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INTRODUZIONE FONDAZIONI

Le soprastrutture trasmettono al terreno i carichi cui sono soggette 
mediante opportune strutture di fondazione che si dividono inmediante opportune strutture di fondazione, che si dividono in 

FONDAZIONI SUPERFICIALI (o dirette)( )

A plinto, a travi rovesce, a platea, a nastro

Profondità fondazione D inferiore alla larghezza B (D<B)Profondità fondazione D inferiore alla larghezza B (D<B)

Attrito laterale trascurabile

FONDAZIONI PROFONDE (o indirette)

pali, diaframmi

Profondità fondazione D molto maggiore della larghezza B (D>>B)

Attrito laterale molto importante

CAPACITA’ PORTANTE

La capacità portante di una fondazione corrisponde con il carico che è 
in grado di trasmettere al terreno 

• senza che il terreno si rompa• senza che il terreno si rompa

• in modo che i cedimenti siano tollerati dalla costruzione, cioè 
siano compatibili con l’integrità della soprastruttura (distorsioni) esiano compatibili con l’integrità della soprastruttura (distorsioni) e 
con la funzionalità della costruzione (cedimenti differ. e assoluti)

La capacità portante di una fondazione dipende dalla geometria della 
fondazione stessa quindi non è un parametro intrinseco del terrenofondazione stessa, quindi, non è un parametro intrinseco del terreno
ma descrive una condizione di compatibilità tra terreno e struttura.



FONDAZIONI SUPERFICIALI

MECCANISMI DI ROTTURA:

Rottura generale

FONDAZIONI SUPERFICIALI
MECCANISMI DI ROTTURA:

Rottura locale

Punzonamento



MECCANISMO DI ROTTURA

Il meccanismo di rottura dipende da:

• Densità relativa Dr
Dr minore           punzonamento
Dr maggiore       rottura generale

• Profondità D Maggiore profondità        punzonamento

• Stratificazione Terreno denso di poco spessore sopra strato 
compressibile          punzonamento

• Velocità di carico Alta        rottura generale (senza def. Volumica)
Bassa punzonamento (con def Volumica)Bassa        punzonamento (con def. Volumica)

DENSITA’ RELATIVA
Dipendenza del 
meccanismo di rottura da 

D densità relativa Dr e 
profondità relativa D/B* 
per sabbie (Vesic, 1973)

per fondazioni circolari o quadrate per fondazioni rettangolariB*B =
LB
LB*B

+
= 2



CALCOLO CAPACITA’ PORTANTE
Una delle formule per la capacità portante è quella di Terzaghi (1943).

D i t d ll t iDerivata dalla teoria 
sviluppata da Prandtl 
(1920) d l(1920) usando la 
teoria della plasticità 

li ilper analizzare il 
punzonamento di una 
b i id

Trasla verso il bassoTrasla verticalmente

base rigida sopra un 
materiale soffice 
( l )(suolo). 

Terzaghi introdusse 
dei fattori di forma.Ruota lungo la a-d

CALCOLO CAPACITA’ PORTANTE

Coesione agente Peso del terrenog
lungo la superficie 
di scorrimento

Sovraccarico 
li t l t

Peso del terreno 
all’interno della 
superficie di 
scorrimento

applicato a lato 
della fondazione



CALCOLO CAPACITA’ PORTANTE

CALCOLO CAPACITA’ PORTANTE
Valori dei coefficienti Nc, Nq, Nγ espressi in funzione di φ. (Terzaghi)



CALCOLO CAPACITA’ PORTANTE

CALCOLO CAPACITA’ PORTANTE



CALCOLO CAPACITA’ PORTANTE

FATTORI DI 
FORMAFORMA

B = larghezza fondazione

D = profondità fondazioneD  profondità fondazione

L = lunghezza fondazione



CONFRONTO TEORICO-SPERIMENTALE



FATTORE DI CORREZIONE PER Dr
La capacità portante di Terzaghi è stata ricavata sia per suoli densi con 
rottura generale, che per suoli sciolti con rottura locale.g , p

In questo secondo caso egli ha proposto di ridurre la coesione e l’angolo 
di tt it di tdi attrito di un terzo. 
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3

= )tan(tan φ=φ
3

e'N
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EFFETTO DEL LIVELLO DI FALDA
Se il livello di falda è superiore al piano di posa della fondazione 
bisognerà valutare il termine q nel seguente modog q g

wsat' γ−γ=γ
Peso specifico acqua

21 D'Dq wet ⋅γ+⋅γ=
D1

D2

γwet

γ’

Livello falda

Quando la falda è al di sotto della fondazione ad una profondità 
superiore a 0.5 B tan(45+φ/2) i suoi effetti sulla capacità portante 
possono essere trascurati. 



