenza globale del sistema tramite i coefficienti γR del gruppo R2. 
Nell’uso di questa combinazione, le azioni di progetto in fondazione derivano da 
analisi strutturali svolte impiegando i coefficienti parziali del gruppo A2.

Nelle verifiche agli STATI LIMITE ULTIMI finalizzate al dimensionamento 
strutturale (STR), si considerano gli stati limite ultimi per raggiungimento della 
resistenza negli elementi che costituiscono la fondazione. 

L’analisi può essere svolta utilizzando la Combinazione 1 (A1+M1+R1), nella 
quale i coefficienti sui parametri di resistenza del terreno (M1) e sulla resistenza 
globale del sistema (R1) sono unitari, mentre le azioni permanenti e variabili 
sono amplificate.

Nell’uso di questa combinazione, le azioni di progetto in fondazione derivano da 
analisi strutturali svolte impiegando i coefficienti parziali del gruppo A1.

APPROCCIO 2

Nelle verifiche effettuate seguendo l’approccio progettuale 2, le azioni di 
progetto in fondazione derivano da un’unica analisi strutturale condotta 
impiegando i coefficienti parziali del gruppo A1.

Nelle verifiche agli STATI LIMITE ULTIMI per il dimensionamento geotecnico
delle fondazioni (GEO), si considerano meccanismi di collasso determinati dal 
raggiungimento della resistenza del terreno interagente con le fondazioni.

L’analisi può essere condotta con la Combinazione (A1+M1+R3), nella quale i 
coefficienti parziali sui parametri di resistenza del terreno (M1) sono unitari e la 
resistenza globale del sistema è ridotta tramite i coefficienti γR del gruppo R3. 
Tali coefficienti si applicano solo alla resistenza globale del terreno, che è 
costituita, dalla forza normale alla fondazione che produce il collasso per carico 
limite, o dalla forza parallela al piano di scorrimento che ne produce il collasso 
per scorrimento. Essi vengono utilizzati solo nell’analisi degli stati limite GEO.

Nelle verifiche agli STATI LIMITE ULTIMI finalizzate al dimensionamento 
strutturale (STR), si considerano gli stati limite ultimi per raggiungimento della 
resistenza negli elementi di fondazione. Per tale analisi non si utilizza il 
coefficiente γR e si procede perciò come nella Combinazione 1 dell’Approccio 1.

Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici
Bozza di Istruzioni per l’applicazione delle Norme tecniche per le Costruzioni

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

Verifica allo stato limite ultimo (ULS)

Carico limite: volume di rottura

Collasso per rottura generale
Deve essere verificato che sotto le sollecitazioni di calcolo il
terreno sia stabile e non presenti deformazioni permanenti
incompatibili con i requisiti di funzionalità della struttura.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Carico Limite: Formula Generale

qqcc qNNcNBq αααγ γγ ++= '''
2
1

lim

Coeff. di inclin. della base (Brinch-Hansen, 1970)

Inclinaz p. c. (Brinch-Hansen, 1970)

γγγγγγα gbdsi ⋅⋅⋅⋅= cccccc gbdsi ⋅⋅⋅⋅=α qqqqqq gbdsi ⋅⋅⋅⋅=α
Coefficienti correttivi

Coeff. di inclin. del carico (Vesic, 1970)

iγ={1-[V/(N+B’L’c’tanϕ’)]}(m+1)

iq={1-[V/(N+B’L’c’tanϕ’)]} m

ic = iq-(1-iq)/(Nctan ϕ’)

Coeff. di forma  (De Beer, 1967)

sγ=1 – 0.4(B’/L’)

sq=1 +(B’/L’)tan ϕ’

sc=1 +(B’/L’)(Nq/Nc)

Coeff. di affondamento
dγ=1

dq= 1+2(D/B’)tanϕ’(1-sen ϕ’)2

dc=dq – (1-dq)/(Nc·tan ϕ’)

Brinch-Hansen, 1970
Vesic, 1973

bγ=bq

bq= (1 - α·tanϕ’)2

bc=bq – (1-bq)/(Nc·tan ϕ’)

gγ=gq

gq= (1 - tanβ)2

gc=gq – (1-gq)/(Nc·tan ϕ’)

'tan2

2
'45tan ϕπϕ eNq ⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ +°= ( ) 'tan12 ϕγ += qNN ( ) 'cot1 ϕ−= qNNcFattori di capacità portante

Prandtl, 1921 Vesic, 1970 Prandtl, 1921

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Carico Limite di Fondazioni Superficiali

Meccanismo di Rottura Definizione Carico Limite

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Valutazione Sperimentale del Carico Limite 
di Fondazioni Superficiali

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Valutazione Sperimentale del Carico Limite 
di Fondazioni Superficiali

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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D.M. 14 Gennaio 2008
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Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO
qlim

qlim
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Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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Interazione terreno-struttura sotto 
scossa sismica

Sistemi a grado di complessità crescente:

Assenza della struttura
Sistema costituito solo da un deposito di terreno

investito da onde sismiche note 
su un affioramento rigido o su un substrato rigido

Il moto free field in superficie viene ottenuto dallo 
studio della Risposta Sismica Locale (RSL)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Interazione terreno-struttura sotto 
scossa sismica

Sistema appena più complesso:
fondazione immersa nel sottosuolo, 
priva di una struttura in elevazione

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Interazione terreno - struttura sotto            
scossa sismica

Il moto sismico proveniente dal substrato rigido 
pone in vibrazione il sistema globale:

Le forze di inerzia che si destano nella struttura in 
elevazione impegnano il sistema 

fondazione – terreno
(Interazione Inerziale)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici
Bozza di Istruzioni per l’applicazione delle Norme tecniche per le Costruzioni

Stato Limite di Danno
In aggiunta all’analisi della sicurezza del complesso fondazione-terreno rispetto 
allo stato limite ultimo, devono essere condotte verifiche nei confronti dello sta-
to limite di danno. In particolare, devono essere valutati gli spostamenti perma-
nenti indotti dal sisma, verificando che essi siano accettabili per la fondazione e 
siano compatibili con la funzionalità dell’intera opera.

La valutazione delle azioni trasmesse dalla struttura in elevazione alla fondazione
deriva dall’analisi del comportamento dell’intera opera, in genere condotta esami-
nando la sola struttura in elevazione alla quale sono applicate le azioni statiche e 
sismiche. Nella definizione dell’azione sismica sulla struttura in elevazione si può 
tenere conto della modifica del moto sismico indotta dall’interazione cinematica
fondazione-terreno.

L’azione del sisma si traduce in accelerazioni nel sottosuolo (effetto cinematico) 
e nella fondazione, per l’azione delle forze d’inerzia generate nella struttura in 
elevazione (effetto inerziale). 

