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Sommario
In questa memoriaci si propone di esporre I’approccio agli stati limite relativamente alle fondazioni
superficiali di tipo continuo, con particolare riferimento al loro dimensionamento strutturale.

Con I’obiettivo di fornire delle indicazioni bibliografiche a cui riferirsi per la progettazione di
gueste strutture, viene esposta la metodologia di calcolo proposta dagli Eurocodici e dalla
Normativa Italiana, evidenziandone le affinita e le diversita. Viene inoltre affrontato il problema
della modellazione delle fondazioni in relazione alle caratteristiche della sovrastruttura e del
terreno, fornendo degli spunti di riflessione sulla possibile impostazione progettuale.

1. Progettazione agli stati limite

Con P’avvento degli Eurocodici la progettazione strutturale e geotecnica prevede un’unica

metodologia di calcolo. La sicurezza dell’opera viene valutata secondo i concetti di stato limite (SL)

e di coefficiente parziale: si controlla che gli SL non vengano raggiunti e superati quando nei

modelli progettuali si utilizzano i valori di progetto delle azioni, delle proprieta dei materiali e dei

dati geometrici.

L’approccio semiprobabilistico distingue 1 valori caratteristici, stabiliti su basi statistiche e
rappresentativi di azioni, materiali e dati geometrici, da quelli di progetto. Tutti gli aspetti legati alla
teoria della probabilita sono gia “inglobati” nei valori dei coefficienti parziali di sicurezza fissati dai
documenti di applicazione nazionale (DAN/NAD, National Application Documents), di
conseguenza non ¢ necessario possedere conoscenze probabilistiche specifiche per poter applicare
tale metodo.

Studiare e verificare gli stati limite significa analizzare le potenziali situazioni di pericolosita per
una costruzione, oltre le quali quest’ultima non ¢ piu in grado di assolvere le funzioni per le quali &
stata concepita. Questo tipo di approccio nasce dalla consapevolezza che non ¢ possibile progettare
senza alcun rischio, garantendo la sicurezza in maniera assoluta, ma solo in modo da limitare il
margine di inefficacia al di sotto di un prefissato valore. L’analisi di una struttura deve quindi
partire dalla definizione della prestazione richiesta e dalla determinazione delle situazioni che
possono verificarsi durante lavita utile di progetto.

Generalmente vengono individuati i seguenti stati limite:

o Stato limite ultimo (SLU). Associato a collasso della struttura o di alcune sue parti, ha
come obiettivo principale la salvaguardia delle vite umane. Vanno valutate sia le condizioni
statiche che sismiche, in particolare queste ultime vengono determinate sulla base di un
terremoto con una probabilita di occorrenza del 10% in 50 anni (EC8, OPCM3274).

e Stato limite di danno (SLD). In tale situazione le costruzioni non devono subire danni gravi ed
interruzioni d’uso in conseguenza di eventi sismici con probabilita di occorrenza del 50% in 50
anni (OPCM 3274 par. 2).

e Stati limite di Esercizio/Servizio (SLE/SLS). Essi sono associati a situazioni oltre le quali i
requisiti funzionali della struttura o di alcune sue parti non sono piu soddisfatti (fessurazioni,
deformazioni, cedimenti, vibrazioni).
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1.1. Azioni
Le azioni vengono suddivise in permanenti “G”, variabili “Q”, eccezionali “A” e per esse vengono
definiti i valori caratteristici.

Le azioni permanenti possono essere rappresentate tramite un unico valore caratteristico quando
variano di poco nel tempo. Nel caso in cui cambino in maniera significativa vengono invece
descritte tramite due valori caratteristici inferiore e superiore, Gyinr € Gyap, Ottenuti
dall’elaborazione di dati statistici. ESSi rappresentano il frattile inferiore e il frattile superiore di
ordine cinque della funzione di densita di probabilita, di conseguenza la probabilita che il valore
reale dell’azione sia inferiore a Gyt O SUperiore a Gy qp €, in base ala definizione data, inferiore al
5%.

Le azioni variabili per loro stessa natura possono cambiare nel tempo; esse vengono descritte dal
loro valore caratteristico Qx e dai valori di combinazione, ottenuti moltiplicando Qk per o, y1 0 v,
coefficienti variabili in base alle situazioni da analizzare. |l valore caratteristico delle azioni
variabili viene definito fissando un periodo di ritorno, ovvero un’unita temporale di riferimento in
Cui I’azione variabile considerata ha una determinata probabilita di superamento (ad esempio ’EC8
e I’'OPCM 3274 definiscono il valore caratteristico dell’azione sismica allo SLU sulla base di un
periodo di ritorno di 475 anni, che comporta una probabilita di superamento del 10% in 50 anni).

