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Articolazione del modulo

A. Considerazioni introduttive

B. Caratterizzazione geotecnica dei terreni interagenti
con l’opera da progettare

C. Aspetti geotecnici nella determinazione dell’azione
sismica (cenni)

D. Fenomeni geotecnici connessi ad un evento sismico

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

F. Fondazioni

G. Opere di sostegno

(F) Fondazioni

 Fondazioni superficiali: capacità portante;
scorrimento orizzontale; cedimenti; interazione
terreno-struttura (cenni).

 Fondazioni su pali: carico limite; forza
orizzontale limite e di esercizio; interazione
inerziale e cinematica.

 Fondazioni miste: innovazione e veriche agli SLU
ed SLE.

Fondazioni: criteri generali di progetto (6.4.1)

 Nel caso di opere situate su pendii o in prossimità di pendii
naturali o artificiali deve essere verificata anche la
stabilità globale del pendio in assenza e in presenza
dell’opera e di eventuali scavi, riporti o interventi di altra
natura, necessari alla sua realizzazione.

Posizione punto neutro

Scavo

Edificio

Fondazioni: criteri generali di progetto (6.4.1)

 Devono essere valutati gli effetti della costruzione
dell’opera su manufatti attigui e sull’ambiente circostante.

Esempi

Cedimenti indotti dalla vibro-infissione di pali

Cedimenti indotti da scavi

Cedimenti indotti dalla vibro-infissione di pali

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Il metodo, basato su prove triassiali ordinarie e sull’applicazione
a casi reali, offre un’espressione molto semplice da utilizzare per
valutare i cedimenti indotti da vibrazioni in terreni sabbiosi. In
particolare, le vibrazioni a cui si fa riferimento sono quelle che si
generano in seguito alla vibro-infissione di pali.

Il cedimento di un deposito sabbioso di spessore Ht si ricava
mediante l’espressione:

Δ = (Y/150)*Ht

Se con “L” si indica la lunghezza dei pali e con “Ha” l’altezza del
battente d’acqua, lo spessore di terreno che vibra, che coincide
con la lunghezza di palo infisso è:

Ht = L - Ha



Cedimenti indotti dalla vibro-infissione di pali

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Inoltre, “Y” si ottiene dalla seguente equazione polinomiale:

lnY = 2.27+1.19x1-0.71x1
2+0.49x2-0.68x2

2+0.80x3-1.09x3
2+

0.46x4-0.06x4
2+0.45x5-0.38x5

2-0.19x6-0.10x7

dove Y è espresso in 0,0254 mm.

Cedimenti indotti dalla vibro-infissione di pali

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

I parametri “xi” sono funzione dei seguenti fattori:

 x1  ampiezza delle vibrazioni (v)

 x2  sforzo deviatorico (s)

 x3  pressione di confinamento (p)

Cedimenti indotti dalla vibro-infissione di pali

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

 x4  granulometria della sabbia (per sabbia grossolana x4 = -1;
per sabbia fine x4 = 1)

 x5  numero di cicli di vibrazione (N)

 x6  contenuto d’acqua (per sabbia asciutta x6 = -1; per
sabbia satura x6 = 2)

 x7  densità relativa iniziale (per sabbia inizialmente sciolta
x7 = -1; per sabbia inizialmente densa x7 = 2)

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Il valore dei parametri “xi” varia tra 1 e -1 quando i relativi fattori
assumono un valore compreso nei range della seguente tabella.
Nel caso eccedessero tali intervalli, si assumerà il valore pari a 1.

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Precisazioni

La determinazione della pressione di confinamento “p” e dello
sforzo deviatorico “s” viene effettuata ad una profondità
media di interesse pari a metà dello strato di sabbia “Ht”.

La pressione di confinamento “p” si ottiene della somma della
tensione media “p’” e la pressione dell’acqua “u” alla
profondità di interesse Ha+Ht/2:

p = p’+u

Con:

p’ = (σv’+2σh’)/3

σv’ = γ’Ht (per terreno omogeneo); σh’ = k0σv’; k0 = 1-senφ

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Precisazioni

Lo sforzo deviatorico “s” si ottiene come differenza tra la
tensione verticale efficace e la pressione media:

s= σv’ - p’

Il numero di cicli di vibrazione “N” si può ottenere dai dati
dell’attrezzatura di infissione.