Metodo delle sottostrutture: 
Interazione Cinematica

Studio del sistema terreno – fondazione, 
connesso ad una elevazione priva di massa

Azione sismica esterna al sistema: moto al bedrock
Si determinano 

gli spostamenti cinematici e 
le sollecitazioni in fondazione ad essi connesse

Metodo delle sottostrutture
Decomposizione dello spostamento relativo 

elevazione – fondazione in 2 aliquote:
CINEMATICA ED INERZIALE

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Studio della elevazione connessa 
ad un sistema fondazione – terreno  privo di massa

Azione sismica esterna: spostamenti cinematici 
determinati nella fase precedente

Si determinano 
gli spostamenti inerziali e 

le sollecitazioni in fondazione ad essi connesse

Metodo delle sottostrutture: 
Interazione Inerziale

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Metodo delle sottostrutture: 
Interazione Cinematica e Inerziale

Le sollecitazioni 
complessive agenti
in fondazione si 

ottengono sommando le
aliquote determinate nelle 

due fasi di analisi

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Metodi di analisi dell’influenza dell’inerzia
del terreno sulla capacità portante

• Richard et al., (1993)

• Paolucci & Pecker, (1997)

• Kumar & Mohan Rao, (2002)

• EC8, (2003) 

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Verifica a carico limite ultimo
Richards et al. (1993)

Meccanismo di collasso semplificato

ϕργ gNNtgNN
K
K

N qcAq
a

p
q cot)1(;)1(; −=−==

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Valori delle inclinazioni ρ e dei coefficienti di spinta K

)k(
ktg

v

h

−
=

1
θ

Verifica a carico limite ultimo 
Richards et al. (1993)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Verifica a carico limite ultimo
Richards et al. (1993)

Coefficienti di carico limite in condizioni di scossa sismica

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Verifica a carico limite ultimo 
Paolucci e Pecker (1997)

siehe qvvvq lim,lim, ⋅⋅⋅=

3

85.0
1 ⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

⋅
−=

N
Vvh

8.1

5.0
1 ⎟

⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

⋅
−=

B
ev B

e

35.0

tan
1 ⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−=

ϕ
h

i
kvkh = (ag/g)·S < tanϕ

Inerzia del 
terreno

Eccentricità
del carico

Forza 
orizzontale

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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kh = (ag/g)·S < tanϕ (*)

Condizione necessaria per utilizzare vi è che sia:

Per la vecchia Normativa Sismica Italiana (D.M. 16/01/1996) si 
aveva:
kh,max = [(ag/g)·S]max = 0.1 x 1.3 = 0.13

per cui la (*) era sempre verificata.

Verifica a carico limite ultimo 
Paolucci e Pecker (1997)

35.0

tan
1 ⎟⎟

⎠

⎞
⎜⎜
⎝

⎛
−=

ϕ
h

i
kv

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Formula proposta dall’EC8 (2003)

Annex F
Capacità portante sismica delle fondazioni nastriformi 
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dove:

F* = Forza d’inerzia del terreno

N* = γRd·NEd//Nmax V* = γRd·VEd//Nmax M* = γRd·MEd//Nmax

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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BEARING CAPACITY OF SHALLOW 
FOUNDATIONS NEAR SLOPES: STATIC ANALYSIS

BEARING CAPACITY OF SHALLOW 
FOUNDATIONS NEAR SLOPES: SEISMIC ANALYSIS

When a footing is placed 
near the edge of a sloping 
ground the bearing capacity 
may be reduced. The failure 
mechanism is influenced by 
the distance d of the 
foundation from the edge of 
the sloping ground.

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008

If the footing is far 
enough from the edge, the 
failure mechanism will be 
not affected by the slope, 
and the failure surface 
reaches the ground in the 
horizontal plane.

d

The bearing capacity of a vertically loaded shallow foundation in 
plane strain conditions is generally evaluated by the superposition 
formula proposed by Terzaghi (1943). 
The ultimate load that the soil foundation can sustain is expressed 
by the linear combination of the three bearing capacity factors Nc
Nq and Nγ which depend on the friction angle of the soil:

qc NqNcNBq ⋅+⋅+⋅⋅= γγ
2
1

lim

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008

Further solutions for the bearing capacity were given in a more 
general form, taking into account, by means of corrective factors, 
of the shape of the foundation, of the load and ground inclination 
and of the depth and inclination of the bearing surface:

qqcc NqNcNBq αααγ γγ ⋅⋅+⋅⋅+⋅⋅⋅=
2
1

lim

Bearing capacity correction 
factors for a strip footing 
resting near a sloping 
ground can be considered:

Nc* Nq* Nγ*_____ _____ _____

Nc Nq Nγ

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008

Bearing capacity correction factors are 
given as a function of the friction angle
of soil, of the slope angle, and of the 
ratio d/B between the distance from the 
edge of the slope and the width of the 
footing. 
The depth effects (H) for an embedded 
footing are also investigated.

d
B

d B

H
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The method of analysis is based on the Limit Equilibrium Technique.
The failure mechanism is a circular surface which, from the 
foundation, propagates until the sloping ground is reached.

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008

β

Wi

R

Si

αi

B d

nb slices

ntot slices

qlim

qv

qv

Ni

∆xi

H

The bearing capacity is investigated 
considering both the effects of the 
distance of the footing from the 
edge of the slope (d) and of the 
footing embedment (H).

The normal force Ni acting at the 
slice base (i.e. and Ni the resultant 
of effective normal stress acting at 
the base of the slices) can be derived 
by the Bishop’s method (1955):

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008

(nb +1 ≤ i ≤ ntot)

(slices i = 1 to nb)φαα
α∆∆

tansincos
tanxcWxq

N
ii

iiiilim
i +

−+
=

φαα
α∆∆

tansincos
tanxcWxq

N
ii

iiiiv
i +

−+
=

β

Wi

R

Si

αi

B d

nb slices

ntot slices

qlim

qv

qv

Ni

∆xi

H
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If the footing is far enough from the 
edge, the failure mechanism will be 
not affected by the slope.
When the distance increases, the 
correction factors become closer and 
closer to 1 for a not embedded footing.
For a depth ratio H/B greater than 
zero, the correction factors become 
greater than 1, because of the depth 
effect which increases the limit load. 
Greater is the friction angle of the soil, 
greater is the distance at which the 
effect of the sloping ground vanishes. 
There is a distance at which the effect 
of the sloping ground is negligible 
(threshold distance dt).

d B

H
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β [ ° ]
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Brinch Hansen
solution (1970)

d B

β

Present study

Despite of the simplified 
mechanism, results are in a 
very good agreement with 
the well known Brinch
Hansen’s solution (1970). 
The ground factors gγ
derived by assuming the 
distance d equal to zero and 
the slope angle β > 0, has 
been evaluated for three 
different friction angles:

φ’ = 20°- 30°- 40°

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008

According to the Brinch Hansen solution we have: 
gγ = (1 - 0.5tan β )5   , while in the present study we obtain: 

gγ = (1 - 0.5tan β )4.5
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The seismic bearing capacity of   
a strip footing under seismic 
conditions  is investigated with 
the pseudo static method. 

Both inertial and kinematic
effects of the seismic loading have 
been analyzed in the evaluation  
of the bearing capacity.

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008
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SEISMIC ANALYSIS
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PARAMETRIC ANALYSIS

A parametric analysis was carried out assuming a friction angle of 
the soil varying in the range 0°(for undrained analysis) up to 40°. 

The angle of the slope near the footing was varied in the range 5°
to 35°.

The limit values of β, for kv = 0 and φ’ = 20°- 30°and 40°are:

18.19°23.30°28.69°34.29°40°

8.19°13.30°18.69°24.29°30°

-3.30°8.69°14.29°20°

0.40.30.20.1

kh2 , kh3φ’

Limit values of β
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Referring to the kinematic 
effect due to the inertia of the 
soil mass (seismic coefficient 
kh2), a good agreement can be 
observed between the results 
of the present study (for          
β = 0°), those produced by 
Paolucci & Pecker (1997) with 
the limit analysis and those 
found by Cascone et al. (2004) 
with the method of 
characteristics. 
The reduction of the bearing 
capacity is presented in terms 
of the ratio Νγ∗/Νγ as a 
function of kh2.
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The combined effects of soil and structure inertia can be taken 
into account by using the overlapping of the effects principle. 
In this case, at the same way as found by Paolucci & Pecker 
(1997) and Cascone et al. (2004), the bearing capacity of the soil 
self weight under both the seismic loading due to the coefficients 
kh1 and kh2, can be evaluated through the following equation:

2nd BGA International Conference on Foundations
University of Dundee - Scotland, 24 - 27 June 2008

kielim eeNB
2
1NB

2
1q γγγγ γγ ≈=

Nγe = bearing capacity factor reduced by both acting the
coefficients kh1 and kh2;

Nγ = static bearing capacity factor;
eγi = Nγ1* / Nγ bearing capacity ratio for structure inertia only

(kh1 > 0, kh2 = kh3 = 0);
eγk = Nγ2*/ Nγ bearing capacity ratio for soil mass inertia only

(kh2 > 0, kh1 = kh3 = 0).
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When the seismic coefficients
kh1 and kh2 are small, there is 
not a significant difference 
between the ratio Nγe/Nγ and 
the product (eγi

. eγk)

When the seismic coefficients
are high enough to produce a 
great reduction of the limit 
load, one can find a great 
difference in using  the ratio 
Nγe/Nγ ratio instead of the 
product (eγi

. eγk)

When the footing is far enough from the edge, the failure 
mechanism will be not affected by the slope, and the reduction of 
the bearing capacity will be produced only to the seismic loading.
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VERIFICHE AGLI STATI LIMITE DI ESERCIZIO (SLE)

Per effetto delle azioni trasmesse in fondazione, i terreni subiscono deformazioni 
che provocano spostamenti (cedimenti) del piano di posa. Si definisce cedimento 
differenziale la differenza dei cedimenti tra punti di una stessa fondazione, di 
fondazioni distinte con sovrastrutture comuni e di fondazioni distinte con 
sovrastrutture staticamente indipendenti.

In base alla evoluzione nel tempo si distinguono i cedimenti immediati e i 
cedimenti differiti. Questi ultimi sono caratteristici dei terreni a grana fine, poco 
permeabili, e dei terreni organici.

I cedimenti e gli spostamenti delle fondazioni e del terreno circostante possono 
essere valutati con metodi empirici o analitici.

I valori delle proprietà meccaniche da adoperare nell’analisi sono quelli 
caratteristici e i coefficienti parziali sulle azioni e sui parametri di resistenza 
sono sempre unitari.

Sulla base della previsione dei cedimenti deve esprimersi un giudizio sulla loro 
ammissibilità con riferimento ai limiti imposti dal comportamento statico e dalla 
funzionalità del manufatto. Qualora il manufatto in progetto possa influire sul 
comportamento statico e sulla funzionalità di manufatti adiacenti, il giudizio di 
ammissibilità deve essere esteso a questi ultimi.

Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici
Bozza di Istruzioni per l’applicazione delle Norme tecniche per le Costruzioni

Deve essere verificato che sotto le sollecitazioni di calcolo il terreno sia 
stabile e non presenti deformazioni permanenti incompatibili con i requisiti 
di funzionalità della struttura.

wcalc < wamm

wcalc = w0 + wcI + wcII

• w0 = cedimento immediato o distorsionale;
• wcI = cedimento di consolidazione primaria (o di volume);
• wcII = cedimento di consolidazione secondaria.

Verifica a stato limite di esercizio

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Cedimento dovuto all’azione sismica
Nei terreni a grana grossa l’azione sismica può dar luogo ad un cedimento 
di fondazione dovuto o all’addensamento del terreno o all’incremento ∆u
della pressione interstiziale, tanto più importante quanto più bassa è la 
permeabilità del terreno.

Nei terreni a grana fine l’azione sismica può dar luogo ad un cedimento di 
fondazione dovuto all’incremento ∆u della pressione interstiziale, la cui 
dissipazione nel tempo comporta l’insorgere di un vero e proprio processo 
di consolidazione primaria.

wcalc = w0 + wcI + wcII + wsism

wsism = cedimento dovuto all’azione sismica.

Per un’analisi in campo dinamico occorre effettuare degli studi di 

Interazione Dinamica Terreno - Struttura

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Valori ammissibili dei cedimenti di fondazione
Le Norme Tecniche non forniscono precise indicazioni.

L’EC7 (2003) affronta il problema nell’Allegato H (Limiting values of 
structural deformation and foundation movement).

ρ = cedimento assoluto 
δρ = cedimento differenziale
θ = rotazione
α = deformazione angolare

ω = rotazione globale 
β = rotazione relativa
∆ = inflessione
∆/L = rapporto di inflessione

A’
B’

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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INTERAZIONE TERRENO - STRUTTURA  
IN CAMPO PSEUDO-STATICO E DINAMICO

Approcci d’indagine:

• Approcci analitici
(approssimati)

• Modelli di laboratorio 

• Analisi numeriche

Test su tavola vibrante           
o in centrifuga

Uso di codici FEM, 
BEM, FDM, DEM

Metodi delle situazioni limite          
Metodi della rigidezza equivalente 

Metodo delle impedenze 

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
4. Pericolosità ed effetti del sito
5. Risposta sismica locale
6. Liquefazione
7. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
8. Fondazioni
9. Fondazioni superficiali
10. Fondazioni su pali
11. Opere di sostegno a gravità
12. Opere di sostegno flessibili
13. Opere in terra rinforzata
14. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
15. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Pali Trivellati gettati in Opera

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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INTERAZIONE 
SOVRASTRUTTURA – FONDAZIONE - TERRENO

FONDAZIONI SU PALI

INTERAZIONE :

2. ELEMENTO DI COLLEGAMENTO

3. PALI

4. TERRENO

INTERAZIONE LIMITATA A

ELEMENTO DI COLLEGAMENTO
PALI - TERRENO 

1. SOVRASTRUTTURA

(Ulteriori Fenomeni 
di Interazione)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

CAPACITA’ PORTANTE
- Palo Singolo
- Gruppo di Pali
- Elemento di Collegamento

CEDIMENTI
- Cedimenti Assoluti 
- Cedimenti Differenziali
- Cedimento Medio

AZIONI MOBILITATE
- Carico Assiale
- Momento Flettente e Taglio nella

Piastra e nei Pali

ASPETTI GENERALI DELL’ANALISI E DEL PROGETTO
DELLE FONDAZIONI SU PALI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

AZIONI MOBILITATE
- Reazioni nel Terreno

lungo i Pali

PROBLEMI DI MODELLAZIONE
- Comportamento non-lineare

del Terreno 
- Non-omogeneità del Terreno
- Rigidezza dell’ Elemento

di Collegamento

EFFETTI DI INTERAZIONE
- Palo - Terreno
- Palo - Palo
- Terreno - Piastra
- Palo - Piastra

ASPETTI DI PROGETTO
- Geometria dei Pali
- Posizione dei Pali
- Spessore della Piastra

ASPETTI GENERALI DELL’ANALISI E DEL PROGETTO
DELLE FONDAZIONI SU PALI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

METODI DI CALCOLO RIGOROSI

“(BEM) Boundary Element Methods” 
(Butterfield & Banerjee, 1971; Kuwabara, 
1989; Mendoca & Paiva, 2000).
“Hybrid Method” (Hain & Lee, 1978; Franke
et al., 1994; Russo, 1996; Ta & Small, 1996; 
Russo & Viggiani, 1998). 
“Simplified 2D Finite Element and 
Differential Methods” (Mohamedzein et al., 
1999; Horikoshi & Randolph, 1999; Prakoso
& Kulhawy, 2001). 
“(FDM) 3D Finite Differential Methods” 
(Poulos, 2001).  
“3D-dimensional FEM” (Ottaviani, 1975; 
Chow & Teh, 1991; Katzenbach et al., 
2000; De Sanctis, 2001).

Aspetti Generali
(Butterfield & Banerjee, 1971)

METODI DI ANALISI DELLE FONDAZIONI SU PALI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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METODI DI CALCOLO APPROSSIMATI

“A strip on springs” (Poulos, 1991). 
“A plate on springs” (Burghignoli, 1983; 
Chow & The, 1991; Clancy & Randolph, 
1993; Poulos, 1994; Russo & Viggiani, 
1997; Kim et al., 2001; Gue et al., 2002).
“Variational approach” (Shen et al., 1997; 
2000).