EFFETTO DEL LIVELLO DI FALDA
Se invece il livello di falda è tra il piano di posa e 0.5 B tan(45+φ/2) allora 
o si trascura il termine 0.5 γ B Nγ, oppure si valuta un valore medio cosìγ γ, pp

'd 2
222 )dH(

H
'

H
d)dH( wwet

w
we −γ+γ−=γ

Dγwet

)tan(B.H 24550 φ+=Livello falda dw

γγγ++= sNB5.0NqsN'cq eqccult γγq

OSSERVAZIONI SU FONDAZ. SUPERF.
• Termine di coesione preponderante in suoli coesivi

T i di i l i li i ti• Termine di sovraccarico prevale in suoli incoerenti

• Il termine 0.5 γ B Nγ (contributo dovuto al peso del terreno all’interno 

della superficie di scorrimento) dà lievi incrementi di capacità portante 
soprattutto per valori di B < 3 m.

• Non si possono realizzare fondazioni appoggiate sulla superficie in 
suoli incoerenti (D = 0). (capacità portante apprezzabile solo per platee)suoli incoerenti (D  0). (capacità portante apprezzabile solo per platee)

• Non si possono realizzare fondazioni su suoli incoerenti con Dr < 50%; 
bi i tt libisogna prima compattarli.

• Le formule sono tutte di verifica, eccetto quella di Terzaghi, per cui nel 
progetto di una fondazione è necessario operare per tentativi.



ECCENTRICITA’ DEL CARICO
Nel caso di carico che agisce in posizione eccentrica rispetto al baricen-
tro della base della fondazione si fa ricorso alla fondazione equivalenteq

ECCENTRICITA’ DEL CARICO
• Disegnare la base fittizia, uguale e spostata simmetricamente alla 

base reale rispetto al centro di caricop

• Ricavare la parte comune alle due basi, 
rispetto alla quale il carico è centratorispetto alla quale il carico è centrato

• Assimilare la parte comune ad un 
rettangolo B x L con

- Stessa area
- Stesse direzioni principali d’inerzia
- Stesso rapporto tra i momenti d’inerzia

• Applicare le formule relative al carico 
centrato su base rettangolareg





Terzaghi fornisce il valore più basso. Questo perché la formula tiene conto in maniera più 
grossolana della forma. Inoltre Terzaghi è più adatto per terreni con coesione.









CAPACITA’ PORTANTE DI CALCOLO
Nelle verifiche di capacità portante delle fondazioni di un’opera si deve 
prendere come valore di riferimento della resistenza non il valore limite 
qlim ma un valore ridotto, chiamato valore di calcolo.

Nelle Norme Tecniche per le Costruzioni sono proposti più metodi dip p p p
verifica. Si riporta il metodo che fa riferimento all’Approccio 2, dove le
azioni di calcolo sono quelle degli stati limite ultimi (valori amplificati perq g ( p p
γM), le resistenze sono quelle limite (qlim) divise per un coefficiente
globale γRg γR

( )qcc
d

sNBNqsNc
q

γ γγ5.0++
=

R
dq

γ

Il coefficiente γR assume il valore 2.3.Il coefficiente  γR assume il valore 2.3.



CLASSIFICAZIONE TERRENI
I terreni di fondazione si classificano in

• Ghiaia e sabbia • Ghiaia  diametro > 4 mm

• Sabbia  diametro < 4 mm

• Sabbia fine e limo Mettendo un cucchiaio in una provetta con

Classificazione a vista

• Sabbia fine e limo
Entrambi polverosi se asciutti

Mettendo un cucchiaio in una provetta con 
acqua, agitando e poi lasciando depositare

• Sabbia si deposita in 1.5 minSabbia  si deposita in 1.5 min
• Limo si deposita in 5 min e oltre

• Limo e argilla Un po’ di terreno inumidito e strofinato con un dito• Limo e argilla Un po  di terreno inumidito e strofinato con un dito
• Limo si sente graffiare
• Argilla si sente liscioArgilla si sente liscio
Si forma una pallina plastica e la si sottopone a 
scuotimenti orizzontali nel palmo della mano
• Limo: la superficie diventa bagnata
• Argilla: non si notano cambiamenti

PARAMETRI DEI TERRENI

• Terreni incoerenti • Peso specifico γ
• Angolo di attrito interno φ• Angolo di attrito interno φ

• Densità relativa Dr

M d l l ti E

• Terreni coerenti • Limite di liquidità  (Ll)

• Modulo elastico Es

Argille
q ( )

• Limite di plasticità (Lp)
• Indice di plasticità Ip=Ll-Lp

• Coesione  c
• Peso specifico  γ
• Modulo elastico Es

• Indice di compressione Cc

C ffi i t di lid i C• Coefficiente di consolidazione Cv

• Indice dei vuoti  eo



ANGOLO DI ATTRITO INTERNO



)(
EG s

s μ+
=

12 Modulo di elasticità tangenziale Gs

STANDARD PENETRATION TEST (SPT)
E’ la prova più diffusa ed economica per procurarsi informazioni sul 
sottosuolo. E’ standardizzata nelle norme ASTM D 1586.