Conoscendo la frequenza “f” (e quindi il periodo T), la velocità di
avanzamento “v” e la lunghezza di infissione “Ht”, il tempo
complessivo di infissione è pari a:

tcomp = Ht/v  N = tcomp. / T



METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Precisazioni

Per tener conto della perdita di energia delle vibrazioni con la
distanza occorrerà correggere il valore dell’ampiezza
delle vibrazioni v, utilizzando la seguente espressione:

Dove v2 e v1 sono le ampiezze delle vibrazioni alle distanze r1 e r2

dalla sorgente di vibrazione, n dipende dal tipo di onde di
propagazione (per onde di superficie di Rayleight vale
0.5), α è un coefficiente di attenuazione, funzione dello
smorzamento del terreno e della frequenza “f” delle
vibrazioni, stimabile come segue:

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

dove “D” è lo smorzamento del materiale in percentuale (intorno al
5%) e “C” la velocità di propagazione delle onde di
Rayleight che per terreni saturi si può assumere pari a
500 m/sec.

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Applicazione  Realizzazione di una banchina portuale per
l’approdo di navi da crociera nel porto di Messina

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Applicazione  Realizzazione di una banchina portuale per
l’approdo di navi da crociera nel porto di Messina

Applicazione  Realizzazione di una banchina portuale per
l’approdo di navi da crociera nel porto di Messina

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Applicazione  Realizzazione di una banchina portuale per
l’approdo di navi da crociera nel porto di Messina

DATI

D = 1200 mm
L = 33 m
Ha = 11 m
Ht = 22 m

γsat = 20 kN/m3

φ = 30°
D = 5%
C = 500 m/s

v = 18 mm/s
f = 28 Hz

CALCOLI

x1 = 1
x2 = -0.489 (s = 37 kPa)
x3 = 1 (p = 293 kPa)
x4 = 1
x5 = 0.625 (N = 34222)
x6 = 2
x7 = - 1

PRIMO CALCOLO

Δ = 29 mm



METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Applicazione  Realizzazione di una banchina portuale per
l’approdo di navi da crociera nel porto di Messina

DATI

D = 1200 mm
L = 33 m
Ha = 20 m
Ht = 22 m

γsat = 20 kN/m3

φ = 30°
D = 5%
C = 500 m/s

v = 18 mm/s
f = 28 Hz

CALCOLI

x1 = 1
x2 = -0.824 (s = 22 kPa)
x3 = 1 (p = 308 kPa)
x4 = 1
x5 = - 0.253 (N =
20222)
x6 = 2
x7 = - 1

SECONDO CALCOLO

Δ = 8.5
mm

METODO DI DRABKIN ET AL., 1996

Applicazione  Realizzazione di una banchina portuale per
l’approdo di navi da crociera nel porto di Messina

DATI

Δmed = 18 mm
v1 = 18 mm/s
r1 = 0.6 m
r2 = 10 m

f = 28 Hz

D = 5%
C = 500 m/s

Ha = 0 m
Ht = 33 m

CALCOLI

α = 0.0176 m-1

v2 = 3.74 mm/s

x1 = -0.843
x2 = -0.081 (s = 55 kPa)
x3 = 1 (p = 275 kPa)
x4 = 1
x5 = 1 (N = 247254)
x6 = 2
x7 = - 1

TERZO CALCOLO: attenuazione con la distanza

Δ = 8.3
mm

Cedimento indotto da scavi (sostenuti)

Peck, 1969

Cedimento indotto da scavi (sostenuti)

Bauer, 1984

Cedimento indotto da scavi (sostenuti)

Esempio numerico

Dati: H = 3 m; D0 = 0 m; D1 = 3 m (con D = distanza dallo scavo);
terreno sabbioso con DR = 50% e φ = 30°; lavorazione
buona, difficoltà costruttive medie.