METODI DI CALCOLO SEMPLIFICATI

“Equivalent Pier Method” (Poulos & Davis, 
1980; Randolph, 1983; Horikoshi & 
Randolph, 1999).
“Stiffness Equivalent Method” (Randolph, 
1994; Poulos, 2000; 2001; 2002).

METODI DI ANALISI DELLE FONDAZIONI SU PALI

Effetti di Interazione Struttura - Terreno
(Katzenbach et al., 2000)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

FONDAZIONI SU PALI
AZIONI E SITUAZIONI DI PROGETTO 
SECONDO L’EC7 (EN 1997-1:2003E)

PALI CARICATI ASSIALMENTE

PALI CARICATI DA AZIONI DOVUTE A SPOSTAMENTI
DEL TERRENO
(pali passivi, attrito negativo, rigonfiamenti o sollevamenti del
terreno, …..) 

PALI CARICATI TRASVERSALMENTE ALL’ASSE
(pali in zona sismica, livelli di scavo diversi su lati opposti della
fondazione su pali, fondazione su pali ai piedi di un rilevato, ….)

PALI SOGGETTI A TRAZIONE

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

FONDAZIONI SU PALI
STATI LIMITE PREVISTI DALL’EC7 

(EN 1997-1:2003E)

• Instabilità globale;
• Rottura per carico limite della fondazione su pali;
• Sollevamento o insufficiente resistenza a trazione della fondazione su pali;
• Rottura del terreno per carico trasversale sulla fondazione su pali;
• Rottura strutturale del palo per compressione, trazione, flessione, taglio o  

carico di punta;
• Rottura combinata del terreno e dei pali di fondazione;
• Rottura combinata del terreno e della struttura di collegamento;
• Cedimenti eccessivi;
• Sollevamenti eccessivi;
• Spostamenti laterali eccessivi;
• Vibrazioni inaccettabili. 

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Capacità Portante di un Palo Singolo

Capacità Portante di un Palo Singolo: Resistenza Laterale

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Capacità Portante di un Palo Singolo: Resistenza Laterale

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Capacità Portante di un Palo Singolo: Resistenza alla Punta

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Pali in Gruppo: Carico Agente sul Singolo Palo

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Capacità Portante di un Gruppo di Pali

Prove di Carico Statiche:
- Verticale
- Orizzontale

FONDAZIONI SU PALI
AZIONI E SITUAZIONI DI PROGETTO 
SECONDO L’EC7 (EN 1997-1:2003E)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Prove di Carico su Pali Strumentati

Curva carico - cedimento

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Curva carico - spostamento

Prova di Carico Orizzontale

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Interpolazione della Curva Carico - Cedimenti

Pali soggetti ad Azione Orizzontale: 
Meccanismi di Rottura

GRADO DI LIBERTÀ DI ROTAZIONE DELLA TESTA DEL 
PALO, O DELLA CONNESSIONE TRA PALO E STRUTTURA

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Pali soggetti ad Azione Orizzontale:
Palo Corto

Libero in Testa Incastrato  in Testa

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Pali soggetti ad Azione Orizzontale: 
Palo Lungo

Libero in Testa Incastrato  in Testa

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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METODI DI CALCOLO RIGOROSI

Numero di nodi di una zona

Generazione della mesh :

• Mesh facilmente divisibile in gruppi con proprietà meccaniche omogenee;

• Geometria della griglia tale da consentire l’utilizzo delle interfacce (pali a 
sezione quadrata);

• Infittimento della mesh dove gli sforzi e le deformazioni sono maggiori.

Gruppi di una Mesh

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Tensioni sul piano passante per i pali Tensioni sul piano passante per la mezzeria

CODICE FLAC3D – SIMULAZIONE NUMERICA

METODI DI CALCOLO RIGOROSI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Spostamenti sul piano passante  per i pali Spostamenti sul piano passante  per la mezzeria

CODICE FLAC3D – SIMULAZIONE NUMERICA

METODI DI CALCOLO RIGOROSI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Tensione verticale al contatto
piastra-terreno

Spostamento verticale al contatto 
piastra-terreno

CODICE FLAC3D – SIMULAZIONE NUMERICA

METODI DI CALCOLO RIGOROSI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti



8

• Potenzialmente è il più rigoroso metodo di analisi delle piastre su pali 

• Permette di tenere conto delle interazioni:

- Palo - palo
- Palo - piastra
- Piastra - terreno
-Terreno - palo

• Permette di stimare con affidabilità i cedimenti assoluti e 
differenziali e le sollecitazioni all’interno della piastra e dei pali

• Risulta oneroso in termini di tempi d’analisi (CPUtime= 36 ore).

CONSIDERAZIONI SULL’ANALISI NUMERICA TRIDIMENSIONALE

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

METODI DI ANALISI DELLE FONDAZIONI SU PALI

METODI DI CALCOLO SEMPLIFICATI

“Metodo del Palo Equivalente”
(Poulos & Davis, 1980; Randolph, 1983;  

Horikoshi & Randolph, 1999)

s

n

L Deq
Eeq

Eterreno

Piastra

Palo equivalente

Gruppo di Pali

D

Epalo

D

s
B

B

AgAgAgDeq 13.124
===

ππ

( )
Ag
AtpEsEpEsEeq −+=

( )[ ]21 snAg −=

pL
nsR= R < 2
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D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ULTIMO
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D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Sicurezza e prestazioni             STATO LIMITE ESERCIZIO
PALI SOGGETTI A CARICO VERTICALE: 

MODELLAZIONE DEL COMPORTAMENTO

Metodo delle “Funzioni di 
Trasferimento”

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

( ) ( )
( )
lim

1
q

xw
k

xwxq

in

+
=

Go
Ksi = __________________ [FL-3]

Ro ln (Rm/Ro)

4Go
Kbi = ________________ [FL-3] 

π Ro (1 – ν)

Ks = Ksi ( 1 - ηs)

Kb = Kbi ( 1 – ηb)

ηs = Qs / Qslim

ηb = Qb / Qblim

MODELLAZIONE COMPORTAMENTO PALI

Metodo delle “funzioni di trasferimento”

CASTELLI F., MAUGERI M., MOTTA E. (1992): “Analisi 
non lineare del cedimento di un palo singolo".
Rivista Italiana di Geotecnica, vol.26, n.2, pp.115-135.

CASTELLI F., MOTTA E. (2003): “Settlement prevision of 
piles under vertical load”. Journal of Geotechnical Engineering,
Proceedings of the ICE, London, Issue GE4, pp.183-191.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

PALI SOGGETTI AD AZIONE ORIZZONTALE: 
MODELLAZIONE DEL COMPORTAMENTO

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

MODELLAZIONE NUMERICA 
PROVA DI CARICO ORIZZONTALE

Metodo delle curve “p-y”
CASTELLI F., MAUGERI M., MOTTA E. (1995): “Analisi non 
lineare dello spostamento di un palo soggetto a forze orizzontali".
Rivista Italiana di Geotecnica, vol.29, n.4, pp.289-303.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
D.M. 14 Gennaio 2008

Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

CONTROLLI D’INTEGRITA’



10

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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CONDIZIONI DI UTILIZZO E VANTAGGI DELLE PIASTRE SU  PALI

Il progetto della piastra su pali con l’approccio innovativo dei      
“Pali come riduttori dei cedimenti” comparato con              

l’approccio “convenzionale” comporta:

Una significativa riduzione del numero di pali;

Incrementa la funzionalità della fondazione superficiale 
riducendone i valori massimi dei cedimenti differenziali e totali;

Posizionando opportunamente i pali è possibile ridurre 
sensibilmente le sollecitazioni interne alla piastra;

Nel caso di carichi eccentrici, è possibile concentrare la 
resistenza in corrispondenza del punto di applicazione della forza 
ponendovi i pali direttamente al disotto;

Incrementa la capacità portante della fondazione grazie alla     
suddivisione del carico tra pali e piastra.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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STUDIO PARAMETRICO

FATTORI INFLUENTI SUL 
MECCANISMO DI 

TRASFERIMENTO DEI CARICHI
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Possibili modi di collasso di fondazioni su pali 
soggette ad azione sismica

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Terremoto Loma Prieta (1989)

Terremoto Niigata (1964)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

a) forze inerziali, trasmesse dalla sovrastruttura.
b) forze cinematiche, derivanti dalla deformazione del terreno 

circostante in seguito al passaggio delle onde sismiche.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Metodo delle sottostrutture

In fase progettuale, considerazioni riguardanti il comportamento sotto 
azioni orizzontali risultano di notevole importanza nel caso di strutture 
soggette a rilevanti carichi laterali.