Le azioni eccezionali vengono descritte tramite un unico valore nominale, essendo difficile
applicare ad esse | metodi statistici.

1.2. Materiali

| materiali, cosi come le azioni, vengono rappresentati individuandone i valori caratteristici.
Tuttavia, mentre nel progetto strutturale i parametri dei materiali vengono determinati grazie ai
risultati di numerose prove, il progetto geotecnico generalmente dispone di un numero di prove
inferiore ed i valori utilizzati vanno pertanto interpretati come “...a cautious estimate of the value
affecting the occurrence of the limit state” ([26] par. 2.4.5.2(2)). 1| valore caratteristico dei parametri
geotecnici va quindi scelto in base allo SL in esame, alle dimensioni del terreno coinvolto e a tipo
di sollecitazioni a cui ¢ sottoposto.

1.3. Valori di progetto

Nelle analisi agli stati limite vengono utilizzati i valori di progetto, ottenuti moltiplicando (nel caso
delle azioni) o dividendo (nel caso dei materiali) i valori rappresentativi per i coefficienti parziali di
sicurezza. Tali coefficienti attribuiscono un diverso peso alle grandezze che entrano in gioco e
forniscono una stima delle incertezze che intervengono nel calcolo della struttura. Inoltre essi
possono essere applicati sia alle azioni che ai loro effetti. Nel seguito si danno alcune utili
definizioni ([24] par. 6.3):

Valore di progetto di un’azione: Fo = 7vtFrep
Frep = w Fi
Frep = valore rappresentativo dell’azione

F« = valore caratteristico dell’azione
vy = loppureyo, yi, y2
v+ = coefficiente parziale
Valore di progetto delle proprieta del materiale:  Xg = n Xk /ym
Xk = valore caratteristico del materiale
n =valore medio del coefficiente di

conversione che tiene conto di effetti di volume,
scala, umidita, temperatura. ..
ym = coefficiente parziale

Valore di progetto di un dato geometrico: ad = awom=*Aa
awom = valore nominale
A; = eventuali scostamenti sfavorevoli



Valore di progetto degli effetti delle azioni: Ea = ysa E{ Vi Frepi; aa}
vsa = coefficiente parziale che tiene conto
delle incertezze associate alla modellazione
degli effetti delle azioni e, in alcuni casi, alla
modellazione delle azioni.

Valore di progetto delle resistenze: Ra = (Uyrg) R{ Xq;; &}
Yra = CoOefficiente parziale che tiene conto
dell’incertezza nel modello di resistenza e degli
scostamenti geometrici.

1.4. Combinazioni

Durante la vita utile di progetto di una struttura puo accadere che le azioni non siano sempre
presenti al loro valore massimo, ed inoltre non ¢ detto che il considerare agenti
contemporaneamente i valori massimi siaa favore di sicurezza[20]. Puo infatti accadere che alcune
azioni siano massime mentre altre assumano un valore basso o addirittura nullo. Di conseguenza
vanno valutate tutte le possibili combinazioni di azioni necessarie ad evidenziare le situazioni
critiche. Di seguito vengono riportate le combinazioni per gli SLU definite dalle varie norme (si
ricorda che il simbolo “+” significa “da combinarsi con”).

EUROCODICI ([24] par. 6.4.3)
Situazioni di progetto persistenti o transitorie:

251 76, Grj + 1p P+ y0.1 Qi + 2i=1 Y0, W0, Ok (1)
Situazioni di progetto eccezionali:
21 Grj+ P+ Ag+ (y110ppure yz1) Qi + Zis1 2 Qi (2

Situazioni di progetto sismiche:

2p1Grj+ P+ Apa+ Ziz1 w2 Ok 3
Essendo Gy; = valore caratteristico dell’azione permanente j;
P = valore rappresentativo significativo di una azione di precompressione;
Oy, = valore caratteristico dell’azione variabile dominante 1;
O = valore caratteristico dell’azione variabile non dominante i;
Ay = valore di progetto di un’azione eccezionale;

Agqa = yr Apc = valore di progetto dell’azione sismica;

y; = coefficiente di importanza;

Arx = valore caratteristico dell’azione sismica;

vg,; = Coefficiente parziale per |’azione permanente j;

yp = coefficiente parziale per le azioni di precompressione;

vo,1 = Coefficiente parziale per I’azione variabile 1,

voi = Coefficiente parziale per I’azione variabile i;

wo, = coefficiente per il valore di combinazione di un’azione variabile;
w1 = coefficiente per il valore frequente di un’azione variabile;

w,; = coefficiente per il valore quasi permanente di un’azione variabile.