Peck, 1963  w0/H = 1%  w0 = 3.0 cm
w1/H = 0.5%  w1 = 1.5 cm

Bauer, 1984  r0 = 10-2  w0 = 3.0 cm
 B = 2.60 m  w1 ≅ 0 m

Effetti indotti dai cedimenti di fondazione

Cedimento terminale Cedimento intermedio



Effetti indotti dai cedimenti di fondazione

Esempio di quadro fessurativo prodotto da un cedimento
terminale di fondazione (Marini e Plizzari, 2008)

Effetti indotti dai cedimenti di fondazione

Esempio di quadro fessurativo prodotto da un cedimento
intermedio di fondazione (Sito dei Vigili del Fuoco di Bergamo)

Effetti indotti dai cedimenti di fondazione

Esempi di quadro fessurativo prodotto da un cedimento
terminale di fondazione (Marini e Plizzari, 2008)

Un caso reale

Prospetto su Piazza Bicocca

Un caso reale

Scavo effettuato
sotto tale zona

All’interno di tale
zona si è
riscontrata una
lesione nei
tamponamenti
interni

Vano in cui si è
riscontrata
una lesione
nei
tamponamenti
interni

All’interno di
tale zona si è
riscontrata
una lesione
nei
tamponamenti
interni

PIAZZA BICOCCA

Un caso reale

ZONA SCAVATA



Un caso reale

ZONA SCAVATA

Un caso reale

Lesioni nelle volte tra il piano primo ed il piano secondo

Un caso reale

Muro piano primo ben
lontano dalla zona
soggetta a scavo

Un caso reale

 Particolare prospetto su
Piazza Bicocca

Prospetto su via La Piana 

Un caso reale

Muro piano interrato

Un caso reale

b)a)

Scavo

Piano campagna
adiacente allo
scavo



Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
(6.4.2.1)

 Nelle verifiche di sicurezza devono essere presi in
considerazione tutti i meccanismi di stato limite ultimo, sia
a breve sia a lungo termine.

q

p’

LT

LT

BT

OCR = 1

q

p’

LT

BT
LT

OCR > 1

Stress-path prove triassiali C-U ; [q=σ1-σ3; p’=(σ1’+2σ3’)/3];

Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
(6.4.2.1)

Quale sarà la verifica più gravosa?

Tipo di
terreno

Tipo di
progetto

Condizione più
svantaggiosa

Parametri
progetto (più
severo)

OCR =1 Carico BT cu

Scarico LT c’, φ’

OCR > 1 Carico LT≅BT c’, φ’ (cu)

Scarico LT c’, φ’

Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
(6.4.2.1)

 Le verifiche devono essere effettuate almeno nei confronti
dei seguenti stati limite:

 SLU di tipo geotecnico (GEO)
− collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno
− collasso per scorrimento sul piano di posa
− stabilità globale
 SLU di tipo strutturale (STR)

- raggiungimento della resistenza negli elementi
strutturali

Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
(6.4.2.1)

 La verifica di stabilità globale deve essere effettuata
secondo l’Approccio 1:

− Combinazione 2: (A2+M2+R2)

tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle
Tabelle 6.2.I e 6.2.II per le azioni e i parametri
geotecnici e nella Tabella 6.8.I per le resistenze globali.

 La verifica di stabilità globale



Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
(6.4.2.1)

 La rimanenti verifiche devono essere effettuate, tenendo
conto dei valori dei coefficienti parziali riportati nelle Tab.
6.2.I, 6.2.II e 6.4.I, seguendo almeno uno dei due approcci:

Approccio 1:
− Combinazione 1: (A1+M1+R1)
− Combinazione 2: (A2+M2+R2)

Approccio 2:
(A1+M1+R3).

 Nelle verifiche effettuate con l’approccio 2 che siano
finalizzate al dimensionamento strutturale, il
coefficiente γR non deve essere portato in conto.

Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
(6.4.2.1)

Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
alcune riflessioni

qes  F  qlim
* /R

qes 
qlim

*

F  R

DM 14/01/2008 DM 11/03/1988

qes 
qlim

FS

Dove qlim
* è la qlim adesso, però, calcolata con i γM

Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
alcune riflessioni

A1_C2  γF = 1.0 ; γR = 1.8 ; γM = 1.25, 1.40

A2  γF = 1.3 ; γR = 2.3 ; γM = 1.0 (qlim* = qlim)

qes 
qlim

*

1.8

qes 
qlim

1.3 2.3


qlim

3

Fondazioni superficiali – verifiche agli SLU
alcune riflessioni

A chi applicare i γF ?