INTERAZIONE INERZIALE

D

B

S

D

L

Analisi di tipo pseudo-statico; l’azione sismica viene rappresentata da 
forze statiche equivalenti, ed il palo viene considerato caricato da azioni 
orizzontali e momenti flettenti applicati alla testa.

Il metodo può essere esteso al caso di un gruppo di pali mediante il 
moltiplicatore “p-multiplier (fm)” proposto da Brown et al., (1988).

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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sD

L

H

∑= iTH
H

fila 1 o
fila frontale

fila 2fila 3fila 4

• Efficienza del gruppo minore dell’unità: carico medio nel gruppo
minore rispetto a quello del palo singolo, a parità di spostamento

• Distribuzione disuniforme dei tagli in testa ai pali in ragione della fila di 
appartenenza (effetto shadowing; Brown et al., 1988)

• Distribuzione disuniforme dei tagli in testa ai pali in ragione della
posizione all’interno della fila  (effetto di bordo; Ruesta & Townsend,1997)

• Aumento del momento massimo agente sui pali del gruppo rispetto al
palo singolo, a parità di carico (Brown et al., 1987; Rollins et al., 2005)

Pali in gruppo: comportamenti tipici

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

PALI SOGGETTI AD AZIONE ORIZZONTALE: 
MODELLAZIONE DEL COMPORTAMENTO DEI 

GRUPPI DI PALI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

curve p - y  per palo singolo ed in gruppo

MODELLO D’INTERAZIONE PALO - TERRENO

Le curve di trasferimento del carico definite per il palo 
singolo vengono modificate per tenere conto degli effetti 
di gruppo attraverso un “allungamento (stretching)” della 
curva nella direzione dello spostamento orizzontale.

Può essere considerato un fattore
di riduzione (fm) per correlare la 
resistenza orizzontale limite plim

di un palo singolo a quello di 
un gruppo.
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Interazione in direzione orizzontale 
(laterale e frontale) di un gruppo di 

pali (Ashour et al.,2004)

Le “curve p-y” relative ad un palo 
singolo possono essere adattate al caso 
di un gruppo di pali ricorrendo al 
concetto di “p – multiplier” proposto da 
Brown et al., (1988). 

Viene introdotto il termine di “effetto 
ombra (shadowing)” (Rollins et al., 
1998) ad indicare il fenomeno per il 
quale la resistenza orizzontale di un 
palo di una data fila di un gruppo è 
ridotta a causa della presenza dei pali 
che gli stanno davanti.

MODELLO D’INTERAZIONE PER PALI IN GRUPPO
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da Rollins et al., (1998)

La riduzione della capacità portante 
laterale è da ricondursi alla sovrappo-
sizione delle zone di plasticizzazione 
(“shadowing”), ed alla possibilità di 
separazione tra palo e terreno (“gap”). 

MODELLO D’INTERAZIONE PER PALI IN GRUPPO

In alternativa, per tenere conto di questi 
effetti, possono essere considerati dei 
“fattori di amplificazione di gruppo” (Ooi
et al., 2004):

yg = ys Ay

Mg = Ms AM

• yg , Mg = spostamento e momento max gruppo;
• ys , Ms = spostamento e momento max palo singolo;
• Ay , AM = fattori di amplificazione (adimensionali).

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

MODELLO D’INTERAZIONE PER PALI IN GRUPPO

Esi = modulo di reazione 
orizzontale iniziale; 

plim = resistenza orizzontale limite.

Relazione p-y alla 
“Kondner” (1963):

i
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Fila posteriore (Rollins et al., 1988)

Valori tipici di letteratura del 
fattore di riduzione fm nel caso 

di pali posti ad interasse 3D.

0.30.40.33rd Row

0.40.40.42nd Row

0.80.60.8Lead Row

Mc Vay
et al.

(1998)

Rollins 
et al.

(1998)
FHWA
(1996)

p-multiplier 
value
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Spaziatura pali  [m]

0.0

0.2

0.4

0.6

0.8

1.0

1.2

f m
Pile spacing  (m)
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Pile spacing  (m)

I valori del fattore di riduzione fm sono  
ovviamente compresi tra 0 e 1, anche se 

dipendenti dall’interasse e dalla posizione 
dei pali all’interno di un gruppo

(Zhang et al., 1999; Rollins et al., 1998).

Fila anteriore (Rollins et al., 1988)

MODELLO D’INTERAZIONE PER PALI IN GRUPPO
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L’approccio proposto è simile al metodo dell’“efficienza” utilizzato
per progetto di pali in gruppo caricati  in direzione verticale.

In questo caso anche il modulo di reazione orizzontale iniziale Esi
deve tenere conto degli effetti d’interazione ai diversi livelli di
carico dei pali. 

Di conseguenza il valore di Esi di un palo singolo deve essere ridotto 
nel caso in cui il palo faccia parte di un gruppo.

Così come fm il fattore di riduzione ζm ha valori compresi tra 0 e 1 e
può essere definito come il rapporto tra i valori del modulo di
reazione orizzontale iniziale di un palo in un gruppo (Esi)gruppo e quello 
del singolo palo  (Esi)singolo :

(Esi )gruppo
ζm =  ___________

(Esi )singolo

MODELLO D’INTERAZIONE PER PALI IN GRUPPO

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Interazione inerziale

Valori dei coefficienti di rigidezza proposti da EC8

N.B. In letteratura sono disponibili soluzioni alternative

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

forze cinematiche derivanti dalla 
deformazione del terreno 

circostante in seguito al passaggio 
delle onde sismiche

Metodi di analisi per lo studio dell’interazione cinematica

Metodi semplificati: il palo segue il moto di free-field del 
terreno. Solo per sottosuoli omogenei (Margason, 1977; 
NEHRP, 1997).

Modelli alla Winkler (BDWF): l’interazione palo-terreno è
schematizzata con un sistema di molle (lineari oppure non 
lineari) e smorzatori distribuiti lungo il fusto del palo (Flores-
Berrones & Whitman, 1982; Kavvadas & Gazetas, 1993; Dobry
& O’Rourke, 1983; Nikolaou et al., 2001).

Approcci al continuo con tecniche fEM o BEM (Kimura e 
Zeng, 2000; Kimura et al. 2000; Zeng e Kimura 2002; Wu e 
Finn, 1997; Bentley & El Naggar, 2000; Finn e Fujita, 2002).

INTERAZIONE SISMICA TERRENO-STRUTTURA (SSSI)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

INTERAZIONE CINEMATICA

γ1

onde SH

Strato
soffice

γ1

Strato
rigido

Le notevoli profondità in 
corrispondenza delle quali si sono 

osservati danni nei pali di fondazione a 
seguito di azioni sismiche, portano ad 

escludere l’effetto dell’interazione 
inerziale. 