- La sonda viene infissa nel terreno sul fondo del foro di sondaggio per 460 mm (18”)

Fasi della prova:

- Si conta il numero di colpi, N, necessari per far affondare la sonda di 305 mm (12”).

- Per l’infissione, si usa un maglio (63.5 kg) a caduta libera da un’altezza di 760 mm (30”)

Sonda penetrometrica a campionatore



STANDARD PENETRATION TEST (SPT)
La prova viene interrotta quando si ha 
rifiuto, che significa che:

- Sono necessari 50 colpi per produrre un 
incremento di 150 mm

- Si arriva a 100 colpi

- Non si registra alcun avanzamento a seguito di 
10 colpi successivi

PROVA PENETROMETRICA CONTINUA 
Consente di 
eseguire prove in 
continuo

- Si usano aste con- Si usano aste con 
punta in testa

- Valori possono 
essere legati ai valori 
della SPT

- Rispetto a SPT si 
usano magli di usano magli di 
massa diversa e 
altezze di caduta 
diverse.



ANGOLO DI ATTRITO INTERNO
L’angolo di attrito interno può essere ricavato dai risultati di prove in situ 
mediante penetrometro dinamico SPT (Standard Penetration Test)

ANGOLO DI ATTRITO INTERNO



MODULO ELASTICO TERRENI (da SPT)

CEDIMENTI

Fondazione
Adeguato coefficiente 
di sicurezza neiFondazione 

efficiente

di sicurezza nei 
confronti della rottura

A i ibil di tAmmissibile cedimento

Strutture intelaiate β è più significativo

Strutture muratura Δ/L è più significativo



ss

ββ

ΔsΔs

CEDIMENTI
Per il calcolo dei cedimenti è necessario determinare il valore della 
tensione nel terreno alle varie quote sotto la fondazione dovute 
all’applicazione del carico sulla fondazione stessa.

I cedimenti sono normalmente classificati in:I cedimenti sono normalmente classificati in:

elastico iniziale, che si verifica immediatamente dopo l’applicazione 
d l i (è il di h i h i li i idel carico (è il cedimento che si ha in suoli incoerenti 

e suoli argillosi non saturi <90%)

di consolidazione, che si verifica in tempi anche molto lunghi, es. 
torre di Pisa oltre 800 anni (è il cedimento preva-( p

lente in suoli argillosi saturi – non è sufficiente 

valutare l’entità del cedimento, bisogna calcolare g

anche il tempo che ci mette a completarsi)



CALCOLO CEDIMENTI
Il cedimento immediato può essere valutato con la relazione

HqHH ΔΔ
Es = modulo elastico del terreno

H
E

qHH
s

⋅=⋅ε=Δ
H = spessore dello strato

Il cedimento di consolidazione può essere calcolato con la relazioneIl cedimento di consolidazione può essere calcolato con la relazione

oc qplogHCH Δ+
⋅

⋅
=Δ 101 oo p

g
e+ 101

vuotiVe indice dei vuoti
suolo

vuoti
o V

e = indice dei vuoti

Cc indice di compressione

Δq variazione di pressione dovuta al carico trasmesso dalla fondazione

po pressione preesistente a metà dello stratopo pressione preesistente a metà dello strato

CEDIMENTO IMMEDIATO
Il cedimento immediato in terreni non saturi di fondazioni rettangolari può 
anche essere calcolato utilizzando l’equazione ricavata da Timoshenko e 
Goodier mediante la teoria dell’elasticità su un semispazio infinito.

III'BH 



 μ−μ−Δ

2 211
F

s
o III

E
'BqH ⋅



 μ−

μ+⋅μ=Δ 21 1

qo pressione di contatto della fondazioneq p

B’ larghezza della fondazione in pianta (= B/2 per cedimento punto centrale, = B per 
cedimento angolo fondazione)

L’ lunghezza della fondazione in pianta (= L/2 per cedimento punto centrale, = L per 
cedimento angolo fondazione)

I1, I2 fattori di influenza che dipendono da L’/B’, dallo spessore dello strato H, dal 
coefficiente di Poisson μ e dalla profondità di posa della fondazione D.

Es μ modulo elastico e coefficiente di PoissonEs, μ modulo elastico e coefficiente di Poisson.

IF fattore di influenza che tiene conto della profondità della fondazione D e da μ.



