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Articolazione del modulo

. Considerazioni introduttive

. Caratterizzazione geotecnica dei terreni interagenti
con l'opera da progettare

Aspetti geotecnici nella determinazione dell'azione
sismica (cenni)

. Fenomeni geotecnici connessi ad un evento sismico

. Progettazione geotecnica di fondazioni ed opere di
sostegno: indicazioni generali

Fondazioni

. Opere di sostegno




Progettazione di una fondazione su
pali in terreno stratificato
in condizioni sismiche




Azioni provenienti dalla sovrastruttura

 Azione verticale V = 900 kN;
O Azione orizzontale H = 500 kN;
d Momento My = 400 kNm

My
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Metodi per la

Tipologia di pali: trivellati mmmmp determinazione della
capacita portante




Caratteristiche geotecniche del terreno

- Il terreno di fondazione & costituito da due
strati di argilla omogenei

z Profilo stratigrafico
0-6m Argille brune
6-26m Argille grigie
>26m Strato di roccia

- La falda arriva al piano campagna




Caratteristiche geotecniche del terreno

Strato 2: argille brune Strato 2: argille grigie

Hitrator 6 L Hitrator 20 L
P, 24.0 ° P, 26.0 °
C, 19.6 kPa C, 97 kPa
Cu1 70.75 kPa Cu1 137 kPa
E/ 7880 kPa E’ 6580 kPa
Vv 0.4 - Vv 0.4 -
G 2814 kPa G 2350 kPa
Yeat 19.5 kN/m3 Voot 20.5 kN/m3
OCR 2 - OCR 2 -

a 0.46 0 a 0.46 0




Verifiche e calcoli da effettuare

A Calcolo della capacita portante del palo singolo per
carichi verticali in condizioni drenate e hon
drenate;

A Calcolo della capacita portante del gruppo di pali;

[ Analisi lineare e non lineare del cedimento del palo
singolo;

d Analisi lineare del cedimento del gruppo di pali;

O Andamento dello spostamento, delle rotazioni, del
momento e del taglio lungo il fusto del palo
sottoposto al carico di esercizio orizzontale;

 Verifica del complesso palo-terreno per palo
soggetto a carichi orizzontali in condizioni drenate
e non drenate.




Verifiche condotte secondo il D.M. 14/01/08

Il progetto verra esequito secondo
I'approccio 1 - combinazione 2

(A2+M2+R2)

Ed< Rd




Verifiche condotte secondo il D.M. 14/01/08

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

CARICHI EFfeTTo | Coefficiente EQU (A1) (A2)
Parziale STR GEO
fr (0 ¥E)
, Favorevole 0.9 1.0 1.0
Permanent: Yol
Sfavorevole 1.1 1.3 1.0
_ . Favorevole 0,0 0.0 0.0
Permanent: non strutturali * Yoo
Sfavorevole 1.5 1.5 1.3
L Favorevole 0.0 0.0 0.0
Variabili Yoi
Sfavorevole 1.5 1.5 1.3

(1) Nel caso m cw 1 cariclhu permanenti non strutturali (ad es. 1 canichi permanent: portati) siano compiutamente
defimiti. s1 potranno adottare gh stessi coetficient: validi per le aziom permanent:.

E comunque in
condizioni sismiche

ve=1




Verifiche condotte secondo il D.M. 14/01/08

Tabella 6.2.11 — Coefficientsi parziali per | parametri geotecnici del rerreno

PARAMETRO GRANDEZZA ALLA QUALE | COEFFICIENTE (M1) (M2)
APPLICAREIL PARZIALE
COEFFICIENTE PARZIALE Fiy
Tangente dell‘angolo di tan (' Yo' 1.0 1.25
resistenza al taglio
Coesione efficace c'y Vor 1.0 1.25
Resistenza non drenata Coi Ve 1.0 1.4
Peso dell ‘unira di volume ¥ o 1.0 1.0
Tabella 6.4.11 — Coefficienti parziali ) da applicare alle resistenze caratteristiche.
Resistenza Simbolo Pali infissi Pali trivellat: Pali ad elica confinua
IR (R1) | (R2) | (R3) | (R1) | (R2) | (R3) | (R1) [ (R2) (R3) |

Base Vi 1.0 1.45 1.15 1.0 1.7 1.35 1.0 1.6 1.3
Laterale in Ve 1.0 1.45 1.15 1.0 1.45 1.15 1.0 1.45 1.15
compressione
Totale *” Vi 1.0 1.45 1.15 1.0 1.6 1.30 1.0 1.55 1.25
Laterale in ¥t 1.0 1.6 1.25 1.0 1.6 25 1.0 1.6 1.25
trazione

Y . - - - . - s - " . n
* da applicare alle resistenze caratteristiche dedotte dai risultati di prove di carico di progetto.

Tabella 6.4.VI - Coefficienti parziali yr per le verifiche agli stati limite ultimi di pali soggetti a carichi trasversali.

COEFFICIENTE COEFFICIENTE COEFFICIENTE
PARZIALE PARZIALE PARZIALE
(R1) (R2) (R3)
vr=1.0 vr =1.6 vr=1.3




Determinazione di R, per i pali

6.4.3.1.1 Resistenze di pali soggetti a carichi assiali

d Il valore di progetto Ridella resistenza si ottiene a partire
dal valore cam‘r‘rerisfipplicando i coefficienti parziali v,
della Tab. 6.4.IT. )

QLa resistenza caratteristica R, del palo singolo puo essere
dedotta da:

a) risultati di prove di carico statico di progetto su pali pilota;

b) metodi di calcolo analitici, dove R, & calcolata a partire dai
valori caratteristici dei parametri geotecnici, oppure con
I'impiego di relazioni empiriche che utilizzino direttamente i
risultati di prove in sito;

c) risultati di prove dinamiche di progetto, ad alto livello di
deformazione, eseguite su pali pilota.