Momenti flettenti elevati si possono 
generare in corrispondenza di forti 

discontinuità meccaniche (contrasti di 
rigidezza) dei terreni lungo il fusto del 

palo (anche in assenza di 
sovrastruttura)

INTERAZIONE SISMICA TERRENO-STRUTTURA (SSSI)

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Onde di taglio Vs

c(z)

Y(z)

Uff(z)

Palo

Pi, Ei, vi, ßi

Pi, Ei, vi, ßi

k(z)

INTERAZIONE CINEMATICA

Terreno
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Interazione cinematica

Norme NEHRP (1997)

Valida per sottosuolo omogeneo
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Relazione p-y alla 
“Kondner” (1963):

INTERAZIONE CINEMATICA

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Corso di aggiornamento sul Calcolo agli Stati Limite e sulle nuove Normative Tecniche

Interazione cinematica e inerziale

EFFETTI COMBINATI

a) forze inerziali, trasmesse 
dalla sovrastruttura.

b) forze cinematiche, derivanti 
dalla deformazione del 
terreno circostante in seguito 
al passaggio delle onde 
sismiche.
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MODELLAZIONE DEL COMPORTAMENTO DEI GRUPPI DI PALI

EFFETTI DI INTERAZIONE
IN CAMPO STATICO È NOTO CHE L’EFFETTO DELL’INTERAZIONE TRA I
PALI È QUELLO DI RIDURRE LA CAPACITÀ PORTANTE DEL GRUPPO ED 
INCREMENTARE I CEDIMENTI RISPETTO AL CASO DEL PALO SINGOLO.

IN CAMPO DINAMICO GLI EFFETTI DI INTERAZIONE DIFFERISCONO DAL
CASO STATICO. INFATTI L’INTERAZIONE TRA I PALI PUO’ MODIFICARE
SENSIBILMENTE LA RIGIDEZZA E LO SMORZAMENTO NEL GRUPPO. 

Rapporto di Efficienza del Gruppo (GER)

kgruppo
GER = __________

Σ ki

ANALOGAMENTE SI PUÒ DEFINIRE PER LO SMORZAMENTO.

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

MODELLAZIONE DEL COMPORTAMENTO DEI GRUPPI DI PALI

EFFETTI DI INTERAZIONE

IN CAMPO DINAMICO È POSSIBILE 
INTRODURRE UN FATTORE DI 
INTERAZIONE DINAMICA (Kaynia
& Kausel, 1982). NEL CASO DI DUE 
PALI ESSO E’ PARI A:

Spostamento dinamico palo 2
________________________________________

Spostamento statico palo 1

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Parte I – Considerazioni generali
1. Comportamento meccanico dei terreni sotto azioni statiche e 

dinamiche
2. Principi di progettazione e metodologie di analisi
3. Moti sismici di riferimento

Parte II - Analisi geotecnica del sito
5. Pericolosità ed effetti del sito
6. Risposta sismica locale
7. Liquefazione
8. Stabilità di pendii e dei fronti di scavo

Parte III – Opere geotecniche
9. Fondazioni
10. Fondazioni superficiali
11. Fondazioni su pali
12. Opere di sostegno a gravità
13. Opere di sostegno flessibili
14. Opere in terra rinforzata
15. Costruzioni in sotterraneo e scavi a cielo aperto
16. Costruzioni in terra

ASPETTI GEOTECNICI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

6.5 OPERE DI SOSTEGNO
Le norme si applicano a tutte le opere geotecniche e agli interventi 

atti a sostenere in sicurezza un corpo di terreno o di materiale con 
comportamento simile:

• muri, per i quali la funzione di sostegno è affidata al peso proprio
del muro e a quello del terreno direttamente agente su di esso (ad 
esempio muri a gravità, muri a mensola, muri a contrafforti);

• paratie, per le quali la funzione di sostegno è assicurata 
principalmente dalla resistenza del volume di terreno posto innanzi 
l’opera e da eventuali ancoraggi e puntoni;

• strutture miste, che esplicano la funzione di sostegno anche per 
effetto di trattamenti di miglioramento e per la presenza di 
particolari elementi di rinforzo e collegamento (ad esempio, terra 
rinforzata, muri cellulari). 

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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I criteri di progettazione delle opere di sostegno si basano 
essenzialmente su due tipi di verifiche, relativamente a specifiche 
condizioni di STATO LIMITE:

verifica della sicurezza rispetto a predefiniti meccanismi di collasso 
(scorrimento, ribaltamento, carico limite, stabilità globale), mediante 
metodi dell’equilibrio limite in cui il terremoto può essere modellato 
attraverso azioni statiche equivalenti (metodi pseudostatici).

verifica della ammissibilità dei valori di grandezze che “identificano”
la prestazione dell’opera (deformazioni e spostamenti in senso lato) 
mediante metodi che simulano la reale natura “dinamica” dell’azione 
sismica.

CRITERI DI PROGETTAZIONE DI UN’OPERA DI SOSTEGNO

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

6.5.3.1 Verifiche di sicurezza (SLU)

6.5.3.1.1 Muri di sostegno
Per i muri di sostegno o per altre strutture miste ad essi 
assimilabili devono essere effettuate le verifiche con riferimento 
almeno ai seguenti stati limite:

SLU di tipo geotecnico (GEO) e di equilibrio di corpo rigido (EQU)
• stabilità globale del complesso opera di sostegno-terreno;

• scorrimento sul piano di posa;
• collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno;

• ribaltamento;

SLU di tipo strutturale (STR)
• raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

rottura per 
carico limite

rottura per 
scorrimento

ribaltamento instabilità globale

spostamento limite 
per scorrimento

spostamento limite 
per rotazione

STATI LIMITE: OPERE DI SOSTEGNO A GRAVITA’

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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1) Rottura per carico limite dell’insieme fondazione- terreno;

2) Rottura per scorrimento lungo il piano di posa della fondazione;

3) Ribaltamento dell’opera (intorno al piede o alla sommità);

4) Rottura dell’insieme struttura- terrapieno- terreno di fondazione;

5) Spostamento limite per scorrimento lungo il piano di posa della 

fondazione;

6) Spostamento limite per rotazione dell’opera intorno al piede o alla  

sommità;

7) Rottura dell’elemento strutturale.

STATI LIMITE : OPERE DI SOSTEGNO A GRAVITA’

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Scorrimento FS = 1,3 Ribaltamento FS = 1,5 Carico limite FS = 2,0

Verifica globale del pendio FS = 1,3

D.M. 11.03.1988

COEFFICIENTI DI SICUREZZA GLOBALI

STATI LIMITE  E  VERIFICHE DI SICUREZZA

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

6.5.3.1 Verifiche di sicurezza (SLU)
6.5.3.1.2 Paratie
Per le paratie si devono considerare i seguenti stati limite ultimi:

SLU di tipo geotecnico (GEO) e di tipo idraulico (UPL e HYD)
• collasso per rotazione intorno a un punto (moto rigido);
• collasso per carico limite verticale;
• sfilamento di uno o più ancoraggi;
• instabilità del fondo scavo in terreni a grana fine in cond. n.d.;
• instabilità del fondo scavo per sollevamento;
• sifonamento del fondo scavo;
• instabilità globale dell’insieme terreno-opera;

SLU di tipo strutturale (STR)
• raggiungimento della resistenza in uno o più ancoraggi;
• raggiungimento della resistenza in uno o più puntoni;
• raggiungimento della resistenza strutturale della paratia.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)
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STATI LIMITE: PARATIE

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

PARATIE : STATI LIMITE TIPO STRUTTURALE

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

STATI LIMITE TIPO STRUTTURALE



3

6.5.3.2 Verifiche di esercizio (SLE)

In tutti i casi, nelle condizioni di esercizio, 
gli spostamenti dell’opera di sostegno e 
del terreno circostante devono essere 
valutati per verificarne la compatibilità 
con la funzionalità dell’opera e con la 
sicurezza e funzionalità e di manufatti 
adiacenti, anche a seguito di modifiche 
indotte sul regime delle acque 
sotterranee.