CEDIMENTO IMMEDIATO
I fattori I1 e I2 possono essere ricavati dalle relazioni di Steinbrenner





 ++++++ 11111 22222 b)aa(lba)a(lI 'L



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+++
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111 22221
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)(log
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)(logaI







−1 atanbI

'B
La =

Hb





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⋅

π
=

12 222
bab

tanI
'B

b =

Il f tt IIl fattore IF
può essere 
i t d ll

I F

ricavato dalle 
relazioni di 
F i t tFox, riportate 
qui a fianco in 
f fiforma grafica.

0.
1

0.
2

0.
3

0.
4

CEDIMENTO IMMEDIATO
Per tener conto di strati di terreno con diversi valori di modulo elastico Es

si determina un valore di modulo elastico equivalente come media 
pesata dei valori dei vari strati.

EHEHEH nsnss +⋅⋅⋅++ 2211

H
EHEHEH

E n,sn,s,s
eq,s

+++
= 2211

H viene considerato al massimo pari a 5 BH viene considerato al massimo pari a 5 B.

Per compattare la relazione del cedimento si considera il fattore Is.

21 1
21 IIIs μ−

μ−+=

Fso II
E

'BqH ⋅⋅μ−=Δ
21

sE



ESEMPIO DI CACOLO CEDIMENTO
Platea di fondazione con un carico uniform. distribuito pari a qo =134 kPa.

B = 33.5 m
B

L

L = 39.5 m

Cedimento misurato circa 18 mm.L Cedimento misurato circa 18 mm.

q
Valutazione modulo elastico medio

3.0 m

3.0 m

qo

Es=42.5 MPa μ=0.35
MPa.E eq,s 55

11
6085423 =⋅+⋅=

8.0 mEs=60.0 MPa μ=0.35
mH 11314 =−=

533

Es=500 MPa
)plateacentroper(m..'B 7516

2
533 ==

)plateacentroper(m.'L 7519539 == )plateacentroper(m.L 7519
2

==

ESEMPIO DI CACOLO CEDIMENTO
1791

7516
7519 .

.

.
'B
'L == 07401 .I =

113008570
3501
350210740 ....Is =⋅

−
⋅−+=

660
7516

11 .
.'B

H == 085702 .I =
3501 .

3D

Per i 4 angoli che contribuiscono al cedimento in mezzeria si ha:

980.IF =090
533

3 .
.B

D ==

Per i 4 angoli che contribuiscono al cedimento in mezzeria si ha:

mm.....II
E

'BqH Fs
s

o 931510009801130
55000

35017516134414
22

=⋅⋅⋅−⋅⋅⋅=μ−=Δ
s

qo

3.0 m

8.0 m

Es=42.5 MPa

Es=60 0 MPa

μ=0.35

μ=0.35

B

L 8.0 mEs 60.0 MPa

Es=500 MPa

μ 0.35L



ESEMPIO DI CACOLO CEDIMENTO
Considerando solo il suolo immediatamente sotto la fondazione come 
omogeneo e semi-infinito (Es = 42.5 MPa), si ha H = 5B = 167.5 m

1791
7516
7519 .

.

.
'B
'L == 53301 .I =

542001850350215330 .I =⋅⋅−+=

g ( )

10
7516

5167 ==
.

.
'B

H 018502 .I =

542001850
3501

5330 ..
.

.Is =⋅
−

+=

980.IF =090
533

3 .
.B

D ==

Per i 4 angoli che contribuiscono al cedimento in mezzeria si ha:

mm.II'BqH F 10761000980542035017516134414
22

=⋅⋅⋅−⋅⋅⋅=μ−=Δ mm....II
E

BqH Fs
s

o 107610009805420
42500

751613444Δ

Valore fortemente errato. Quindi attenzione alla stratigrafia del terreno.g

CALCOLO VARIAZIONE DI PRESSIONE
Esistono vari metodi per la stima della variazione di pressione provocata 
da un carico. Un metodo molto semplice e molto grezzo consiste 
nell’ipotizzare una diffusione del carico con un angolo α di 27° (tanα=0.5)

)()( zLzB
Qq

++
=Δ

Questo metodo fornisce una 
stima della variazione di 
pressione abbastanza 
buona a profondità 
comprese tra B e 4B. Non è 
invece adatto per valutare le 
pressioni a profondità 
inferiori a B.