DM 14/9/2005 ([16] par. 3.2.3,5.1.2.1.2)
Stato Limite Ultimo:

Fu=21v6ve6i Gy + vo1 YEo1 Ori + Zi=1 (Woi Y0i VE0i Oki) + Zi=1 Yo YEph Pen -~ (4)



Situazioni di progetto sismiche:

Essendo

VEE +yc Gk + yp Pk + 2i w2 y0 Ok (5)
F, = azioni di calcolo allo stato limite ultimo;
Gy; = valore caratteristico della j-esima azione permanente;
O = valore caratteristico dell’azione variabile di base;
O = valore caratteristico della i-esima azione variabile;

Py, = valore caratteristico della h-esima deformazione impressa;

vG, Yo, yp= Coefficienti parziali;

yg = coefficienti di modello delle azioni;

wo,; = coefficienti di combinazione, da determinarsi sulla base di considerazioni
statistiche;

E = azione sismica per lo gato limite e per la classe di importanzain esame;

G = carichi permanenti al loro valore caratteristico;

Px = valore caratteristico dell’azione di precompressione, a cadute di tensione
avvenute;

Ox; = valore caratteristico dell’azione variabile Q;;

w2, = coefficiente di combinazione delle azioni variabili Q;;

YE, Y, Yp, Yo = Coefficienti parziali pari ad 1.

OPCM 3274 ([17] par. 3.3):

Essendo

nE+ G+ P+ 2z w2 Oki (6)

y; = fattore di importanza;

E = azione sismica per lo gato limite in esame;
G = carichi permanenti al loro valore caratteristico;
Px = valore caratteristico dell’azione di precompressione, a cadute di tensione

avvenute;

QOk: = valore caratteristico dell’azione variabile Q;;

w2, = coefficiente di combinazione che fornisce il valore quasi permanente
dell’azione variabile Q.

DM96 ([ 7] Parte Generale - punto 7):

Essendo

Fa=y6Gik+t yp Pr +yo [Quic + 21 woi O/ (7

G, = valore caratteristico delle azioni permanenti;

P, = valore caratteristico della forza di precompressione;

O« = valore caratteristico dell’azione di base di ogni combinazione;

Oy = valori caratteristici delle azioni variabili tra loro indipendenti;

va, vo, yp= Coefficienti parziali;

wo,; = coefficiente di combinazione allo stato limite ultimo da determinarsi sulla base
di considerazioni statistiche.

Come si puo notare, mentre gli Eurocodici e il DM 14/9/2005 valutano la possibilita che le varie
azioni permanenti possano avere diversi coefficienti parziali “yg,”, cosi come le azioni variabili
“vo.”, il DM96 definisce un unico coefficiente di combinazione per le azioni permanenti e variabili,
rispettivamente y; € yo, escludendo dall’analisi molte combinazioni che potrebbero creare delle



situazioni di pericolosita, con conseguente possibile sottostima dello stato deformativo e tensionale
della struttura[20].

2. Criteri di analisi per il calcolo della portanza del terreno

Le diverse metodologie di analisi delle strutture, e quindi nello specifico anche delle opere di
fondazione, possono essere distinte in tre filoni: deterministico, probabilistico, semiprobabilistico.
Al fine di chiarire il significato di tale suddivisione, nel seguito vengono esposti tali metodi con
riferimento a calcolo della portanza del terreno.

Metodo deterministico (tensioni ammissibili): dopo aver effettuato una stima ragionata dei valori
medi dei parametri del terreno, s calcola la portanza limite della fondazione g, a fine di ottenere la
capacita portante ammissibile, si divide la capacita portante limite per un coefficiente di sicurezza
globale, opportunamente elevato in modo da coprire le incertezze derivanti dalla determinazione dei
parametri geotecnici e dalla schematizzazione del terreno. Questa metodologia ha il vantaggio di
semplificare il calcolo e di ottenere dei valori di carico ammissibile molto cautelativi nei confronti
del collasso arottura. Per contro i cedimenti possono risultare sottostimati.

Metodo probabilistico: studia le azioni sulla struttura e laresistenza del terreno attraverso la
teoria della probabilita. Per le azioni viene individuato un intervallo continuo di sollecitazioni
possibili, ognuna col suo grado di probabilita; vengono quindi determinate le distribuzioni di
probabilita per i carichi e le resistenze del terreno, scegliendo quelle piu appropriate al caso in
esame, infine si calcolano le probabilita di rottura del terreno e si valuta se queste siano accettabili
per la struttura. Questo metodo comporta un onere computazionale maggiore rispetto al metodo
deterministico, ma valutain manierarigorosail grado di sicurezza dell’opera.