Accelerazione di picco al suolo

K, :&-S:O, 207-1,40=0,289
9

- k,: accelerazione di picco al suolo;

- g accelerazione orizzontale massima in condizioni di

terreno libero su sito di riferimento rigido (cat."A").

- 5=5.*S; tiene conto della categoria di sottosuolo (Sg)
e delle condizioni topografiche (Sp).

a, e funzione della probabilita di superamento P, nel periodo
di riferimento Vi e del sito su cui sorge la costruzione (valore
di latitudine e longitudine).

> %=O, 207 Catania (Vx=475 anni per SLUV)




Accelerazione di picco al suolo

La categoria di sottosuolo puo essere determinata facendo

riferimento alla resistenza non drenata equivalente definita
nel 83.2.2 del D.M. 14/01/2008

k
h,

— 6+ 20

— _1=1 _ —

Cug = 6 20 =112,60kPa

Kk
— +
; C 70,75 136,90

I u,i

70kPa<c,, <250ka W Categoria "C"




Accelerazione di picco al suolo

Stabilita la categoria di sottosuolo € possibile risalire al
coefficiente stratigrafico

SS=170—0,60-F0%=140

Tabella 3.2.V — Espressioni di Sg e di C

Categoria S c
sottosuolo S C
A 1.00 1.00
a, 020
B 1.00<1.40-0.40-F, - —£<1.20 L10-(T¢)
g
a * =033
C 1.00<1.70-0.60-F, - —£ <1.50 L05-(Tc)
g
dg 125 (To )™
D 0.90<2.40-1.50-F, - —£ <1.80- -2 e
g
a; 0,40
E 1.00<2.00-1.10-F, - —£<1.60 L15-(Tc)
g




Accelerazione di picco al suolo

Fo valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro
in accelerazione orizzontale (letto dalle stesse tabelle usate
per la determinazione di a,)

‘ F, =2,456

Fondazione su terreno pianeggiante: categoria topografica T1

Tabella 3.2.VI — Valori massimi del coefficiente di amplificazione topografica St

Categoria topografica Ubicazione dell’opera o dell’intervento St
T1 - 1.0
T2 In corrispondenza della sommita del pendio 1,2
T3 In corrispondenza della cresta del rilievo 1,2
T4 In corrispondenza della cresta del rilievo 1.4

) Sr-l




Predimensionamento dell'opera di fondazione
y

Ipotesi progettuali:

- Diametro: D=0,6 m; @ @

- Numero di pali n = 4.

- interasse fra i pali: i=3D; @ @

- sporgenza rispetto alla
superficie esterna del

palo almeno pari a: D/2.

D/2 1 =3D

La lunghezza dei pali verra determinata in maniera

m) :qlc da soddisfare le verifiche di capacita portante:
L=13m




Predimensionamento dell'opera di fondazione

Piastra di collegamento:

- Forma quadrata;

- Altezza 1 m;

. .. . D D D D
- Dimensioni in plGnTG: Bpiastra:Lpiastra:E"'E"‘BD"'E"‘E:E)D:Sm

- Peso: Wpiastra =7Yds " Viond = 25-9=225kN

- Forza d'inerzia

|:I,piastra =0,65-kp, 'Wpiastra =42,22kN
(valore ridotto):

Vigt = V + Wiiagra = 900+ 225 = 1125kN

=

Hiot = H+ B piasra = 900+ 42,22 = 542, 22kN




Materiali utilizzati

Calcestruzzo:

d Classe Rck = 35 MPa;

O Resistenza cubica caratteristica a compressione:
R =35MPa

O Resistenza cilindrica caratteristica a compressione:
fy =0,83-Ry = 29,05MPa

O Coefficiente parziale di sicurezza:

Ve =15




Materiali utilizzati

Calcestruzzo:

1 Resistenza cilindrica di calcolo compressione;

f =0,85. 1% — 16, 46MPa

Ye

d Valore medio della resistenza cilindrica:
fon =fy +8=237,05MPa

O Modulo elastico:

0,3
E, =22000- [flc—g} = 32588108k Pa




Materiali utilizzati

Acciaio:

0 Tipo B-450-C;

A Tensione caratteristica di snervamento:
f, = 450MPa

d Coefficiente parziale di sicurezza:
7s=L15
1 Resistenza di calcolo:

f
w _ 459 _ 391 3mPa
Ys 15

yd




Azioni agenti sul singolo palo

Nell'ipotesi di piastra rigida di collegamento fra gli n pali e

ipotizzando che ciascun palo si comporti come un elemento

elastico indipendente dagli altri e supponendo inoltre che

tutti pali siano uguali, & possibile determinare il carico Q,
che agisce sull'i-esimo palo mediante la relazione:

vV M
Q = :]()t X
> x¢

=1

Palo X; X i‘} Contributo Vt,; | Contributo M, Q paloi
m m KN N kN

1 -0.9 0.81 281 -111.1 170,14
2 0.9 0.81 281 111.1 392,36
3 0.9 0.81 281 111.1 392,36
4 -0.9 0.81 281 -111.1 170,14
2 3.24 1125.00




Azioni agenti sul singolo palo

L'azione orizzontale agente sul singolo palo si determina
ipotizzando che l'azione orizzontale totale agente sulla
piastra di fondazione si ripartisca egualmente fra gli n pali
della palificata:

CHyy 542,22
N

Hes =135,56kN




Capacita portante per carichi verticali

Il carico limite € stato determinato con metodi analitici,
pertanto, per quanto riportato nel 86.4.3.1.1, nelle formule
saranno introdotti i valori caratteristici del terreno.