Non è così immediato
capire se un’azione su
un telaio sarà
favorevole o
sfavorevole per la
verifica alla capacità
portante di una delle
sue fondazioni. V = forza verticale sulla fondazione

H = forza orizzontale sulla fondazione

La verifica della sicurezza nei riguardi degli stati limite ultimi di
resistenza si effettua con il “metodo dei coefficienti parziali” di
sicurezza:

Ed ≤ Rd

Dove:

Ed = valore di progetto dell’azione o dell’effetto delle azioni;
Rd = resistenza di progetto.

Ed = E [ γFFk; Xk/γM; ad ] = γE E [ Fk; Xk/γM; ad ] = γE Ek … γF = γE

Rd = (1/γR)R [ γFFk; Xk/γM; ad].

Sicurezza e prestazioni
STATO LIMITE ULTIMO

DM 14/01/2008



Sollecitazioni in campo sismico

Edifici ad alta
duttilità CD “A”

Ff

Nsd

Vr

Mr

Wf

Edifici a bassa
duttilità CD “B”

Ff

Nsd

Vr

Mr

Wf

Mr<γRd Msd (γRd = 1.1 per CD “A” e γRd = 1.3 per CD “B”)

Vr<γRd Vsd (γRd = 1.1 per CD “A” e γRd = 1.3 per CD “B”)

Mr< Msd* (calcolo elastico, q = 1)

Vr< Vsd* (calcolo elastico, q = 1)

Quando vanno
messi in conto

Mr e Vr?

Ff !

7.2.5. Requisiti strutturali degli
elementi di fondazione 7.2.5. Requisiti strutturali degli

elementi di fondazione

 Le azioni trasmesse in fondazione derivano dall’analisi
del comportamento dell’intera opera, in genere
condotta esaminando la sola struttura in elevazione
alla quale sono applicate le azioni statiche e sismiche.

7.11.1. Opere e sistemi geotecnici: requisiti
nei confronti degli SL

 Sotto l’effetto dell’azione sismica di progetto,
definita al Cap. 3, le opere e i sistemi geotecnici
devono rispettare gli stati limite ultimi e di esercizio
definiti al § 3.2.1, con i requisiti di sicurezza indicati
nel § 7.1.

 Le verifiche agli stati limite ultimi devono essere
effettuate ponendo pari all’unità i coefficienti parziali
sulle azioni e impiegando i parametri geotecnici e le
resistenze di progetto, con i valori dei coefficienti
parziali indicati nel Cap. 6.

E + G1 + G2 + P + ψ21Qk1 + ψ22Qk2 + …

Verifica alla capacità portante

Meccanismi di rottura

 Legame sforzi-
deformazioni rigido-
perfettamente plastico

 Legame sforzi-
deformazioni intermedio

 Legame sforzi-
deformazioni elasto-
plastico-incrudente

Verifica alla capacità portante

Vesic (1973) ha studiato in via
approssimata il fenomeno della rottura per
punzonamento assimilando il terreno ad un
mezzo elasto-plastico e la rottura per
carico limite all’espansione di
una cavità cilindrica.

Il fenomeno risulta essere retto dal
seguente indice di rigidezza:

 tgc

G
rI




G = modulo di elasticità trasversale del terreno;
c e  = coesione ed angolo di resistenza al taglio del terreno;
 = tensione normale media che si assume in genere pari alla
tensione effettiva litostatica alla profondità (D+B/2)

(1)
(2)

Verifica alla capacità portante

Ir > Ir,crit rottura generale

Ir < Ir,crit rottura per punzonamento (o locale
!)

Ir,crit = 0.5 exp [3.3 – 0.45 (B/L)] · ctg [(/4) – (/2)] 

qlim, = 0.5  B’ N  + c Nc c c + q Nq q

q

 q  exp 0.6
B

L
 4.4









 tg









 (3.07  sen)  log10 2Ir /(1 sen 














tgNq

q
qc






1



Verifica alla capacità portante

Nel caso si preveda una rottura locale …

… si può applicare la classica espressione di qlim

utilizzando un angolo di resistenza al taglio corretto,
dato da (Vesic, 1970):

tanR’ = [0.67 + DR – 0.75·DR
2] · tan’

con 0 < DR < 67%.

 Per i terreni coesivi in condizioni ND si può sempre
parlare di rottura generale (mezzo incomprimibile).