Metodo semiprobabilistico (stati limite): in questo tipo di approccio compare il concetto di
coefficiente di sicurezza parziale, variabile in base al parametro preso in esame. Dopo aver
determinato i valori caratteristici dei parametri del terreno, ipotizzando I’indipendenza fra
sollecitazioni applicate e portanza, a fine di considerare eventuali incertezze si applicano ad i
coefficienti di sicurezza parziali, in funzione dello stato limite considerato, e si calcola la portanza
della fondazione utilizzando i valori di progetto. Infine si verificache il valore del carico di progetto
non superi il valore di portanza calcolato.

3. Progettazione delle fondazioni
Ogni qualvolta si progetti una struttura interagente con il terreno secondo I’EC 7 ([26] par. 2.4.7)
vanno considerati i seguenti stati limite:

e EQU: (S.L.“di Equilibrio”) perditadi equilibrio statico della struttura o del terreno.
Edat;d < Egba
Ess.q = valore di progetto dell’effetto delle azioni destabilizzanti;
Ean.g = valore di progetto dell’effetto delle azioni stabilizzanti.

e STR: (S.L.“Strutturale”) collasso o eccessiva deformazione degli elementi strutturali.
Es < Rg

valore di progetto dell’effetto delle azioni;

resistenza di progetto.

e GEO: (S.L.“Geotecnico”) collasso o eccessiva deformazione del terreno.
Ed < R4
Eq = valore di progetto dell’effetto delle azioni;
Rq = resistenza di progetto.

e UPL: (SL. “di Sollevamento”) perdita di equilibrio dovuta a sollevamento causato dalla
pressione dell’acqua.



e HYD: (S.L.“per Gradienti Idraulici”’) collasso dovuto a gradienti idraulici.

Generalmente per le fondazioni continue superficiali vengono analizzati gli stati limite STR e
GEO, determinati secondo i tre possibili approcci di progetto (Design Approach) previsti
dall’Eurocodice 7 ([26] par. 2.4.7.3.4, Annex A), e lo stato limite sismico. Nel seguito la lettera A
indica che i fattori parziali sono applicati alle azioni o agli effetti delle azioni; M ai parametri del
suolo ed R aleresistenze.

DATL: DA1(C1): si amplificano tutte le azioni sulla fondazione e s lasciano inalterati i
parametri del suolo e le resistenze del terreno, che compaiono con i loro valori
caratteristici

Al+ M1+ R1;

DA1(C2): si amplificano solo le azioni variabili e si riducono i parametri del suolo
A2+ M2+ R1,;

DA2: si amplificano tutte le azioni sullafondazione, si lasciano inalterati i parametri del suolo
esi riduce il carico limite cosi calcolato attraverso un unico coefficiente

Al+M1+R2
DA3: si amplificano tutte le azioni sulla fondazione e si riducono i parametri del terreno
(AL0A2) + M2 +R3;

le azioni in questo caso vengono distinte in base alla loro origine strutturale (Al) o
geotecnica (A2).

Per quanto riguarda I’approccio DAL si potrebbe analizzare solo una delle due combinazioni,
guella che governa il progetto, tuttavia ¢ sempre bene valutare entrambe le combinazioni, visto che
non si puo determinare a priori quale sia la situazione peggiore.

Anche il DM14/9/2005 a par. 7.25.2 introduce la metodologia di calcolo proposta
dall’Eurocodice 7, tuttavia diversamente da quest’ultimo propone la verifica solo nei confronti
dell’approccio DAL.

La Bozza delle Norme Tecniche per le Costruzioni [4] al par. 6.4.2.1 propone due approcci di
progetto:

Approccio 1. devono essere considerate entrambe |e combinazioni

Combinazione 1: Al+M1+R1
Combinazione 2: A2+ M2+R2
Approccio 2: Al+M1+R3

Come si puo notare la combinazione 1 dell’approccio 1 coincide con la DA1(C1) proposta
dal’EC7, a contrario le altre due combinazioni si discostano dalle corrispondenti proposte
dall’EC7; inoltre i coefficienti yr Sono sensibilmente diversi, come evidenziato nella Tabella 3. Tale
allontanamento dall’impianto normativo degli Eurocodici, di fatto acquisito anche dal
DM14/9/2005, appare, aparere degli scriventi, del tutto incomprensibile.



Tabella 1-A. Valori di progetto delle azioni per situazioni di progetto persistenti o transitorie (UNI

EN 1990:2004 Appendice A, UNI EN 1997-1: 2005 Annex A).

