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C. Aspetti geotecnici nella determinazione dell’azione
sismica (cenni)
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Progettazione di una fondazione su
pali in terreno stratificato

in condizioni sismiche



Azioni provenienti dalla sovrastruttura

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

Tipologia di pali: trivellati

Metodi per la
determinazione della

capacità portante



Caratteristiche geotecniche del terreno

z Profilo stratigrafico

0 – 6m Argille brune

6 – 26 m Argille grigie

> 26 m Strato di roccia

- La falda arriva al piano campagna

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



Caratteristiche geotecniche del terreno

Strato 2: argille brune

Hstrato1 6 m

φ1 24.0 °

c1 19.6 kPa

cu,1 70.75 kPa

E1’ 7880 kPa

ν 0.4 -

G 2814 kPa

γsat 19.5 kN/m3

OCR 2 -

α 0.46 0

Strato 2: argille grigie

Hstrato1 20 m

φ1 26.0 °

c1 97 kPa

cu,1 137 kPa

E1’ 6580 kPa

ν 0.4 -

G 2350 kPa

γsat 20.5 kN/m3

OCR 2 -

α 0.46 0



Verifiche e calcoli da effettuare

 Calcolo della capacità portante del palo singolo per
carichi verticali in condizioni drenate e non
drenate;
 Calcolo della capacità portante del gruppo di pali;
 Analisi lineare e non lineare del cedimento del palo

singolo;
 Analisi lineare del cedimento del gruppo di pali;
 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 verrà eseguito secondo
l’approccio 1 – combinazione 2

(A2+M2+R2)

Ed < Rd



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

E comunque in
condizioni sismiche

F = 1

E comunque in
condizioni sismiche

F = 1



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



Determinazione di Rd per i pali

6.4.3.1.1 Resistenze di pali soggetti a carichi assiali

 Il valore di progetto Rd della resistenza si ottiene a partire
dal valore caratteristico Rk applicando i coefficienti parziali γR

della Tab. 6.4.II.

La resistenza caratteristica Rk del palo singolo può essere
dedotta da:

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

b) metodi di calcolo analitici, dove Rk è calcolata a partire dai
valori caratteristici dei parametri geotecnici, oppure con
l’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

- kh: accelerazione di picco al suolo;

- ag: accelerazione orizzontale massima in condizioni di
terreno libero su sito di riferimento rigido (cat.”A”).

- S=SS*SP tiene conto della categoria di sottosuolo (SS)
e delle condizioni topografiche (SP).

ag è funzione della probabilità di superamento PVR nel periodo
di riferimento VR e del sito su cui sorge la costruzione (valore

di latitudine e longitudine).

ga
0,207

g
 Catania (VR=475 anni per SLU)

g

h

a
k S 0,207 1,40 0,289

g
    



Accelerazione di picco al suolo

La categoria di sottosuolo può essere determinata facendo
riferimento alla resistenza non drenata equivalente definita

nel §3.2.2 del D.M. 14/01/2008

k

i
i 1

u,30 k
i

i 1 u,i

h
6 20

c 112,60kPa
6 20h

70,75 136,90c






  







,3070 250ukPa c kPa  Categoria “C”



Accelerazione di picco al suolo

Stabilita la categoria di sottosuolo è possibile risalire al
coefficiente stratigrafico

g

S o

a
S 1,70 0,60 F 1,40

g
    



Accelerazione di picco al suolo

F0 valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro
in accelerazione orizzontale (letto dalle stesse tabelle usate

per la determinazione di ag)

oF 2, 456

Fondazione su terreno pianeggiante: categoria topografica T1

TS 1



Predimensionamento dell’opera di fondazione

La lunghezza dei pali verrà determinata in maniera

tale da soddisfare le verifiche di capacità portante:

L = 13 m

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.