Verifica alla capacità portante

La formula generale di Brinch-Hansen (1970)

condizioni drenate

qqcc qNNcNBq    '''
2

1
lim

BeBB 2' 

'tan2

2

'
45tan 

eNq 







   'tan12   qNN   'cot1  qNNc

Dq  
D Affondamento

Fattori di capacità portante

Eccentricità

Prandtl, 1921
Vesic, 1970 Prandtl, 1921

Verifica alla capacità portante

La formula generale di Brinch-Hansen (1970)

condizioni drenate

 gbdsi 

Coefficienti correttivi

cccccc gbdsi 

qqqqqq gbdsi 

Verifica alla capacità portante

La formula generale di Brinch-Hansen (1970)

condizioni drenate

Coefficienti di inclinazione del carico (Vesic, 1970)

i={1-[V/(N+B’L’c’tan’)]}(m+1)

iq={1-[V/(N+B’L’c’tan’)]} m

ic = iq-(1-iq)/(Nctan ’)

Coefficienti di forma della fondazione (De Beer, 1967)

s=1 – 0.4(B’/L’)

m = (2+B’/L’)/(1+B’/L’)

sq=1 +(B’/L’)tan ’

sc=1 +(B’/L’)(Nq/Nc)

L’ = L – 2 eL

Verifica alla capacità portante

La formula generale di Brinch-Hansen (1970)

condizioni drenate

Coefficienti di affondamento

d=1

dq= 1+2(D/B’)tan’(1-sen ’)2

dc=dq – (1-dq)/(Nc·tan ’)

Brinch-Hansen, 1970

Vesic, 1973

Coefficienti di inclinazione della base della fondazione
(Brinch-Hansen, 1970)

b=bq

bq= (1 - ·tan’)2

bc=bq – (1-bq)/(Nc·tan ’)

Verifica alla capacità portante

La formula generale di Brinch-Hansen (1970)

condizioni drenate

Coefficienti di inclinazione del piano campagna (Brinch-Hansen,
1970)

g=gq

gq= (1 - tan)2

gc=gq – (1-gq)/(Nc·tan ’)



Verifica alla capacità portante

La formula generale di Brinch-Hansen (1970)

condizioni non drenate

qNcq ccu  0
lim 

 2Nc

Dq  

000000
cccccc gbdsi 

Verifica alla capacità portante

La formula generale di Brinch-Hansen (1970)

condizioni non drenate

ic
0 = 1- (m · V) / (B’ · L’ · cu · Nc) Vesic, 1970

m = (2+B’/L’)/(1+B’/L’)

sc
0 = 1 + 0.2 (B’/L’) Vesic, 1970

Coefficienti correttivi

dc
0 = 1 + 0.4 (D/B’) Brinch-Hansen, 1970

bc
0 = 1 – [2/(+2)] Brinch-Hansen, 1970

gc
0 = 1 – [2/(+2)] Brinch-Hansen, 1970

+ il termine 0.5 ·  · B’ · N · s

con N = - 2 sen e s = 1-0.4 (B’/L’)

Verifica alla capacità portante

La formula di Paolucci e Pecker (1997)

siehe qvvvq lim,lim, 

3

85.0
1 












N

V
vh

8.1

5.0
1 












B

e
v B

e

35.0

tan
1 











h

i

k
vkh = (ag/g)·S < tan

Inerzia
del

terreno

Eccentricità
del carico

Forza
orizzontale

L’eC8 prescrive
che se ne tenga

conto!

Verifica alla capacità portante

La formula di Paolucci e Pecker (1997)

35.0

tan
1 











h

i

k
v

kh = (ag/g)·S < tan (*)

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.

Profondità della superficie di scorrimento:
calcolo approssimato

H = B · tanA  cond. stat.

H = B · tanAE  cond. dinam.
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a =  -  ,  = tan-1kh/(1-kv)

Profondità della superficie di scorrimento:
calcolo approssimato



Collasso per scorrimento sul piano di posa

V*sd < (FRd + Epd)/γR

FRd = N*sd · tan 

 Sopra falda

FRd = cu · Ab

 Sotto falda

!

V*sd = (Vsd+Ff)γF = (Vsd+kh·Wf)γF

30  65 % ?
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