Situazioni Azioni permanenti AZ|one.var|ab| le Azione variabile
di progetto Sfavorevole Favorevole dominante
Yai,sup Gjsup  YGiint Ckj,inf vo1 Qk1 Yo, Yo, Qi
Coefficienti parziali YGj.sup YGi,inf Yo1 YQi
Sfavorevole 1,5 Sfavorevole 1,5
STRIGEO (A1) 1,35 1 Favorevole O Favorevole O
Sfavorevole 1,3 Sfavorevole 1,3
STRIGEO (A2) 1 1 Favorevole O Favorevole O

Tabella 1-B. Valori di progetto delle azioni.
DM14/9/2005 par. 7.2.5.2

Situazioni Azioni permanenti Azione variabile
di Sfavorevole Favorevole | Sfavorevole Favorevole
progetto
(A1) vc=14 ve=1 Q=15 YQ=0
(A2) ve=1 ve=1 Q=13 1Q=0
Tabella 1-C. Valori di progetto delle azioni.
BozzaNTC par. 6.2.3.1.1
Situazioni Carichi perma}nenti Cari.chi permanenti. Ca.richi.
di progetto (strutturali) portati (non strutturali) variabili
Sfavorevole Favorevole | Sfavorevole Favorevole | Sfavorevole Favorevole
(Al) STR YG1 = 13 YG1 = 1 YG2 = 15 YG2 = 0 YaQi = 15 YaQi = 0
(AZ) GEO YG1 = 1 YG1 = 1 YG2 = 1,3 YG2 = 0 Yoi = 1,3 Yoi = 0

Tabella 2. Coefficienti parziali di riduzione dei parametri del terreno (UNI EN 1997-1: 2005 Annex

A, DM14/9/2005 par. 7.2.5.1, BozzaNTC par. 6.2.3.1.2, UNI EN 1998-5: 2005 par. 3).
EC7 DM?2005 | BozzaNTC

Parametri del terreno M1 M2 | M1 M2 | M1 M2 EC8

Tangente dell’angolo di res. al taglio 7y, 1,00 1,25/1,00 1,25|1,00 125| 1,25
Coesione efficace ye 1,00 1,25|/1,00 1,25 1,00 1,25

Resistenza non drenata vy, 1,00 1,40|1,00 1,40 1,00 1,40 | 1,40

Resistenza a compr. non confinata yq, (rocce) 1,00 1,40 1,40
Densita del terreno vy, 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

Tabella 3. Coefficienti parziali di riduzione della resistenza (UNI EN 1997-1: 2005 Annex A,
Bozza Norme Tecniche per le Costruzioni, aggiornate al 13 luglio 2007, Tab.6.4.1).

Resistenza R1 R2 R3
EC7 BozzaNTC | EC7 BozzaNTC | EC7 BozzaNTC
Capacita portante yry, 1,00 1,00 1,40 1,80 1,00 2,30
Res. allo scorrimento yrn 1,00 1,00 1,10 1,10 1,00 1,10




4. Verifiche agli stati limite per fondazioni superficiali

Nel caso di opere interagenti col suolo vanno analizzati gli stati limite relativi al terreno e ala

struttura.

4.1. Stati limite relativi al terreno

Per le fondazioni superficiali ’EC7 ([26] par. 6.2, 6.5, 6.6) impone di effettuare le seguenti

verifiche:

o Stahilita globale: per strutture in prossimita di pendii, scavi, muri di sostegno, fiumi (...) si deve
dimostrare I’improbabilita che il volume di terreno sede della fondazione possa instabilizzarsi.

e Rottura per carico limite: tale analisi consiste nel verificare la capacita di una fondazione a
sostenereil carico di progetto con sicurezza.
Va < Rg
Vq = carico di progetto allo SLU normale alla base della fondazione, comprendente il peso
proprio della fondazione e di eventuale materiale di riporto.
Ry = carico limite di progetto della fondazione nei confronti dei carichi normali, valutato
considerando I’eventuale effetto di eccentricita ed inclinazione degli stessi. Tale argomento non
viene affrontato nella presente memoria.

¢ Rottura per scorrimento:
Hi < Ry + Rpad
Hq = componente orizzontale del carico di progetto, comprendente I’eventuale spinta attiva
esercitata dal terreno.
Ry = resistenzadi progetto ataglio che puo svilupparsi tra la base della fondazione ed il terreno.
Rp,qa= valore di progetto della spinta del terreno esercitata sul lato della fondazione, disponibile
per I’intera vita della struttura in funzione dello spostamento appropriato allo stato limite
considerato. Questo contributo puod essere utilizzato a condizione che vengano presi adeguati
provvedimenti in sito (compattazione del terreno di riporto, infissione di un muro verticale di
fondazione nel terreno. ..).