R, =Mmin- (Rc,cal )media ; (RC’%" )min
’ \ 3 Sa
Il valore caratteristico della resistenza a compressione ¢ dato
dal valore del carico limite ridotto dal coefficiente € funzione
del numero di verticali indagate (nel caso in esame pari a 1).
Inoltre si ha la coincidenza fra il valore medio e il valore
minimo della resistenza calcolata in quanto e stato determinato

un unico valore del carico limite del palo per carichi verticali.

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

Numero di verticali indagate 1 2 3 4 5 7 =10

S

1,70

1.65

1.60

1.55

1.50

1.45

1.40

&

1,70

1.55

1.48

1.42

1.34

1.28

1.21




Capacita portante per carichi verticali

’\ ' Ho =1m
Strato 1
. . L1 =5m
La fondazione ¢
affondata di 1 m
Strato 2
L2 =8m
QIim,TOT:QIim,LATERALE+Qlim,PUNTA




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni hon drenate

- Capacita portante laterale: metodo o g =a-cy,

Tipo di palo ¢, [kPa] a
c, <25 0.7
Trivellato | 25<c, <70 | 0.7-0.008(c,-25)
¢, 2 70 0.35 (Viggiani, 2003)
Strato 1
[0 7okea Cuk i ; Qimi = % Cuki

‘ kPa kPa

Strato 1 | 70.75 24.76

Strato 2 | 136.90 47.92

136,90kPa




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni hon drenate

L 2 2
QimL ca =] @ Cy-wDAz=3 0 -Cyi-(7-D-Lj) =2 Qi -ALj
Qim, L L; D QL. Lim cal

kPa m m kKN

‘ Strato 1| 24.76 5 0.6 233.38

Strato 2 | 47.92 8 0.6 722.54

r 955,92
1 1 QI|mL cal thL ca 562 31

QiimLd = Q,,mLk_— min ( media. . )m'” === —387,80kN

oD




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni hon drenate

- Capacita portante alla punta  Gimp=Nc-cyx +Ny-q=1512,30kPa
Dove: N.=9 Ng=1

Cuk (z=1L)=136,90kPa

2
=2 Ve,iLi=195-6+20,4-8= 280, 2kPa
=1

)  Qinp_ca = Cimp-Ap=1512,30-0,283=427,50kN

L L {(Q'mpd)mfﬂ Qimea ) }25153 —147,96kN

Qimpd =—Qjmpx =—Mn ,
D @ @

7o 7’b




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni hon drenate

- Capacita portante del singolo palo
Qjima =Qra+Qp g = 335,75kN

- Verifica della capacita portante del singolo palo

Q.. = 392.36kN < Qg = 535.75kN




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni drenate

- Capacita portante laterale: metodo B dimL =50 =k-tns o,

Dove:  k=k,=[L-senp' ]-OCR"
tand =tang 'y

c'y=7"2

k; tan o p Oy (L. Limi

I kPa | KPa
Strato 1 | 0.820 0.44 0.362 23.75 8.60

Strato 2 | 0.766 0.49 0.379 89.10 33.74




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni drenate

QllmL _cd — Iﬁ 7/ -Z-r-D-dz= Zqulml Zqulml ( 'D'Li)
=1 =1
Qlim, L5 L; D Q L, Lim_cal
kPa m m kN
— Strato 1| 8.60 5 0.6 31.06
Strato 2 | 33.74 8 0.6 508.71
Y 589,78
QllmLcaI QllmLcd mm 346 93

Qlim,L d ——Q“mLk =~ .min media .

. bb

= 239,26kN




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni drenate

- Capacita portante alla punta  dimp =o' -N,=118,34-1514=1792,04kPa

'y (st 20 ' (o
Dove: o.-= V’(Z‘L)S h'(Z‘L’=1+§k°-a'v,(Z:L):118,34|<Pa

ko =[1-sen¢ 'y, ]-OCR” =[1-sen26,3°]-2°® = 0,766

0 'vz=L) =7 1 Hsraoa +7 2 L2 = 9,5-6+10,4-8 =140, 2kPa

4sene 'y o

3 T, : 2( 7 (D'kzj 3(1+seng ' »)
Ng=——"——-6€xp|| —- -tan tan?| = —2Kk2 | ?'k2) =15 14
173 seno 'y, p[(4 (Dkzj (Dkz} (4 5 RR
I G
lgr = — 10 | _ Ig = =13,20
RR 1+lg-A R A=0 R Ch+o' -tang 'y,
E', 6580

= 2193,33kPa

T 2.(l+v) 2-(1+0,5)




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni drenate

Qiimp ca =iimp - Ap =1792,04-0,283 =506, 69kN

4

Qiinpd = Qimpi = 1-min{(Q“m’P’°a' Jmesis ; (Quimp.ca )i } _ 298,05

b Vb 3 G4 1,7

=175,32kN




Capacita portante per carichi verticali
Condizioni drenate

- Capacita portante del singolo palo

Qlim,a =Qra +Qp g = 414,58kN

- Verifica della capacita portante del singolo palo

Qes =392.36kN < Qi o = 414.58kN




Capacita portante per carichi verticali
Gruppo di pali

- Efficienza del gruppo (Converse-Labarre, 1968)

=1 arctg(Dll).(m—l)-n+(n—1)-m —0.80

wl2 m-n

Dove:

- m=2 numero di file di pali;
- n=2 numero colonne di pali;
- D/i=1/3

n
Qiim.gruppo =1 2 Qlimpao_i = 0:80-4-414,58=1318, 66kN
=1

—

Vier =1125kN < Qjim gruppo = 1318, 66kN




Cedimento del singolo palo

- Metodo elastico di Poulos & Davies (1980):

W L Qe =0,76cm

L-E
Dove: FE-= E1+2E2 _ 1880+6580 _ 25 30kpPa
5
V=05
Lid=25
4 - = -
.
3 \\‘
HL=50
Coefficiente di < S |
: l,, =1,65 i || HL=P5 chees SRS
influenza e
| | |
0 - | |
100 500 1000 10000 5 100000
B




Cedimento del singolo palo

- Metodo delle funzioni di trasferimento: procedura
semplificata di Castelli el al. (1992)

W =Ww, +W,=155cm

Dove:

- w, e il cedimento dovuto alla deformazione del
complesso palo-terreno nell'ipotesi di palo
rigido;

-w, ¢ il cedimento dovuto all'accorciamento
elastico del palo.




Cedimento del singolo palo

- Rigidezze iniziali delle funzioni di trasferimento:

Kl =G 2814 5 gkN
- RolnRL 0,3-4,45 m®
Kl , = G, _ 2350 _ opp3kN
R, 03354 m?
RIn2 KT, KT, ,
Kl = G2 _ 2390 _ g0 kN
i RolnR' 0,3-1,10 m’
N Er s TSR TS KIL2 KIL2
)
\ [/
I A KT,
\\ | /
\\_ ‘.. R/ f
T




Cedimento del singolo palo

- Cedimento legato all'interazione palo-terreno:

Qes

_ =1,52cm
KI-(l—n)

W, =

Dove:

n= Qe _0,36
Qlim,cal

KI* =Kl - A, +Kl - A, +Kl, A, =55021%




Cedimento del singolo palo

- Cedimento dovuto all'accorciamento elastico del palo:

W —dez ‘ w,=C Qes =0,03cm
° o EA © T a-Ep-Ap
. et (1 p) et (1-B)-2
Dove. T (e p) e (L p) =0,131
n Kp
a= EKI,_A\p: 'B:a-Ep-Ap

KL =(KIy+Kl ) (1-n)

K. =K_-7-D:




Cedimento del singolo palo

- Curve carico-cedimento:

w [cm]

0,0

0,2

0.4

0,6

0.8

1,0

1,2

1.4

1,6

1,8 -

Cedimento del palo singolo
P [kN]

0 100 200 300 400 500

AN
~

—e— Poulos \.

—&— Metodo semplificato




Cedimento del gruppo di pali

- Metodo dei coefficienti di interazione:

Il cedimento di un palo dipende dal carico agente
' su ogni palo del gruppo.

Ipotizzando una piastra di collegamento infinitamente rigida, i
cedimenti dei pali risultano funzione dell'abbassamento e della
rotazione rigida della piastra di collegamento.




Cedimento del gruppo di pali

) (0]
Wi =Wo+05 - ¥i +04 - X ETVVE-Qaj-qj ~Wo—05 - Y; =0t %; =0
>
Q =Via L
i=1 2Q =Via
=1
in $
>Q%=M —_—
i=1 Y ZQ X = I\/Iy
i=1
>
Q -y =M, L
=1 ZQ i =My
=1
L. V=t)
II{lI =49 o ° o o . .
} Coefficienti di interazione «;
o | ysgai
04[S Palo i/D aij
y palo medesimo 0 1
lungo la fila 3 0.5
0} T . = lungo la diagonale 4.2 0.42




0,000018
0,000009
0,000007
0,000009
1
-0,9
0.9

Cedimento del gruppo di pali

Coordinate del palo

0,000009
0,000018
0,000009
0,000007
1
0,9
0,9

0,000007
0,000009
0,000018
0,000009
1
0,9
-0,9

Palo X; Vi
1 -0.9 0.9
2 0.9 0.9
3 0.9 -0.9
4 -0.9 -0.9

!

0,000009
0,000007
0,000009
0,000018
1
-0,9
-0,9

-0,9
-0,9
0,9
0,9

0,9
-0,9
-0,9
0,9

oo

1125
400




Cedimento del gruppo di pali

Q 170.14 kN
Q; 392,36 KN
Q; 392,36 KN
‘ Q4 = 170.14 kN
Wo 0.0119 m
Ay 0 rad
Gy 0.0013  rad




Cedimento del gruppo di pali

w1 0,000018 0,000008 0,000007 0,000009 170,14 0,0108 m
w2 = 0,000009 0,000018 0,000009 0,000007( * 392,36 | = 0,0131 m
w3 0,000007 0,000009 0,000018 0,000009 392,36 0,0131 m
wd 0,000009 0,000007 0,000009 0,000018 170,14 0,0108 m

Wy = 1,08 cim

l W, = 1331 cm

Ws = 1,31 cim

Wy = 1,08 cm

Wgo =0, 76cm<wg, =131cm

Il cedimento del palo singolo risulta inferiore del cedimento del
palo considerato come appartenente al gruppo.




Stato di sollecitazione e di deformazione

e Teoria delle travi inflesse: Ely"Y —p=0

Dove:
L - p ¢ la reazione del terreno contro il palo;
-y e lo spostamento orizzontale del palo.