In presenza di manufatti particolarmente 
sensibili agli spostamenti dell’opera di 
sostegno, deve essere sviluppata una 
specifica analisi dell’interazione tra opere 
e terreno, tenendo conto della sequenza 
delle fasi costruttive.

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

7. PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

7.11.6 Opere di sostegno
7.11.6.1 Requisiti generali
La sicurezza delle opere di sostegno deve essere garantita prima, durante 
e dopo il terremoto. Sono ammissibili spostamenti permanenti indotti dal 
sisma che non alterino significativamente la resistenza dell’opera e che 
siano compatibili con la sua funzione e con quella di strutture interagenti 
con essa.

L’analisi sismica deve comunque portare in conto i seguenti aspetti:
• effetti inerziali nel terreno, nelle strutture di sostegno e nei carichi 

aggiuntivi;
• comportamento anelastico e non lineare del terreno;
• effetto della distribuzione delle pressioni interstiziali, se presenti, sulle 

azioni scambiate fra il terreno e l’opera di sostegno;
• condizioni di drenaggio;
• influenza degli spostamenti dell’opera sulla mobilitazione delle condizioni 

di equilibrio limite.

È ammesso l’uso dei metodi pseudostatici, come specificato nei successivi §§ 
7.11.6.2.1 e 7.11.6.3.1.

C

C

C

Normativa 
Italiana (D.M. 
16.01.96)

-kv

kh

kh

kh

-kv

-kv

EC8 – OPCM 
3274

kh

kh

kh

+kv

+kv

+kv

EC8-Parte 5

Normativa Italiana (D.M. 16.01.96)

EC8 – Parte 5

Schematizzazione delle forze d’inerzia nelle NORMATIVE

Analisi pseudostatiche

Lo studio del comportamento sismico delle opere di sostegno 
pone in generale notevoli difficoltà.
L’interazione dinamica tra struttura e terreno è alquanto 
complessa, essendo condizionata dalle loro deformabilità e 
dalle caratteristiche del moto sismico.

CONSIDERAZIONI GENERALI

I tradizionali metodi di progetto e/o di verifica delle opere di
sostegno si basano, tuttavia, su importanti ipotesi 
semplificative.

Le osservazioni sul comportamento reale delle opere di so-
stegno in occasione di eventi sismici passati, hanno messo 
in evidenza una discreta risposta di tali manufatti, tranne 
che in casi particolari (come il terremoto di Kobe, 1995).

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Danni ingenti osservati nelle strutture di sostegno sono stati 
quasi sempre conseguenti a fenomeni di liquefazione
verificatisi nei terreni sabbiosi a tergo o a valle delle opere,
oppure nei terreni di fondazione.

Sabbia sciolta

Muro a cassoni danneggiato nel porto di Kobe (Giappone) nel 1995

CONSIDERAZIONI GENERALI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Paratia di pali danneggiata nel porto di Akita (Giappone) nel 1983

IMPORTANTE - Preliminarmente alla progettazione vera e 
propria,  essenziale verificare l’assoluta sicurezza rispetto a
potenziali fenomeni di liquefazione in tutti i terreni che 
interagiscono con l’opera.

CONSIDERAZIONI GENERALI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Pertanto, il sistema di drenaggio, laddove possibile, deve 
essere opportunamente realizzato in modo da conservare la 
propria efficienza anche in presenza di eventuali spostamenti e 
rotazioni indotti dal sisma (transitori o permanenti), e 
compatibili con i requisiti prestazionali dell’opera.

Danni ingenti sono stati osservati per malfunzionamento od 
occlusione totale dei sistemi di drenaggio (anche in condizioni 
statiche).

CONSIDERAZIONI GENERALI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Vengono realizzate dopo l’esecuzione dello scavo

possibilità di realizzare interventi di drenaggio
pressioni interstiziali assenti

possibilità di modificare il terrapieno
terrapieno omogeneo
terreni a grana grossa

Opere di sostegno a gravità e opere in terra rinforzata

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

7. PROGETTAZIONE PER AZIONI SISMICHE

7.11.6 Opere di sostegno
7.11.6.2.1 Metodi di analisi

A meno di analisi dinamiche avanzate, l’analisi della sicurezza dei muri di 
sostegno in condizioni sismiche può essere eseguita mediante i metodi 
pseudostatici e i metodi degli spostamenti.

L’analisi pseudostatica si effettua mediante i metodi dell’equilibrio limite. 
Il modello di calcolo deve comprendere l’opera di sostegno, il cuneo di 
terreno a tergo dell’opera, che si suppone in stato di equilibrio limite attivo 
(se la struttura può spostarsi), e gli eventuali sovraccarichi agenti sul cuneo.

Nell’analisi pseudostatica, l’azione sismica è rappresentata da una forza 
statica equivalente pari al prodotto delle forze di gravità per un opportuno 
coefficiente sismico. 

Nelle verifiche allo stato limite ultimo, i valori dei coefficienti sismici 
orizzontale kh e verticale kv possono essere valutati mediante le espressioni:

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

D.M. 14 Gennaio 2008
Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC)

Il coefficiente βm assume i valori riportati nella Tab. 7.11-II.

Per muri che non siano in grado di subire spostamenti relativi rispetto al terreno, 
il coefficiente βm assume valore unitario. Nel caso di muri di sostegno liberi di 
traslare o di ruotare intorno al piede, si può assumere che l’incremento di spinta 
dovuta al sisma agisca nello stesso punto di quella statica. Negli altri casi, in 
assenza di specifici studi, si deve assumere che tale incremento sia applicato a
metà altezza del muro.
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Un elemento originale, e certamente razionale delle NTC, è 
l’adozione del coefficiente βm che tiene conto di eventuali 

spostamenti ammissibili per l’opera

I metodi di analisi possono essere raggruppati nei seguenti 
tre insiemi a livello di complessità e, generalmente, di 
affidabilità crescente:

metodi empirici ed analisi pseudostatiche;

analisi dinamiche semplificate;

analisi dinamiche complete. 

L’utilizzazione delle diverse metodologie di analisi deve 
corrispondere alla classe di prestazione richiesta per l’opera in 
progetto.

METODI  DI  ANALISI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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ANALISI PSEUDOSTATICHE: Teoria di Mononobe e Okabe (M.O.)

Le analisi pseudostatiche consistono in analisi per la valutazione di 
condizioni di equilibrio limite dell’insieme manufatto – terreno -
fondazione.

La spinta del terreno può essere 
valutata con la formula di
Mononobe (1929) e Okabe
(1926), che è un’estensione della 
classica teoria di Coulomb (1776), 
valida in condizioni statiche, al 
caso di presenza di sisma.

Le forze d’inerzia indotte dal 
sisma sono trasformate in 
azioni statiche equivalenti.

ANALISI PSEUDOSTATICHE: teoria di Mononobe e Okabe (M.O.)

Terreno omogeneo, incoerente e asciutto

Comportamento rigido- plastico e criterio di resistenza di Mohr-

Coulomb, 

Cuneo di rottura rigido, soggetto ad accelerazioni sismiche 

costanti, uguali a quelle agenti alla base del manufatto;

GEOMETRIA 

Paramento interno del muro piano e comunque inclinato

Superficie limite del terrapieno piana, eventualmente inclinata

Superficie che delimita inferiormente il cuneo anch’essa piana, e 

passante per il tacco del muro.