In condizioni drenate: Ra = V’gtan dq
V’yq= carico efficace di progetto normale alla base della
fondazione;
dq = valore di progetto (fattorizzato) dell’angolo di attrito sulla
base della fondazione, per fondazioni di calcestruzzo gettato in
opera puo essere assunto pari all’angolo di resistenza al taglio a
volume costante di progetto ¢’qv.q;

In condizioni non drenate: Ra = Ac Cud =Ac (Cuk/Yr:h)
A = superficie efficace della base;
Cud = resistenzaataglio non drenata di progetto;
Cuk= resistenzaataglio non drenata caratteristica;
yrh= fattore di sicurezza parziale allo scorrimento per fondazioni
superficiali.
(Se I’acqua o I’aria possono raggiungere la superficie di contatto
tra la fondazione e [’eventuale strato sottostante di argilla non
drenata, deve essere verificata la disuguaglianza: R; < 0,4 V).
¢ Rotturanel terreno e nella struttura.
¢ Rottura strutturale dovuta a movimento delle fondazioni.
e Cedimenti eccessivi: vanno calcolati gli spostamenti verticali e orizzontali, assoluti e
differenziali, valutando i valori immediati e a lungo termine e confrontandoli con i valori limite.
Si devono inoltre calcolare le eventuali rotazioni.
e Sollevamenti eccessivi.
e Vibrazioni inaccettabili: si devono analizzare le vibrazioni e controllare che non causino
cedimenti eccessivi; vanno adottati adeguati provvedimenti per assicurare che non si verifichi



risonanza tra la frequenza del carico pulsante ed una frequenza critica del sistema fondazione-
terreno e per garantire che non avvenga la liquefazione del terreno. Devono essere considerate
anche le vibrazioni causate daterremoti.
Per quanto riguarda le condizioni sismiche, ’OPCM3274 (All.to 4 par. 3.3.1), nel caso di
fondazioni la cui base giacciaal di sopradel livello di falda, similmente all’Eurocodice, prescrive la
verificaal collasso per dittamento e per rottura generale (collasso della capacita portante).
Il primo deve essere contrastato sfruttando laresistenza all’attrito tra base in c.a. e terreno “Frg”;
solo nel caso in cui vengano presi adeguati provvedimenti in sito (compattazione del suolo,
infissione di un muro verticale di fondazione, ...) puo essere sfruttata anche la resistenza laterale

Vg = valore di calcolo della forza orizzontale;

Fra = resistenza per attrito di calcolo, in assenza di studi specifici puo essere valutata tramite

I’espressione Frg= Ng - tan J;

N« = valore di calcolo dellaforzaverticale;
6 =vaore di calcolo dell’angolo di resistenza a taglio alla base della
fondazione;

Epa = resistenza laterale di calcolo derivante dalla spinta del terreno sulla faccia laterale della

fondazione.

Il secondo stato limite, collasso per rottura generale, consiste nell’accertare che sotto I’azione
delle sollecitazioni di calcolo il terreno di fondazione sia stabile e non presenti deformazioni
permanenti incompatibili con i requisiti di funzionalita della struttura.

4.2. Confronto DM 11/3/88 — EC7 — OPCM3274

Il D.M. 11/3/88 al paragrafo C. 4.2 recita: “Il carico limite del complesso fondazione-terreno deve
essere calcolato sulla base delle caratteristiche geotecniche del sottosuolo e delle caratteristiche
geometriche della fondazione. (...) Il carico ammissibile deve essere fissato come un’aliquota del
carico limite. Il coefficiente di sicurezza non deve essere inferiore a 3”.

Quindi la verifica a rottura per carico limite secondo la Normativa Italiana deve essere effettuata
calcolando il carico limite, il carico di esercizio e valutando il loro rapporto FS. Questo deve
risultare maggiore di un valore determinato in base alle caratteristiche della struttura e del terreno.
La sicurezza viene pertanto garantita da un coefficiente globale FS, senza applicare coefficienti
parziali su carichi, azioni e parametri di resistenza del terreno. || metodo utilizzato ¢ di tipo
deterministico.

FS = dim )
q(’S

Secondo quanto previsto dagli Eurocodici si calcolano il carico di progetto (moltiplicando i
carichi caratteristici permanenti e variabili per i rispettivi coefficienti parziali e combinandoli
opportunamente — combinazioni STR - GEO - SISMA) ed il carico limite di progetto del terreno
(dividendo i valori caratteristici dei materiali per i loro coefficienti parziali). Infine si verificache il
carico di progetto sia inferiore al carico limite di progetto del terreno. |l metodo utilizzato ¢ di tipo
semiprobabilistico.

Giima = 9a 9

In letteratura sono reperibili studi relativi a confronti tra il margine di sicurezza che si ottiene
utilizzando la proceduradi calcolo dell’EC7 e quelladel D.M. 88; i risultati evidenziano in generale
che I’EC7 fornisce un fattore di sicurezza minore rispetto al D.M. 88, tuttavia “l’adozione di una
metodologia progettuale di maggiore qualita tecnica dovrebbe di per sé assicurare un significativo
incremento del grado di sicurezza ed affidabilita di un’opera” [14], [21].