- Modello di suolo alla Winkler: pP=Es-y=ky-D-y

con k, coefficiente di reazione orizzontale del terreno
ed E, modulo di reazione orizzontale del terreno




Stato di sollecitazione e di deformazione

Equazione differenziale a \YA _ E,
coefficienti costanti Epl pY Eyy=0

‘ y=¢e**.senaz-C; +€**-cosaz-C, +€ **-senaz-Cy+€ “*-.cosaz-C,

Nel caso specifico, poiché il terreno é stratificato, si
ha una discontinuita di materiale ed & necessario
integrare I'equazione differenziale per un numero di
tratti pari al numero delle stratificazioni.

yi(z) =€ [CL -sen(a,z,) + ¢, - cos(alzl)]+ e s [Cs -sen(a,z) + ¢, - Cos(alzl)]

Y,(2,) = €% [C5- -sen(a,z,) + Cg - Cos(azzz)]"' e [07 -sen(a,z,) +Cq - COS(O(zzz)]




Stato di sollecitazione e di deformazione

- Condizioni al contorno:

T(z,=0)=H., ~E Ly (z,=0)=H.,
P(z,=0)=0 ~Y(z,=0)=0
y(z, =L,)=y(z, =0) ¥(z1=L1)-¥(z, =0)=0

P(z,=L;)=¢(z, =0) -y (z;=L)+y(z,=0)=0

M(z, =L,)=M(z, =0) - —E Ly (z;=L)+E,L,y(z,=0)=0

T(Zl = L]) = T(Z_‘-' = 0) _E‘pIpym(Z] = Ll )+ Eplp}?m(zi =0)=0

M(z,=L,)=0 ~E,Ly'(z,=L,)=0

_T(ZJ = LE) = _Eplp}rm(zj — L‘E) -0




Stato di sollecitazione e di deformazione

- Condizioni al contorno per un tratto di trave:

y(z) = [e“i'zi -senaizi]Cﬁ[e“i'zi -COSaiZi]CZ +[e‘“i'zi -senaizi]-C3+[e"ai'zi -COSOciZi:|-C4

ai Zi

y'(z)) = [ai -e%i . (seng;z; + €osq;Z, )]-Cl+[ai -e“ . (—sena;z; +cosq;z; )]CZ +

—Qj-Zj

+[ai € -(—senq;z; + cos;z; )}-03 +[ai e %% . (—sena;z; - €OSa;Z; )]-C4

y"(Zi) = |:2(,¥i2 . eOli-Zi -COSOliZi :| . Cl + |:_2ai2 . eOli -Zj .Senaizi :| . C2 +

+ [—Zociz e %' . cosq;z; } .Ca+ [Zaiz e %% .seng;z, } .Cy

y"(z;) = [Za? -e% . (—senq;z; + COS;Z; )} Cy + [ZaiS -e% . (—sena;z; — cosq;Z; )} -Cy+

—Qj -Zj

+ |:20£i3 . e_ai.zi . (SenOliZi + COSOliZi ):| . C3 + |:2ai3 -e '(—SenOliZi + COSOliZi ):| . C4




Stato di sollecitazione e di deformazione

Strato 2

Eso g™ (1{3)E2’

2627 kPa

02220 m’

e“%2(z,=0)=

1

Strato 1
Es1 o= (I13)E,” 2627 kPa
o = 0.2077 m’
e (z,=0)= 1
eMf(z,=L)=  2.825
e 1M (z,=0)= 1
e Mi(z,=1,)=  0.354
sen(a -z }21:0 = 0
sen(@-z;), ; = 0.862
cos(ey -z, ]2120 = 1
cos(a, -z;) 0.508

ZIZLI

e (z,=L,)= 5.907
&0 (7, =0)= 1
2% (z,=1,)=  0.169
sen(a,z,) _ = 0
sen(a, -z, }z;:L«. = 0.979
cos(a, -z, }Z_ﬁ:D_: 1
cos(a, -z, }23:L3 = -0.204




Stato di sollecitazione e di deformazione

Si e adottato un valore ridotto del modulo di reazione
del terreno per tener conto dell'effetto di gruppo,

Poulos & Davies (1980).

2 0,50 Eq
3-4 0,33 E
>5 0,25 Eq




Stato di sollecitazione e di deformazione

C=
A Q5 Ay Ay G A Ay Ay
a61 a62 a63 a64 a65 a66 a67 a68
a?l a'72 a73 a74 a'75 a'76 a'77 a'78
|1 Gg g3 g Qg g gy Agg |
371525 -371525 371525 371525 0 0 0 0 C1 | |13556
-0,2077  -0,2077 -0,2077  0,2077 0 0 0 0 Cc2 0
2,43 1,43 0,305 0,180 0 -1 0 -1 C3 0
0,803  -0,208 -0,026  -0,101 -0,222 -0,222 0222 0222 [*|c4 (=] O
-2564517 43540,93 321341 -545579 2043876 0 -20438,76 0,00 C5 0
3716,99 14370,12 -1800,61 46575  4537,85  -4537,85  4537,85 453785 | C6 0
0 0 0 0 -24622,39 -118198,60 70561 338726 | C7 0
0 0 0 0 -31709,35 -2077594 59538 -908,71| | C8 0




Stato di sollecitazione e di deformazione

Ay =day =da; = —Q
ay, =

(s = Qyg = Ay =1y =0

a,, =e*sen(a,z,)
a,, =e“" cos(ex,z,)
a,, =e “Isen(a,z,)

a,, =e 7 cos(¢,z,)

a;: =a;;, =0

(36 = 35 =—1

a,, =—a,e™ [cos(a,z,) + sen(ax,z,)]
a,, =—o,e™ [cos(a’l:l )—sen(a, z, )]
a,, =—a,e” " [cos(a,z,) — sen(at,z,)]
a, =—ae  [cos(a,z,) + sen(a,z,)]
Ays = Qg =0y = &