METODO DI BOUSSINESQ
Metodo basato sulla teoria dell’elasticità. L’equazione di Boussinesq 
considera un carico puntuale sulla superficie di un semispazio infinito, in 
materiale isotropo, omogeneo, privo di peso ed elastico

3Q ϑ
π

=Δ 5
22

3 cos
z
Qq

Essendo cosϑ = z/R ed esprimendo R2=z2+r2 Essendo cosϑ = z/R, ed esprimendo R =z +r
l’equazione si può scrivere

bA
z
Qq 2=Δ

2521
1

2
3

))z/r((
Ab +π

=

METODO DI BOUSSINESQ
Considerando un carico qo che agisce su una superficie circolare di 
raggio R, priva di rigidezza flessionale, si può scrivere

=
A

o dAqQ

La pressione alla quota z (dq) dovuta ad un

13

La pressione alla quota z (dq) dovuta ad un 
carico qo agente su un area elementare dA è

[ ] dA
)z/r(z

qdq o
2522

1

1
2
3

+π
=

Ponendo dA=2πr dr e integrando tra 0 e R si ha

 π=Δ
R

o drrqq 213

[ ] π
+π

=Δ drr
)z/r(z

q
0

2522 2
12

 1
[ ] 











+
−=Δ 232)/(1

11
zR

qq o



Le fondazioni di 
base circolare si 
trattano come le 
quadrate conside-q
rando una dimen-
sione equivalente q
del lato

RB ⋅π=

ABACO DI NEWMARK
Dall’equazione di Boussinesq, esplicitando R/z si ottiene

qR
32

 Δ
−

1
q

q1
z
R

o
−







 Δ−=

L’equazione permette di ricavare la dimensione relativa R/z della zona 
caricata con qo per avere un fissato valore dell’incremento di pressione 
alla generica quota z. 

Questi valori possono essere usati per ricavare l’abaco di Newmark, che 
permette di ricavare l’incremento di pressione alle varie profondità 
dovute a fondazioni di dimensione qualsiasi.



ABACO DI NEWMARK
Un esempio di abaco. La lun-
ghezza del segmento A-B 
rappresenta la profondità z.

L’incremento di pressione si rica-L incremento di pressione si rica
va mediante la relazione

INqq =Δ INqq o=Δ

I è il fattore di influenza uguale 
all’inverso del numero di regioni 
in cui è diviso il grafico (1/200)

N è il numero di regioni coperte 
dalla fondazione riportata sul 
grafico con la scala AB = z.

ABACO DI NEWMARK
Si disegna sull’abaco la base 
della fondazione assumendo 
come scala il segmento AB pari 
alla profondità alla quale si vuole 
valutare la pressione.

Si conta il numero N di regioniSi conta il numero N di regioni 
coperte dalla fondazione.

P f dità i l l tPer una profondità pari al lato 
della fondazione quadrata si ha 
N 68 P f ditàN = 68. Per una profondità 
doppia del lato si ha N = 24.

INqq o=Δ



ESEMPIO DI CALCOLO CEDIMENTI

Calcolo cedimenti e loro anda-
mento nel tempo del terreno di

Livello falda freatica

mento nel tempo del terreno di 
fondazione di un serbatoio per 
petroli con fondazione flessibile

Indice di compressione

Coefficiente di consolidazione
petroli con fondazione flessibile.

Nel serbatoio ci sono 10 m di 
liquido, per cui si ha un carico 
distribuito sul terreno di

Indice dei vuoti

2900910 mkN.qo =⋅=

h i fi iche agisce su una superficie 
circolare di diametro D = 15 m. 

CALCOLO DELL’INCREMENTO DI PRESSIONE
Le pressioni del solo terreno a varie profondità z sono  −γ+γ

=
+

j,i
jjii )zz(H

1
1

z (m) 2.0 6.0 7.0 8.0 10.0 11.0 12.0 15.0 16.0
po (kPa) 34 70 78 86 104 112 120 150 159

q
Gli incrementi di pressione dovuti al 
sovraccarico possono essere calcolati, 

qo

ad esempio, mediante il bulbo di 
Boussinesq

Bo Iqq ⋅=Δ

IB = coefficiente di influenza di BoussinesqB q

[ ]




 ++=

− 23211 )z/R(IB

Per pressioni al centro di una fondazione circolare, altri-
menti bisogna utilizzare il bulbo o soluzioni numeriche



CALCOLO DELL’INCREMENTO DI PRESSIONE
Centro fondazione 

z (m) z/R IB Δq (kPa) qo=9.0 kPa

kPa30 60 90 20 50 kPa0
3.0 0.40 0.92 82.8
6.0 0.80 0.74 66.6
9 0 1 20 0 55 49 5

kPa30 60 90 20 50 kPa

30 60 90 kPa1200

0

9.0 1.20 0.55 49.5
12.0 1.60 0.39 35.1
15.0 2.00 0.28 25.2

Δq=60.9 kPa Δq=30.6 kPapo=78.0 kPa
18.0 2.40 0.22 19.8

Bordo fondazione 

Δq 60.9 kPa qpo 78.0 kPa

p =112 kPa Δq=39.9 kPa Δq=24.6 kPa

z (m) z/R IB Δq (kPa)
3.0 0.40 0.43 38.7
6 0 0 80 0 36 32 4

po 112 kPa Δq 39.9 kPa q

6.0 0.80 0.36 32.4
9.0 1.20 0.30 27.0
12.0 1.60 0.26 23.4

po=159 kPa Δq=23.4 kPa Δq=16.8 kPa

15.0 2.00 0.20 18.0
18.0 2.40 0.16 14.4

CALCOLO DEL CEDIMENTO
Si può ipotizzare che il cedimento interessi solo gli strati argillosi. I cedi-
menti possono essere calcolati con la relazione che utilizza i risultati delle 
prove edometriche.