E’ significativo notare invece che, pur basandos sulla metodologia di calcolo agli stati limite,
[’OPCM3274, a paragrafo 5.4.7.4, per determinate tipologie di fondazioni e di terreno, propone una
metodologia semplificata per la verifica della capacita portante del terreno, assumendo i valori
nominali dei parametri di resistenza ed utilizzando un coefficiente di sicurezza globale, nel caso
delle fondazioni superficiali pari a 2. Ne deriva un approccio di tipo “misto”, in effetti non del tutto
coerente con il metodo dei coefficienti parziali.

4.3. Stati limite relativi alla struttura

Come prescritto dall’Eurocodice 2 [25] - sezione 6, gli elementi in cemento armato devono essere
verificati nei confronti degli stati limite ultimi per flessione (con e senza forza assiale), taglio puro,
torsione pura, torsione e taglio, punzonamento.

Per quanto riguarda una fondazione continua di tipo superficiale, vanno fatte alcune
considerazioni sugli schemi di calcolo utilizzati. Infatti, in base alle sue caratteristiche geometriche
trasversali, essa puo essere definita come rigida oppure flessibile. L’elemento determinante di tale
classificazione ¢ il rapporto 142h, dove con “ls” ed “h” si indicano rispettivamente la lunghezza
dello shalzo e I’altezza della suola di fondazione [13] (cfr. Fig. 5-6).

Nel caso in cui tale rapporto sia inferiore ad uno, la fondazione viene classificata comerigida. In
guesta situazione durante I’inflessione non ¢ corretto ipotizzare il mantenimento delle sezioni piane
ed ortogonali alle fibre (Bernoulli-Navier); al contrario il meccanismo di diffusione dello sforzo puo
essere analizzato tramite I’individuazione di un sistema resistente costituito da elementi compressi
di calcestruzzo, puntoni, e da aste tese, tiranti, identificabili con le armature. La progettazione con i
metodi tirante-puntone (Strut and Tie Model “STM”) prevede quindi I’individuazione di un
traliccio reticolare di aste, identificabile in base all’andamento delle isostatiche di compressione e
trazione, le quali devono essere in equilibrio tra loro e con i carichi esterni. Si devono quindi
effettuare le verifiche per ogni elemento che compone il traliccio resistente: puntone, tirante e nodo
([25] par. 6.5).

Se il rapporto I42h ¢ maggiore di uno la fondazione viene classificata come flessibile. In questo
caso I’ipotesi di Bernoulli-Navier ¢ verificata, di conseguenza la fondazione puo essere analizzata
tramite la classica teoria di de Saint Venant. Nel caso in cui la lunghezza dello sbalzo della
fondazione sia elevato, le sollecitazioni derivanti dalla struttura sovrastante andranno ad interessare
un’area relativamente piccola, detta “area caricata”, determinando un possibile fenomeno di rottura
per taglio, chiamato “punzonamento”, il quale va verificato secondo i metodi illustrati a par. 6.4
dell’Eurocodice 2.

5. Modelli del terreno

Data la difficolta a definire il comportamento di un mezzo cosi complesso come il terreno, sono
state effettuate varie ricerche volte a determinare dei metodi per schematizzare in maniera
appropriata il suolo. Si ricordano ad esempio i modelli di Barden, Koenig e Sherif, Boussinnesq,
Gibson e Winkler [6], [23].

Storicamente, vista la sua semplicita, il piu utilizzato ¢ il modello di Winkler. Esso, se usato in
maniera consapevole, puo condurre a risultati accettabili anche in presenza dei suoi limiti intrinseci.
Si ricordainfatti che tale modello:

e non analizzalo stato tensionale e deformativo indotto dai carichi nel terreno;

e non riesce a rappresentare la diffusione di tensioni e deformazioni in punti distanti da quelli in
cui ¢ applicato il carico;

¢ nel caso di una fondazione soggetta a carichi uniformemente ripartiti porta ad una distribuzione

delle reazioni del terreno uguale ed opposta a carico. Tale situazione conduce a caratteristiche di

sollecitazione nulle nella trave di fondazione indipendentemente dalla rigidezza di quest’ultima®.
5.1 Modello di Winkler
Il terreno ¢ schematizzato come un insieme di molle che reagiscono indipendentemente le una dalle
altre ai carichi ad esse applicati. Ogni molla ¢ caratterizzata dalla rigidezza k, la quale molto spesso
viene classificata per i divers tipi di terreno. Tuttavia questo non ¢ un approccio corretto dal

L Cfr. [23] par. 9.3.4, [13] cap.6.3.1.
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momento che la rigidezza k non ¢ una proprieta meccanica intrinseca del sottosuolo ma ¢ un
parametro matematico definito in funzione del carico applicato p, del cedimento unitario w, della
forma e delle dimensioni della fondazione.

k=L (10)

Un procedimento piu convincente al fine di definire la rigidezza del terreno puo essere quello di
riferirsi alla costante k;, misurabile eseguendo una prova di carico su piastra standard (UNI ENV
1997-3:2002 Appendice 1.3-1.4), e da questa ricavare k& in base ad una correlazione tra dimensioni
della piastra di prova e dimensioni della fondazione. Per k; ¢ possibile definire dei valori tipici in
funzione del tipo di terreno, essa infatti dipende solo da quest’ultimo essendo stata ricavata fissando
le dimensioni della piastradi prova.