(g =~

3 -

a, =2E_ 1 0o e sen(a,z,)




Stato di sollecitazione e di deformazione

a,, =2E. I.aje ™" cos(a,z,)
as, =—2E.I.a e “sen(a,z,)
a,, =2E.I.a;

56 =053 =0
a,, =—-2E.I.a;

ag, = —2E.I.a;e™ [cos(a’lzl ) — sen(«, :1)]
o = 2E I.ae™ [cos(a,z,) + sen(a,z,)]
ag, =—2E. 1.0 e ™ |cos(a,z,) + sen(e,z,)]
ag, =—2E I.a e [cos(a,z,) - sen(a,z,)]

_ _ " 3
(gs =g = Agg = 2EIo015

a =—2E.I.a;

a,, =—2E.I.a;e"™ cos(e,z,)

(g = EEPIP{EJEEQ-’*MH(&’:::}

a,, =2E.I.a;e ™" cos(a,z,)
(1, = —EEPIF,{I’JE g 7 5{?}1({1’::3 )
ﬁs:; = _EEPIPH; EH_'-"

“[eos(at,z,) — sen(a,z,)]

Agg = 2EPI_pH:3€H::] [CUS(H:::)'*' sen(a, z, )]

g = —EEPIPQ-’?E?_H?:; [COS({I: ;) +sen(a,z, )]

g = —2E I e [cos(at, z,) — sen(a, =, )]




Stato di sollecitazione e di deformazione

Cl -0.0001
C2 0.0001
C3 0.0183
C4 = 0.0183
C5 -0.0005
C6 0.0003
C7 -0.0023
C8 0.0054
T y(z)
v(zi)=-Yy'(z;)

M (Zi) = _Eplpy"(zi)

T(Zi) = _Epl pym(zi)




Stato di sollecitazione e di deformazione

- Spostamento orizzontale:

Spostamento Spostamento
" . y y [cm]
m parziali cm 1,0 -0,5 0,0 0.5 10 14 20

o
3

0 0 1.84 ! : : : :
0.5 0.5 1.82

1 1 1,77 5 1

1.5 1.5 1.69

2 2 1.60 | 2
2.5 2.5 1.49

3 3 1.37 , 3
3.5 3.5 125
4 4 112 : 4
4.5 4,5 1.00
5 5 0.87 ; .

5 0 0.87 /

0.5 0.76 ; 6
6 1 0.64
6.5 1.5 0.54 ; 2 _

z [m]

2 0.44
1.5 2.5 0.34 o ]
8 3 0.26
8.5 3.5 0.18 .
9 4 0.10
0.5 4.5 0.03
10 5 -0.04
10.5 5.5 -0.10
11 6 -0.16
11.5 6.5 -0.22
12 7 -0.28
12.5 7.5 -0.34

13 8 -0.40




Stato di sollecitazione e di deformazione

- Rotazione:

Botazions Rotazione
- 5 @ ==y @ [rad]
m parziali rad 00000 00005 00010 0,0015 00020 00025 0,0030
0 0 0.0000 0 ‘ : ; : : '
0.5 0.5 0.0007 \
1 1 0,0013 1
1.5 1.5 0,0017 \
2 2 0.0021 24 \
2.5 2.5 0,0023
3 3 0.0024 3
3.5 3.5 0,0025
4 4 0.0025 4
45 45 0,0025
5 5 0,0024 5 |
3 0 0,0024
5.5 0.5 0,0023 5
6 1 0.0022 E
6.5 1.5 0,0021 Nyl /
7 2 0,0019 /
7.5 2,5 0,0018 o |
8 3 0,0017
8.5 3.5 0,0016 o |
9 4 0,0015
9.5 45 0,0014 10 ]
10 5 0,0013
10.5 55 0,0012 i |
11 6 0.0012
11.5 6.5 0,0012
2 7 0,0012 =
12.5 7.5 0,0012 T
13 8 0,0012 e :




Stato di sollecitazione e di deformazione
- Momento flettente:

Momento Momento

z z M=-EILy" M [kNm]
m | parziali | KN m -100 0 100 200 300 400
0 0 329,67 | g ; : g .
0.5 0.5 265,42

1 1 208,18 . ol

1.5 1.5 157,74

2 2 113.82 . e
2.5 2.5 76.05

3 3 44,01
3.5 3.5 17.25

4 4 -4.70

4,5 4.5 22,33

5 5 -36.12

5 0 -36.12

5.5 0.5 -46.04

6 1 -52.16 T

6.5 1.5 -35.04 '~

7 2 -55.22

7.5 2.5 -53.18

8 3 -49.41

8.5 3.5 -44.34

0 4 -38.38

9.5 4.5 -31.89

10 5 -25.25
10.5 5.5 -18,78

11 6 -12.81
11.5 6.5 -7.65

12 7 -3.60 2
12.5 7.5 -0.95 1

13 8 0.00 3




Stato di sollecitazione e di deformazione
- Taglio:

Taglio Taglio

z z T=-EIy" T [kN]

m parziali kN 150 100 50 Q 50
0 0 -135.56 % . ; i
0.5 0.5 121,44

1 1 -107.60 4
1.5 1.5 -94.25

3 2 -81.56 -
2.5 2.5 -69,66

3 -58.64 5

3.5 3.5 -48.55

4 4 -39.42 il
4.5 45 -31.26

3 5 -24.05 .
5 0 -24,05

5.5 0.5 -15.85 |
6 1 -8.82 £

6.5 1.5 -2.88 I "
7 2 2,02

7.5 2.5 5.95

8 3 8.98 1
8.5 3.5 11.17

9 4 12,57 G
9.5 45 13.24

10 5 13,22 e
10.5 5.5 12,54

11 6 11.23 H
11.5 6.5 9.32

12 7 6.80 12
12.5 7.5 3.69

13 8 0.00 3




P lim My

Verifica per carichi orizzontali

- Teoria di Broms (1964).