oc

p
qplog

e
HCH Δ+

⋅
+

⋅
=Δ 101 oo pe+1

Strato 1 (6-8 m)

kPapo 78= m.H 02= 8470.eo = 230.Cc =

Bordo fondazioneCentro fondazione

kPa.q 960=Δ kPa.q 630=Δ

Bordo fondazioneCentro fondazione

96078200230 63078200230
cm..log

.
.H 246

78
96078

84701
200230

10 =+⋅
+

⋅=Δ cm..log
.

.H 583
78

63078
84701
200230

10 =+⋅
+

⋅=Δ



CALCOLO DEL CEDIMENTO
Strato 2 (10-12 m)

kPapo 112= m.H 02= 8290.eo = 230.Cc =

kPa.q 939=Δ kPa.q 624=Δ

Bordo fondazioneCentro fondazione

cm..log
.

.H 333
112

939112
82901
200230

10 =+⋅
+

⋅=Δ cm..log
.

.H 172
112

624112
82901
200230

10 =+⋅
+

⋅=Δ

Strato 3 (15-17 m)

kPap 159= mH 02= 6350e = 150.Cc =kPapo 159= m.H 02= 6350.eo = 150.Cc

kPa.q 423=Δ kPa.q 816=Δ

Bordo fondazioneCentro fondazione

kPa.q 423Δ q

cm..log
.

.H 091
159

423159
63501
200150

10 =+⋅
+

⋅=Δ cm..log
.

.H 800
159

816159
63501
200150

10 =+⋅
+

⋅=Δ
. 15963501+

cm....Htot 6610091333246 =++=Δ cm....Htot 556800172583 =++=Δ

ANDAMENTO CEDIMENTI NEL TEMPO
La teoria della consolidazione consente di analizzare l’andamento dei 
cedimenti nel tempo per uno strato argilloso con la relazione

v

ov

C
HTt

2⋅
=

Tv fattore di tempo (adimensionale) che è legato al grado di consolidazione U%

Ho percorso per il drenaggio (se lo strato può drenare da entrambi i lati  Ho = H/2)p p gg ( p )

Cv coefficiente di consolidazione
Per drenaggio da ambo i lati



ANDAMENTO CEDIMENTI NEL TEMPO
Strati 1 e 2 (uguale coefficiente di consolidazione Cv e uguale Ho)

v TTt 7
2

10111100 ⋅=⋅=scmC 24109 −⋅= cm/HHo 1002 == vT.t 4 10111
109

=
⋅

= −scmCv 109= cm/HHo 1002

U% 20 30 40 50 60 70 80 90
Tv 0.032 0.070 0.120 0.197 0.280 0.40 0.59 0.85

t (giorni) 4.1 9.0 15.4 25.3 36.0 51.4 75.9 109

Se uno dei due strati avesse avuto uno spessore di 4 0 m anziché 2 0 m sarebbero stati

Strato 3

Se uno dei due strati avesse avuto uno spessore di 4.0 m anziché 2.0 m, sarebbero stati 
necessari 437 giorni per maturarsi il 90 % del cedimento.

Strato 3

scmCv
23103 −⋅= cm/HHo 1002 ==

U% 20 30 40 50 60 70 80 90
Tv 0.032 0.070 0.120 0.197 0.280 0.40 0.59 0.85

t (giorni) 1.23 2.7 4.6 7.6 10.8 15.4 22.8 32.8

CALCOLO CEDIMENTI CON EDIFICI VICINI
Si considera l’effetto di fondazioni vicine sul cedimento totale.

Ghiaia e sabbiaGhiaia e sabbia

Argilla

Roccia

’La tensione di consolidazione dell’argilla dedotta da un diagramma 
edometrico è  σc = 129 kPa. Il modulo edometrico è E’ = 3 MPa (per 

i i i f i i 1 0 MP )tensioni inferiori a 1.0 MPa).



CALCOLO PRESSIONE FONDAZIONE ISOLATA
Si valuta innanzitutto 
la variazione di ten-la variazione di ten
sione nel terreno a 
quota 7 0 m median- Aquota 7.0 m median
te l’abaco di Newmark 
(quindi AB = 5 m)

A

(quindi AB  5 m)

Numero di regioni 
fcoperte dalla fonda-

zione  N = 74

B
kPa

..
qo 300

002002
1200 =

⋅
=

kPa..q 2223007400101 =⋅⋅=Δ I = 0.001

CALCOLO CEDIMENTI FONDAZIONE ISOLATA
Si calcola la tensione presente alla stessa quota solo per causa del 
terreno soprastanteterreno soprastante.

kPa....po 213021750119505 =⋅+⋅=

L t i di lid i d d tt d ll d t i di 129La tensione di consolidazione dedotta dalla prova edometrica era di 129 
kPa, quindi l’argilla è normal-consolidata.