Predimensionamento dell’opera di fondazione

Piastra di collegamento:

piastra piastra
D D D D

B L 3D 5D 3m
2 2 2 2

       

piastra cls fondW V 25 9 225kN    

I,piastra h piastraF 0,65 k W 42,22kN   

- Forma quadrata;

- Altezza 1 m;

- Dimensioni in pianta:

- Peso:

- Forza d’inerzia

(valore ridotto):

tot piastraV V W 900 225 1125kN    

tot I,piastraH H F 500 42,22 542,22kN    



Materiali utilizzati

Calcestruzzo:

 Classe Rck = 35 MPa;

ckR 35MPa

ck ckf 0,83 R 29,05MPa  

c 1,5 

 Resistenza cubica caratteristica a compressione:

 Resistenza cilindrica caratteristica a compressione:

 Coefficiente parziale di sicurezza:



Materiali utilizzati

 Valore medio della resistenza cilindrica:

cm ckf f 8 37,05MPa  

 Modulo elastico:
0,3

cm
p

f
E 22000 32588108kPa

10

 
   

 

Calcestruzzo:

 Resistenza cilindrica di calcolo compressione;

ck
cd

c

f
f 0,85 16, 46MPa


  



Materiali utilizzati

Acciaio:

 Tipo B-450-C;

 Tensione caratteristica di snervamento:

 Coefficiente parziale di sicurezza:

s 1,15 

 Resistenza di calcolo:

yk
yd

s

f 450
f 391,3MPa

1,15
  

MPaf yk 450



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, è possibile determinare il carico Qi

che agisce sull’i-esimo palo mediante la relazione:

ytot
i in

2
i

i 1

MV
Q x

n
x



  





Azioni agenti sul singolo palo

tot
es

H 542, 22
H 135,56kN

n 4
  

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:



Capacità portante per carichi verticali

Il carico limite è stato determinato con metodi analitici,
pertanto, per quanto riportato nel §6.4.3.1.1, nelle formule

saranno introdotti i valori caratteristici del terreno.

   c,cal c,calmedia min
c,k

3 4

R R
R min ;

 

 
 

  
  

Il valore caratteristico della resistenza a compressione è dato
dal valore del carico limite ridotto dal coefficiente ξ 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 è stato determinato
un unico valore del carico limite del palo per carichi verticali.



Capacità portante per carichi verticali

La fondazione è

affondata di 1 m

Qlim,TOT=Qlim,LATERALE+Qlim,PUNTA



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni non drenate

- Capacità portante laterale: metodo α lim,L uq c 

(Viggiani, 2003)



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni non drenate

 
L 2 2

lim,L _ cal uk i uk,i i lim,L,i L,i
i 1 i 10

Q c Ddz c D L q A   
 

          

lim,L,dQ
   lim,L,cal lim,L,calmedia min

lim,L,k
s s 3 4

Q Q1 1 562,31
Q min ;

1,45   

 
 

    
  

 387 ,80kN

γR
γR 1.701.70 1.701.70

1.45x1.7 =2.51.45x1.7 =2.5



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni non drenate

- Capacità portante alla punta lim,P c u,k qq N c N q 1512,30kPa    

Dove: cN 9 qN 1

 u,kc z L 136,90kPa 

2

sat,i i
i 1

q L 19,5 6 20, 4 8 280, 2kPa


      

lim,P _ cal lim,P PQ q A 1512,30 0,283 427,59kN    

lim,P,dQ
   lim,P,cal lim,P,calmedia min

lim,P,k
b b 3 4

Q Q1 1 251,53
Q min ;

1,7   

 
 

    
  

147,96kN

γR
γR 1.701.70 1.701.70 1.7x1.7 =2.91.7x1.7 =2.9



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni non drenate

- Capacità portante del singolo palo

- Verifica della capacità portante del singolo palo



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni drenate

- Capacità portante laterale: metodo β lim,L v vq ' k tan '       

Dove:  o kk k 1 sen ' OCR   

ktan tan ' 

v' ' z  



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni drenate

 
L 2 2

lim,L _ cal L,lim,i L,i L,lim,i i
i 1 i 10

Q ' z D dz q A q D L   
 

            

lim,L,dQ
   lim,L,cal lim,L,calmedia min

lim,L,k
s s 3 4

Q Q1 1 346,93
Q min ;

1,45   

 
 

    
  

 239,26kN

γR
γR 1.701.70 1.701.70



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni drenate

- Capacità portante alla punta lim,P L qq ' N 118,34 15,14 1792,04kPa    

Dove:
v,(z L) h ,(z L) o

L v,(z L)

' 2 ' 1 2k
' ' 118, 34kPa

3 3

 
 

 


 
   

    0,46
o k 2k 1 sen ' OCR 1 sen 26, 3 2 0, 766       

v,(z L) 1 strato,1 2 2' ' H ' L 9, 5 6 10, 4 8 140, 2kPa           

k 2

k 2

4sen '