Ipotesi:

- comportamento rigido- perfettamente plastico
all'interfaccia palo-terreno;

- comportamento flessionale del palo di tipo
rigido- perfettamente plastico.

M\

@

<

Mpg =M, =572,90kNm




Capacita portante per carichi orizzontali

- Teoria di Broms (1964).

— =
.y .
; N
| =
. -
8-12¢,d 9¢c,d 3kpydl.

terrem coesivi terreni incoerenti




Capacita portante per carichi orizzontali
Condizioni hon drenate
- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo corto:

Hy,
Carico limite orizzontale
i - Hiim=9-¢,-D-(L-15D)=6783,93kN
] Momento massimo
I M max = Hiim-[0,5L +0, 75D] = 47148, 28kNm

Verifica M max > I\/Iy




Capacita portante per carichi orizzontali
Condizioni hon drenate
- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo intermedio:

Carico limite orizzontale

] . L L 2 4 M
H o =|-9|=+15]+9 - 2| = | +=—Y +45/|.c,D?=2601,07kN
| : Lim [ (D 1 ] \/ (D) 9CUD3 ] u 1,

f = Huim _ 4,64m
9,D

g=L-15D—f =7,46m

2
Momento massimo  Mma =9-cu-D-%(%%)—@cu-D-%(gjzgcu-D%=780170k|\|m

Verifica Mo > M




Capacita portante per carichi orizzontali

Condizioni non drenate

- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo lungo:

II-___

Carico limite orizzontale

LCCTIrCT )

M
Hiim = [—13,5+ \/182, 25+ 36 (;’3 } .c,D? = 736,14kN
CU

E'IILI"'-Ell.'q.I <

f = OLim _9 31m
. 9,D

Verifica

Hyim = min (Huimea ) e ; (Muimen ), _ 433,03kN
&3 Ea

Auimk _570,6aN ¥7=1,6 per approccio 1 - comb.2
YT

Hiima =




Capacita portante per carichi orizzontali
Condizioni drenate
- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo corto:

Hy,
Carico limite orizzontale
S : , L
i Hiim =3ko'D-L 5 — 3147,16kN
] .
Momento massimo
¥ 2
M o = Hpim -§L — 27275,36kNm

Verifica Mmax > My




Capacita portante per carichi orizzontali
Condizioni drenate
- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo intermedio:

H Carico limite orizzontale

2
: M
I - Hyo = E{EJ Ly 4-9 Ky»'D® =1093,12kN
2'(0) Tyt L

Momento massimo

M max =My —Hyim (%f j = —5010, 46kNm

Verifica Mmax > My




Capacita portante per carichi orizzontali
Condizioni drenate
- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo lungo:

Carico limite orizzontale

Him = 3k,y'D -f -%: 380, 44kN

CLETIICT 2

= plastica 4

2M
f=3 ~— =4,52m
Koy 'D

(HLim,CaI )media _ (HLim,caI )min

S3 Sa

Hiimk = min{ } = 223, 79kN

Verifica

Hiimk _ 139 g7kn ¥+=1,6 per approccio 1 - comb.2

Hiima =
YT




Capacita portante per carichi orizzontali

- Teoria di Broms (1964).

- Condizioni hon drenate:

He =135,56kN < H, ;. = 270, 60kN

- Condizioni drenate:

Hg =135,56KN < H, i, =139,87kN




Prove di carico e controlli non
distruttivi sui pali




Prove di carico e controlli non distruttivi sui pali
(6.4.3.6)

O In tuttiicasiin cui la qualita dei pali dipenda in misura
significativa dai procedimenti esecutivi e dalle
caratteristiche geotecniche dei terreni di fondazione,
devono essere effettuati controlli di integrita.

O Il controllo dell'integrita, da effettuarsi con prove
dirette o indirette di comprovata validita, deve
interessare almeno il 5% dei pali della fondazione con
un minimo di 2 pali.

O Nel caso di gruppi di pali di grande diametro (d > 80
cm), il controllo dell'integrita deve essere effettuato
su tutti i pali di ciascun gruppo se i pali del gruppo sono
in humero inferiore o uguale a 4.




Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di progetto su pali pilota

’ (qpr'ova 2 215 qes)

Prove di carico

N

Prove di verifica in corso d'opera
(Qprova >1,2-1,5 qes)




Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di progetto su pali pilota

O Le prove per la determinazione della resistenza del singolo palo
(prove di progetto) devono essere esequite su pali appositamente
realizzati (pali pilota) identici, per geometria e tecnologia
esecutiva, a quelli da realizzare e ad essi sufficientemente vicini.

Prove di verifica in corso d'opera

[ Sui pali di fondazione devono essere eseguite prove di carico
statiche di verifica per controllarne principalmente la corretta
esecuzione e il comportamento sotto le azioni di progetto.




Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di progetto su pali pilota
Qlim

O La resistenza del complesso palo-terreno e
assunta pari al valore del carico applicato
corrispondente ad un cedimento della testa
pari al 10% del diametro nel caso di pali di
piccolo e medio diametro (d< 80 cm), non w=10%d
inferiori al 5% del diametro nel caso di pali
di grande diametro (d > 80 cm).