IPOTESI

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti



6

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Nella condizione di equilibrio limite attivo (spostamento del muro verso 
valle), la spinta attiva del terrapieno (statica + sismica) è pari a:

dove:
γ = peso dell’unità di volume del terreno; 
kv= coefficiente sismico verticale; 
KAE = coefficiente di spinta attiva del terreno (statica + dinamica);
H = altezza del muro.

SAE =  0.5 ⋅ γ ⋅ (1 - kv) ⋅ KAE ⋅ H2

Teoria di Mononobe e Okabe : SPINTA ATTIVA

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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βθβδ
θφδφθβδβθ

βθφ

i
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KAE

φ‘ = angolo di attrito interno del terreno; 

β = inclinazione del paramento interno del muro rispetto alla verticale;

δ = angolo di attrito terra-muro;

i = inclinazione della superficie limite del terrapieno;

θ = inclinazione della risultante della forza peso e delle forze d’inerzia;

agenti sul cuneo di spinta.

Teoria di Mononobe e Okabe : COEFFICIENTE KAE

Analisi pseudostatiche

(1±kv) W

kh W

θ

Kh e Kv sono i coefficienti sismici 
orizzontale e verticale

L’angolo θ è l’inclinazione sulla verticale 
della risultante delle forze di massa

(peso proprio + azione statica del sisma)

Per il DM 96 non si considera il kv

Teoria di Mononobe e Okabe : SIGNIFICATO FISICO  DI   ϑ

v

h

v

h

k
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WkW
Wk
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−

=
⋅−

⋅
=

1
θ

Analisi pseudostatiche

La spinta di progetto totale Ed è la risultante delle spinte statiche 
e dinamiche del terreno:

γ * =    peso dell’unità di volume del terreno

kv =    coefficiente sismico verticale

K =    coefficiente di spinta del terreno (statico + dinamico)

H =    altezza del muro

Ews =    spinta dell’acqua in condizioni statiche

Ewd =    incremento di spinta in condizioni dinamiche

Ed =  0.5 ⋅ γ * ⋅ (1 ± kv) ⋅ K ⋅ H2 +  Ews + Ewd

Teoria di Mononobe e Okabe : Estensione al caso di TERRENO SATURO

Analisi pseudostatiche
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Falda Assente

γγ* =

v

h

k
ktan
m1

=ϑ

0=wdE

Caso di

Falda assente

Teoria di Mononobe e Okabe : Estensione al caso di TERRENO SATURO

Analisi pseudostatiche

Terreno a bassa 
permeabilità 

(sotto carichi sismici)
-Condizione Non Drenata-

pelo libero falda

γ'γγγ w
* =−=

v

h

w k
ktan
m1γγ

γϑ
−

=

0=wdE

Teoria di Mononobe e Okabe : Estensione al caso di TERRENO SATURO

Caso di

Terreno a bassa 
permeabilità

Analisi pseudostatiche

Teoria di Mononobe e Okabe : Estensione al caso di TERRENO SATURO

Analisi pseudostatiche

Terreno a permeabilità 
elevata

(anche sotto carichi sismici)
-Condizione Drenata-H'

γ'γγγ w
* =−=

v

h

w

d

k
ktan
m1γγ

γϑ
−

=

2'
12
7 HkE whwd ⋅⋅= γ

Caso di

Terreno ad elevata 
permeabilità

Teoria di Mononobe e Okabe : Estensione al caso di TERRENO SATURO

Analisi pseudostatiche

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

In letteratura sono state proposte diverse correlazioni, desunte dalla 
elaborazione di spostamenti calcolati mediante analisi dinamiche sem-
plificate. 

In tali analisi l’interazione tra muro e terreno di fondazione viene 
studiata mediante il classico modello di blocco rigido scorrevole su di un 
piano orizzontale, proposto da Newmark (1965).

Nd

Rd

W

KhW

Previsione di spostamenti con METODI EMPIRICI

Metodi empirici ed analisi pseudostatiche
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Il legame tra blocco e piano è di tipo rigido-plastico.
Lo scorrimento avviene quando è superata un’accelerazione di soglia.
Lo spostamento relativo si ottiene dalla doppia integrazione dell’acce-
lerogramma rispetto all’accelerazione di soglia.

Nd

Rd

W

KhW

MODELLO DI NEWMARK (1965)

Metodi empirici ed analisi pseudostatiche Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

Valutazione degli SPOSTAMENTI

)(
A
N
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V0.087=d

42
inch

−

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛

d = spostamento relativo, in pollici (in)
V è la massima velocità (espressa in in/s) dell’accelerogramma

Richards e Elms (1979)
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V
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V Z= ⋅
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− ⋅

⎛

⎝
⎜

⎞

⎠
⎟

37
2 9 4

max

max

,
max

Wong (1982)

DE = spostamento atteso (expected)
RV = coefficiente che tiene conto delle accelerazioni verticali del suolo
RZ = coefficiente del modello di Zarrabi (che differenzia i risultati rispetto a quelli che si 
otterrebbero dal modello di Newmark)
AMAX e VMAX sono i valori massimi di accelerazione e velocità dell’accelerogramma

Previsione di spostamenti con METODI EMPIRICI

Metodi empirici ed analisi pseudostatiche

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti

PIANC 2001 : VALORI AMMISSIBILI DI SPOSTAMENTI E ROTAZIONI

STATI LIMITE  E  VERIFICHE DI SICUREZZA

Progettazione strutturale e geotecnica sulla base delle normative più recenti
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Valutazione degli spostamenti mediante modelli di blocco rigido con 

integrazione numerica di accelerogrammi reali o sintetici.

Un esempio è il modello proposto da Zarrabi (1979)

Metodi pseudostatici più sofisticati che si basano su di una 

caratterizzazione geotecnica di livello superiore e/o descrivono in 

maniera più accurata le azioni dinamiche a tergo del manufatto.

Metodi di ANALISI  DINAMICA  SEMPLIFICATA

Analisi dinamica semplificata

Nell’ambito del modello si impone la 
congruenza degli spostamenti relativi 
fra terreno, cuneo di spinta e muro.

Modello di Zarrabi (1979)

Metodi di  ANALISI DINAMICA SEMPLIFICATA

Analisi dinamica semplificata

Le analisi dinamiche complete consentono uno studio più accurato della  
interazione dinamica terreno- struttura. 

Il comportamento del terreno viene simulato mediante 
modelli costitutivi decisamente più complessi e rigorosi.

I modelli sono implementati all’interno di codici di calcolo 
tipo FEM o FDM, che necessitano di algoritmi numerici 
robusti e generalmente comportano notevoli oneri di cal-
colo. 

una più articolata rappresentazione spaziale delle reali azioni sismiche
Una caratterizzazione geotecnica più sofisticata e dettagliata.

Tali metodi di analisi, ovviamente, presuppongono anche:

Analisi dinamica completa

Metodi di  ANALISI DINAMICA COMPLETA: peculiarità

E’ da sottolineare però che, nell’ambito della filosofia della pro-
gettazione di tipo prestazionale, questo livello di analisi sarebbe 
prescritto solo per opere cui si richiede la classe di prestazione A
(“agibilità”) . 

L’efficacia dei metodi di analisi dinamica completa è però sub-
ordinata ad un’adeguata determinazione dei valori dei numerosi 
parametri che caratterizzano struttura e terreno.

Analisi dinamica completa

Tali metodi non sempre riescono a studiare il comportamento del 
sistema quando si generano deformazioni rilevanti con cinemati-
smi accentuati lungo superfici di plasticizzazione.

Metodi di  ANALISI DINAMICA COMPLETA