3(1 sen ' )2 k 2
q k 2 k 2 RR

k 2

'3
N exp ' tan ' tan I 15,14

3 sen ' 4 4 2



 
 


    

                

R
RR R

R

I
I I

1 I 


 
 0  R

2 L k 2

G
I 13, 20

c ' ' tan ' 
 

 

2E ' 6580
G 2193, 33kPa

2 (1 ) 2 (1 0, 5)
  

   



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni drenate

lim,P _ cal lim,P PQ q A 1792,04 0,283 506,69kN    

lim,P,dQ
   lim,P,cal lim,P,calmedia min

lim,P,k
b b 3 4

Q Q1 1 298,05
Q min ;

1, 7   

  
    

  

 175 ,32kN

γR
γR 1.701.70 1.701.70



Capacità portante per carichi verticali
Condizioni drenate

- Capacità portante del singolo palo

- Verifica della capacità portante del singolo palo



Capacità portante per carichi verticali
Gruppo di pali

arctg(D / i) (m 1) n (n 1) m
1 0,80

/ 2 m n




    
   



- Efficienza del gruppo (Converse-Labarre, 1968)

Dove:

- m=2 numero di file di pali;

- n=2 numero colonne di pali;

- D/i=1/3

n

lim,gruppo lim,palo _ i
i 1

Q Q 0,80 4 414,58 1318,66kN


     

tot lim,gruppoV 1125kN Q 1318,66kN  



Cedimento del singolo palo

- Metodo elastico di Poulos & Davies (1980):

w
s es

I
w Q 0,76cm

L E
  



Dove: 1 2E E 7880 6580
E 7230kPa

2 2

  
   

wI 1,65
Coefficiente di

influenza



Cedimento del singolo palo

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

Dove:

- wr è il cedimento dovuto alla deformazione del
complesso palo-terreno nell’ipotesi di palo
rigido;

-we è il cedimento dovuto all’accorciamento
elastico del palo.

r ew w w 1,55cm  



Cedimento del singolo palo

- Rigidezze iniziali delle funzioni di trasferimento:

KIL1

KIL2

KIL1

KIL2

KIP

KIL1 
G1

R0 ln
R1

R0


2814

0,3  4,45
 2108

kN

m3

KIL 2 
G2

R0 ln
R2

R0


2350

0,3  3,54
 2213

kN

m3

KIP 
G2

R0 ln
R'

R0


2350

0,3 1,10
 7121

kN

m3



Cedimento del singolo palo

- Cedimento legato all’interazione palo-terreno:

 
es

r *

Q
w 1,52cm

KI 1 
 

 

Dove:

es

lim,cal

Q
0,36

Q
  

KI*  KIL1  AL1  KIL 2  AL 2  KIP  AP  55021
kN

m3



Cedimento del singolo palo

- Cedimento dovuto all’accorciamento elastico del palo:

L

e
0

N(z)
w dz

EA
  es

e
P P

Q
w C 0,03cm

E A
  

 

Dove:    
   

L L

L L

e 1 e 1 2
C 0,131

e 1 e 1

 

 

 

 





     
 

    

*
1L

p p

K
0,020m

E A
  



P

p p

K
0,003

E A



 

 

   L L1 L2 3

kN
K KI KI 1 1960,52

m
    

*
L L 2

kN
K K D 3695,50

m
   

P P P
kN

K KI A 576,21
m

  



Cedimento del singolo palo

- Curve carico-cedimento:



Cedimento del gruppo di pali

- Metodo dei coefficienti di interazione:

n
w

g,i es, j ij
j 1

I
w Q

L E




  




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

g,i o x i y i

n

i tot
i 1

n

i i y
i 1

n

i i x
i 1

w w y x

Q V

Q x M

Q y M

 







    








 




 








n
w

es,j ij o x i y i
j 1

n

i tot
i 1

n

i i y
i 1

n

i i x
i 1

I
Q w y x 0

L E

Q V

Q x M

Q y M

  









        


 




 


  










Coefficienti di interazione αij



Cedimento del gruppo di pali

Coordinate del palo



Cedimento del gruppo di pali



Cedimento del gruppo di pali

s,2 g,2w 0,76cm w 1,31cm  

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



Stato di sollecitazione e di deformazione

IV
p pE I y p 0 - Teoria delle travi inflesse:

Dove:

- p è la reazione del terreno contro il palo;

- y è lo spostamento orizzontale del palo.