Per valutare il cedimento si può allora utilizzare direttamente il modulo 
edometrico E’ mediante la relazione 

'E
qHH 1Δ⋅=Δ

cm..H 222
3000

222300 =⋅=Δ



CALCOLO TENSIONE FONDAZIONI IN GRUPPO
Per calcolare l’incre-
mento di tensionemento di tensione 
dovuto alla presenza 
delle fondazionidelle fondazioni 
vicine si ricorre 
ancora all’abaco diancora all abaco di 
Newmark.

CALCOLO TENSIONE FONDAZIONI IN GRUPPO
Assumendo AB = 5 m 
si disegnano le fonda-si disegnano le fonda
zioni sull’abaco e si 
contano il numero di A

S2

contano il numero di 
regioni coperte da 
ogni fondazione

A

ogni fondazione

S1
7411 =NS

S4

51122 .NS =

5833 .NS =
B

S3

2244 =NS

I = 0.001



CALCOLO CEDIMENTI FONDAZIONI IN GRUPPO
Si calcolano le pressioni trasmesse al terreno da ogni fondazione  

5801200 kPa
..

qo 290
001002

580
2 =

⋅
=

kPaq 290435 kPaq 3101085
4 ==

kPa
..

qo 300
002002

1200
1 =

⋅
=

=Δ ioi INqq

kPa
..

qo 290
0015013 =

⋅
= kPa

....
qo 310

0010010015024 =
⋅+⋅

=

Si calcolano le tensioni a metà strato con la relazione Δ
i

ioi INqqSi calcolano le tensioni a metà strato con la relazione  

kPa.)..(.q 8343102229058290511300740010 =⋅+⋅+⋅+⋅⋅=Δ

Il cedimento totale sotto la fondazione S1 sarà allora:

cm..H 483
3000

834300 =⋅=Δ

Si ha un incremento del cedimento del 57%, per le fondazioni vicine.

ATTENZIONI PER CONTRASTARE CEDIMENTI
fzm >

Considerare l’uso di palancole o strutture di sostegno.



MIGLIORAMENTO DEI SUOLI DI FONDAZIONE
La capacità portante delle fondazioni può essere significativamente 
aumentata modificando i parametri γ c e φaumentata modificando i parametri γ, c e φ.

I cedimenti possono essere ridotti aumentando la densità.

Per modificare le proprietà dei suoli si può procedere mediante:

• Compattazione dinamica• Compattazione dinamica

• Precarico

• Drenaggio (consente di velocizzare i cedimenti sotto precarico)

• Addensamento con attrezzature vibranti• Addensamento con attrezzature vibranti

• Iniezione di miscele leganti (in genere acqua e cemento con sabbia fine)

• Uso di geotessili

FONDAZIONI SU PALI



FONDAZIONI SU PALI
I pali sono impiegati per

• Trasferire il carico della soprastruttura a strati profondi di terreno

• Compattare terreni scioltiCompattare terreni sciolti

• Controllare i cedimenti di fondazioni su strati compressibili

• Irrigidire il suolo sotto le fondazioni di macchine

• Per sicurezza sotto le spalle dei ponti e/o sotto le pile dei pontiPer sicurezza sotto le spalle dei ponti e/o sotto le pile dei ponti

• Nelle strutture offshore, trasferire il carico delle piattaforme al suolo 
sotto il mare.

FONDAZIONI SU PALI
I pali possono essere di legno, di acciaio e di calcestruzzo armato. A 
seconda delle modalità costruttive sono distinti in tre categorie:g

• Pali prefabbricati ed infissi (forzati a pressione o battuti)

• Pali infissi e costruiti in opera senza asportazione di terreno, cioè 
previa infissione di una tubazione nel terreno

• Pali costruiti in opera con asportazione di terreno (pali trivellati).

I pali delle prime due categorie hanno diametro inferiore a 60 cm e piùI pali delle prime due categorie hanno diametro inferiore a 60 cm e più 

frequentemente compreso tra 20 e 50 cm.

I pali trivellati possono andare da 10 cm di diametro (micropali) a 2.0, 3.0 

m (pali di grande diametro).

Hanno lunghezza compresa tra 8 m e 20 m, ma possono arrivare a 60 m.



FONDAZIONI SU PALI

Elenco norme UNI EN  riguardanti le fondazioni profonde.