O Come prove di progetto possono essere
eseguite prove dinamiche ad alto livello di
deformazione, purché adeguatamente
interpretate al fine di fornire indicazioni
comparabili con quelle derivanti da una
corrispondente prova di carico statica di
progetto.




Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di verifica in corso d'opera

A Il numero e l'ubicazione delle prove di verifica devono essere stabiliti
in base all'importanza dell'opera e al grado di omogeneita del terreno
di fondazione; in ogni caso il numero di prove non deve essere
inferiore a:

- 1 se il numero di pali & inferiore o uguale a 20,

- 2 se il numero di pali & compreso tra 21 e 50,

- 3 se il numero di pali & compreso tra 51 e 100,

- 4 se il numero di pali & compreso tra 101 e 200,

- 5 se il numero di pali &€ compreso tra 201 e 500,

- il numero intero piu prossimo al valore 5 + n/500, se il numero n di
pali e superiore a 500.




Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di verifica in corso d'opera

A Il numero di prove di carico di verifica puo essere ridotto se sono
esequite prove di carico dinamiche, da tarare con quelle statiche di

progetto, e siano effettuati controlli non distruttivi su almeno il 50%
dei pali.




Prove di carico

Stima di Q,, partendo da una prova di carico
mediante la tecnica di interpolazione iperbolica

Q b w/Q -
- !
Q=w/(m+nw)
f -~
: <
i -
; PR
curva i ~.7 0
: 4 . e
sperimentale - : o
: s
' e
: —~
! —~
§ ~<
i P
! e
o i"‘
s Cg




Prove di carico

A Poeaw - - - - - rame e - -w ssamn ‘J
Zavorra
S S S Z 7 ey e C
profilati di acciaio
177--—-.&—.-_ B g T T ———
¥4 piastra d'acciaio | Btravi trasversali 4
sostegni laterali S —
S = *—+— celia di carico
v v b — A I
A, 72717
| S — martinetto
oy PidStra d'acciaio ideatrioo |
v ; VA oo s VAT
SV ‘,/ travi di s ——— .comparatori T V70T
V. 0w 1/ avh T ) il VS I/ A
_._._____.‘...x_é_! "M"Er—“&ﬁ," .ﬁ’/—?’ g A Y
{ | 4 y
) . !

——— . palo di prova

travi di contrasto

—_—

‘ piastra d'acciaio 4 e~ cella di carico

i ; ‘  martinetto

COﬂ TPGVC di i I piastra d'acciaio |  idraulico , 3
‘ ’ L travi di w———————— comparatori R
contrasto T o

ancoraggio e

- x L
—— /=2 palo di prova e




Prova di carico con trave di contrasto

Nuovo aeroporto di Catania
Fontanarossa




Prova di carico con trave di contrasto

Inserimento armatura

WhE = e el s

Infissione tubo-forma




Controlli non distruttivi sui pali

Metodo della diagrafia sonica

oscilloscopio ricevitore
con camera fotografica

A o
eratgre | | T b
%p_& |
z Nk ‘ 3
impulso elettrico i i |
: gt . M TR S SR J i
l segnale ricevuto I
i | = T
» ] sincronizzatore
argano con - | : -—
ensore :1»—' voltaggio proporzionale alla
% | profondita di prova
-:3:3:?:?:?:3;1;-:1:3:3'.?:3:3:3:?:-'i1:-:3:3:3:3?7 i 7
........................ ; ! / / | -
217
V1 /
nz
trasmettitore ,/f. %
% /
v a4




Controlli non distruttivi sui pali

Metodo dell'ammettenza meccanica

segnale propor-|  X'Y PLOTTER ‘
zionaleaV !
|
—  segnale

propoizionale a { r——*——]

segnale proporzionale a f GENERATORE |

VIBRATORE *—— REGOLATORE =+ |

trasduttore ‘ ' : ‘

divelocita puuy rj——‘— | fsegnale dlf
: requenza
TESTA DELPALO - e A A
3 -4
Yo
F o v_  (lunghezza del paio)
’ Af = ‘2—"‘:—1.
sec/kg ’.—___.1
21
{ammettenza
meccanica) —_ e L
1'-*~ T
1
N -=
PcVeAc
Pgr}denza iniziale (area A dei palo
(ngidezza del complesso palo-terreno) notip, @ V)
T T T T -
0 100 200 300 400

Frequenza f




Prove di carico e controlli non distruttivi sui pali

v' Le prove di carico su pali restano sempre delle imprescindibili
prove per stimare la bonta dei calcoli numerici.

v' Le prove di progetto su pali pilota hanno il vantaggio di poter
spingere il carico fino a 2,5 volte quello di esercizio; tuttavia
hanno lo svantaggio di essere realizzate su pali, fuori opera,
appositamente realizzati per la prova.

v' Le prove di verifica in corso d'opera hanno lo svantaggio di
poter spingere il carico fino a 1,5 volte quello di esercizio;
tuttavia hanno il vantaggio di essere eseguite su pali in operag,
da scegliere pochi giorni prima della prova.

v' Con la tecnica di interpolazione iperbolica e possibile stimare
il carico verticale limite anche partendo da prove di verifica
in corso d'opera.




Prove di carico e controlli non distruttivi sui pali

v Pertanto, le prove di verifica in corso d'opera sono da
preferirsi a quelle su pali pilota.

v E' sconsigliato affidarsi SOLO alle prove di carico su pali
pilota per determinare il carico verticale limite.

v’ Le prove dinamiche sono sconsigliate. Alcune normative
Europee ne vietano l'utilizzo per la determinazione del carico
limite.

v' Di grande supporto sono, invece, i controlli non distruttivi; in
particolare: la diagrafia sonica e la prova di ammettenza
meccanica.