- Modello di suolo alla Winkler:

con kh coefficiente di reazione orizzontale del terreno
ed Es modulo di reazione orizzontale del terreno

s hp E y k D y    



Stato di sollecitazione e di deformazione

IV
p p sE I y E y 0 

z z z z
1 2 3 4y e sen z C e cos z C e sen z C e cos z C                      

s
4

p p

E

4E I
 Equazione differenziale a

coefficienti costanti

Nel caso specifico, poiché il terreno è stratificato, si
ha una discontinuità di materiale ed è necessario
integrare l’equazione differenziale per un numero di
tratti pari al numero delle stratificazioni.

   )cos()()cos()()( 11411311211111
1111 zczsencezczsencezy zz    



   )cos()()cos()()( 22822722622522
2222 zczsencezczsencezy zz    





Stato di sollecitazione e di deformazione

- Condizioni al contorno:



Stato di sollecitazione e di deformazione

- Condizioni al contorno per un tratto di trave:

i i i i i i i iz z z z
i i i 1 i i 2 i i 3 i i 4y(z ) e sen z C e cos z C e sen z C e cos z C                             

       

   

   

i i i i

i i i i

z z
i i i i i i 1 i i i i i 2

z z
i i i i i 3 i i i i i 4

y (z ) e sen z cos z C e sen z cos z C

e sen z cos z C e sen z cos z C

 

 

     

     

 

   

               
   

              
   

i i i i

i i i i

z z2 2
i i i i 1 i i i 2

z z2 2
i i i 3 i i i 4

y (z ) 2 e cos z C 2 e sen z C

2 e cos z C 2 e sen z C

 

 

   

   

 

   

             
   

           
   

   

   

i i i i

i i i i

z z3 3
i i i i i i 1 i i i i i 2

z z3 3
i i i i i 3 i i i i i 4

y (z ) 2 e sen z cos z C 2 e sen z cos z C

2 e sen z cos z C 2 e sen z cos z C

 

 

     

     

 

   

                
   

             
   



Stato di sollecitazione e di deformazione

Es1,g= (1/3)E1’ 2627 kPa Es2,g= (1/3)E2’ 2627 kPa



Stato di sollecitazione e di deformazione

Si è adottato un valore ridotto del modulo di reazione
del terreno per tener conto dell’effetto di gruppo,
Poulos & Davies (1980):

N° pali ES,g

2 0,50 ES

3-4 0,33 ES

>5 0,25 ES



Stato di sollecitazione e di deformazione



































8887868584838281

7877767574737271

6867666564636261

5857565554535251

4847464544434241

3837363534333231

2827262524232221
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Stato di sollecitazione e di deformazione



Stato di sollecitazione e di deformazione



Stato di sollecitazione e di deformazione

iy(z )

i i(z ) y (z )  

i p p iM (z ) E I y (z ) 

i p p iT (z ) E I y (z ) 



Stato di sollecitazione e di deformazione

- Spostamento orizzontale:



Stato di sollecitazione e di deformazione

- Rotazione:



Stato di sollecitazione e di deformazione

- Momento flettente:



Stato di sollecitazione e di deformazione

- Taglio:



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.

Rd yM M 572,90kNm 



Capacità portante per carichi orizzontali

- Teoria di Broms (1964):



- Meccanismo di rottura per palo corto:

 Lim uH 9 c D L 1,5D 6783,93kN     

 max LimM H 0,5L 0,75D 47148,28kNm   

max yM M

Carico limite orizzontale

Momento massimo

Verifica

Capacità portante per carichi orizzontali
Condizioni non drenate

- Teoria di Broms (1964)



Capacità portante per carichi orizzontali
Condizioni non drenate

- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo intermedio:

Carico limite orizzontale

Momento massimo

Verifica

2
y 2

Lim u3
u

Lim

u

ML L 4
H 9 1,5 9 2 4,5 c D 2601,07kN

D D 9 c D

H
f 4,64m

9c D

g L 1,5D f 7,46m

  
                      

 



 



   




2

max u u u
g g g g g g

M 9 c D 9 c D 9 c D 7801,70kNm
2 4 2 2 4 4

   
                  

   

max yM M



- Meccanismo di rottura per palo lungo:

Carico limite orizzontale

Verifica

y 2
Lim u3

u

Lim

u

M
H 13,5 182, 25 36 c D 736,14kN

c d

H
f 1,31m

9c D

  
       