UNI EN 1536 Pali trivellati
UNI EN 1538 Diaframmi
UNI EN 14679 Miscelazione profonda
UNI EN 14199 MicropaliUNI EN 14199 Micropali
UNI EN 12716 Jet grouting
UNI EN 12715 IniezioniUNI EN 12715 Iniezioni
UNI EN 12699 Pali eseguiti con spostamento del terreno
UNI EN 1537 Tiranti d’ancoraggio

MICROPALI
I micropali sono pali trivellati di piccolo 
diametro (80÷250 mm) e sono impiegati ( ) p g
solitamente per sottofondazioni di strutture 
esistenti.

Campanile 
di Burano

Ponte Tre Archi - Venezia



MICROPALI

Fasi esecutive di un 
micropalo con armature 
in barre:in barre:

a) perforazione

b) Inserimento armature 
nel foro (camicia nel foro)

c) Getto di microcalce-
struzzo con tubo convo-
gliatore (camicia nel foro)

d) Sfilamento camicia 
immettendo aria 
compressa per forzarecompressa per forzare 
il calcestruzzo contro il 
terreno

MICROPALI
Fasi esecutive di un 
micropalo Tubfix:

a) Perforazione (bentonite)

b) Inserimento tubo in 
i i l l diacciaio con valvole di 

non ritorno

c) Iniezione di miscela di )
cemento dal basso per 
formare la guaina (inter-
capedine tra tubo e terreno)

d) Dopo la presa della 
guaina, si inietta dalle 
varie valvole (pressionevarie valvole (pressione 
di alcune decine di atm)

e) Risultato al termine 
d ll’i i idell’iniezione.



MICROPALI

MICROPALI



MICROPALI
Diametri dei micropali “Tubfix” e relativi carichi limite (rottura palo)
I diametri indicati del tubo di acciaio sono esterno e interno.

La lunghezza del palo dipende dalle caratteristiche del terrenoLa lunghezza del palo dipende dalle caratteristiche del terreno.

CAPACITA’ PORTANTE PALI
La capacità portante dei pali può essere valutata con le relazioni:

+= iPPP Pali in compressione+= sipuu PPP

 += psiu WPT

Pali in compressione

Pali in trazione

Ppu = resistenza di punta del palo

ΣPsi = resistenza laterale per attrito

W = peso del palo

La resistenza di punta può essere calcolata con la relazione

pqcpu A)sNB.'Nq'Nc(P γγγ+η+= 50

Ap = area della punta del palop p p

N’c = fattore di coesione corretto per forma e profondità

N’q = fattore di sovraccarico (q = γ L) corretto per forma e profonditàN q = fattore di sovraccarico (q = γ L) corretto per forma e profondità

η =  1 in genere      (a rigore                     , con Ko coefficiente di spinta a riposo)
3
21 OK−=η



CAPACITA’ PORTANTE PALI

Meyerhof (1976)

CAPACITA’ PORTANTE PALI
La resistenza laterale  si può ricavare con la relazione:

= fAP = sss fAP

δ+α= tanKqcfs

α = fattore di aderenza (variabile tra 0.5 e 1.0).

c = coesione media nello strato considerato (o su)

K = coefficiente di pressione laterale (consigliato assumerlo uguale a Ko)

OCR)'sin(Ko φ−= 1

δ = angolo di attrito paloδ = angolo di attrito palo-
suolo (normalmente 
assunto uguale a φ’ –
angolo di attrito drenato)g )



CAPACITA’ PORTANTE PALI
La resistenza laterale  si può ricavare anche con la relazione:

= fAP = sss fAP

)cq(fs 2+λ=

λ = coefficiente ricavabile dal diagramma di 
figura

c = coesione media nello strato considerato 
(o s )(o su)

CAPACITA’ PORTANTE PALI
La capacità portante dei pali può essere calcolata sulla base dei risultati 
delle prove penetrometriche statiche.

ppu ARP =

R = resistenza di punta misurata col penetrometro staticoRp = resistenza di punta misurata col penetrometro statico

Ap = area della punta del palo

P i li t i ll ti i li i h i d iPer i pali trivellati, con i quali si ha in genere una decompressione e 
rimaneggiamento del terreno vicino alla punta, si assume

R
 ⋅+= silp

p
u ARA

R
P

3

Rl = resistenza laterale misurata col penetrometro staticoRl  resistenza laterale misurata col penetrometro statico

Asi = area della superficie laterale del palo del tratto i-esimo



CAPACITA’ PORTANTE PALI
La capacità portante dei pali può anche essere ricavata mediante prova di 
carico sul palo

• Prova di rottura (completo diagramma carico-cedimento)

• Prova di verifica (rottura convenzionale a cedimenti residui pari a 1/10 

del diametro del palo)
Carico PCarico

d/10
Pu

di
m

en
to

C
ed