    



 


Capacità portante per carichi orizzontali
Condizioni non drenate

- Teoria di Broms (1964)

   Lim,cal Lim,calmedia min
Lim,k

3 4

H H
H min ; 433,03kN

 

 
 

  
  

Lim,k
Lim,d

T

H
H 270,64kN


  γT=1,6 per approccio 1 – comb.2



- Meccanismo di rottura per palo corto:

max yM M

Carico limite orizzontale

Momento massimo

Verifica

Capacità portante per carichi orizzontali
Condizioni drenate

- Teoria di Broms (1964)

Lim p
L

H 3k D L 3147,16kN
2

    

max Lim
2

M H L 27275,36kNm
3

  



Capacità portante per carichi orizzontali
Condizioni drenate

- Teoria di Broms (1964)

- Meccanismo di rottura per palo intermedio:

Carico limite orizzontale

2
y 3

Lim p4
p

M1 L D
H k D 1093,12kN

2 D Lk D




          
   

max y Lim
2

M M H f 5010,46kNm
3

 
     

 

max yM M

Momento massimo

Verifica



- Meccanismo di rottura per palo lungo:

Carico limite orizzontale

Verifica

Capacità portante per carichi orizzontali
Condizioni drenate

- Teoria di Broms (1964)

γT=1,6 per approccio 1 – comb.2

Lim p

y
3

p

f
H 3k D f 380, 44kN

2

2M
f 4, 52m

k D





    


  
 


   Lim,cal Lim,calmedia min
Lim,k

3 4

H H
H min ; 223,79kN

 

 
 

  
  

Lim,k
Lim,d

T

H
H 139,87kN


 



Capacità portante per carichi orizzontali

- Teoria di Broms (1964):

- Condizioni non drenate:

es LimH 135,56kN H 270,60kN  

- Condizioni drenate:

es LimH 135,56kN H 139,87kN  



Prove di carico e controlli non
distruttivi sui pali



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

 In tutti i casi in cui la qualità dei pali dipenda in misura
significativa dai procedimenti esecutivi e dalle
caratteristiche geotecniche dei terreni di fondazione,
devono essere effettuati controlli di integrità.

 Il controllo dell’integrità, da effettuarsi con prove
dirette o indirette di comprovata validità, deve
interessare almeno il 5% dei pali della fondazione con
un minimo di 2 pali.

 Nel caso di gruppi di pali di grande diametro (d  80
cm), il controllo dell’integrità deve essere effettuato
su tutti i pali di ciascun gruppo se i pali del gruppo sono
in numero inferiore o uguale a 4.



Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di carico

Prove di progetto su pali pilota
(qprova  2,5 qes)

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

 Le prove per la determinazione della resistenza del singolo palo
(prove di progetto) devono essere eseguite 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

 La resistenza del complesso palo-terreno è
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
inferiori al 5% del diametro nel caso di pali
di grande diametro (d  80 cm).

 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.

?

w

Q

w=10%d

Qlim



Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di verifica in corso d’opera

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

- 1 se il numero di pali è inferiore o uguale a 20,
- 2 se il numero di pali è compreso tra 21 e 50,
- 3 se il numero di pali è compreso tra 51 e 100,
- 4 se il numero di pali è compreso tra 101 e 200,
- 5 se il numero di pali è compreso tra 201 e 500,
- il numero intero più prossimo al valore 5 + n/500, se il numero n di

pali è superiore a 500.



Prove di carico (6.4.3.7)

Prove di verifica in corso d’opera

 Il numero di prove di carico di verifica può essere ridotto se sono
eseguite 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 Qlim partendo da una prova di carico
mediante la tecnica di interpolazione iperbolica



Prove di carico

Con zavorra

Con trave di
contrasto



Prova di carico con trave di contrasto

Nuovo aeroporto di Catania
Fontanarossa



Infissione tubo-forma

Inserimento armatura

Prova di carico con trave di contrasto



Controlli non distruttivi sui pali

Metodo della diagrafia sonica



Controlli non distruttivi sui pali

Metodo dell’ammettenza meccanica



Prove di carico e controlli non distruttivi sui pali

 Le prove di carico su pali restano sempre delle imprescindibili
prove per stimare la bontà dei calcoli numerici.

 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.

 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 opera,
da scegliere pochi giorni prima della prova.

 Con la tecnica di interpolazione iperbolica è 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

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

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

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

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