E’ necessario porre molta attenzione nella scelta di “k;” e “k”, poiché una valutazione errata
della costante di sottofondo puo portare a variazioni non trascurabili nel calcolo dei periodi e delle
forme di vibrare della struttura (analisi dinamica), nelle caratteristiche di sollecitazione degli
elementi e negli spostamenti. Di conseguenza ¢ buona prassi, oltre che dovuto per legge (cfr.
DM14/09/2005), far precedere la progettazione strutturale da una adeguata serie di indagini
geotecniche, al fine di acquisire un chiaro quadro conoscitivo relativamente alle caratteristiche del
suolo di fondazione.

Per indagare in merito alle diversita che nascono, in termini di caratteristiche di sollecitazione e
pressioni sul terreno, a causa delle diverse assunzioni che si possono fare in sede di progettazione,
con un codice di calcolo agli elementi finiti (SAP2000?) ¢ stato modellato un telaio bidimensionale
cogtituito da tre pilastri collegati tra loro dalle travi di fondazione e da quelle d’impalcato, queste
ultime soggette ad un carico verticale uniformemente distribuito diverso per le due campate. Si sono
analizzate varie configurazioni di rigidezza (XY = 0,6 daN/cm®; &) = 5 daN/cm?; &*¥ = 20 daN/cm?)
e di geometria delle travi di fondazione ed elevazione (cfr. Tabella 4).

Figural. Vigtatridimensionale del modello.

Tabella 4. Dimensioni delle travi di fondazione (F1, F2, F3) e d’impalcato (T1, T2).
Larghezza Altezza

Elemento

(m) (m)

Fondazione F1 1 0,4
Fondazione F2 1 0,8
Fondazione F3 1 1,2
Trave T1 0,3 0,3
Trave T2 0,3 0,9

2 Computersand Structures, Inc. Berkeley, California, USA.
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Le elaborazioni condotte hanno prodotto i risultati riassunti nella tabella 5. In essa, leggendo le
tipologie di travi di fondazione e d’impalcato lungo le righe e le colonne rispettivamente, si puo
riscontrare un aumento delle differenze di pressione da un nodo al’altro all’aumentare della
rigidezza del terreno. Per la fondazione F1 (meno ri%;ida) guesta diversita ¢ marcata, mentre per la
F2 comincia ad attenuarsi, infatti lacurva{F2, T1, &%} tende a seguire I’andamento della{F2, T1,
KM}, Conla{F3, T1, kX®} tale avvicinamento ¢ ancora pil sentito. In tutti e tre i casi si nota invece
come la curva relativa a 4 mantenga un andamento che si discosta di molto dalle altre.

Nei grafici di Tabella 6 ¢ stato diagrammato I’andamento dei momenti flettenti massimi in
fondazione, i quali si verificano per tutti i casi analizzati a di sotto del pilastro centrale. |
diagrammi riportano in ordinatai momenti flettenti ed in ascissa il valore della rigidezza del suolo.
In tutti i casl analizzati si nota un aumento del valore del momento flettente al diminuire della
rigidezza del terreno e all’aumentare della rigidezza della fondazione.

Tabella5. Andamento delle pressioni sul suolo (considerando solo i carichi portati, escluso il peso

proprio della struttura).
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Tabella 6. Andamento dei momenti flettenti massimi in fondazione in funzione delle dimensioni
delle travi e dellarigidezza del terreno (considerando solo i carichi portati, escluso il peso proprio
della struttura).
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22 7

20 7

=

18 é
s - -F1LTL
é ——F2,T1
< ~ F3,T1
16 -
Trave in elevazione T2
Koo
34 T

w2

24 1
Ki....

22
k2
20
£
Z .
187 2 - -F1,72 ke
g ——F2,T2
= + F3,T2
16 -

13



6. Calcolo strutturale delle fondazioni

6.1. Modellazione strutturale delle fondazioni
Nello studio di una struttura la conoscenza del terreno ¢ di primaria importanza. 1l calcolo

dell’azione sismica di progetto richiede infatti la definizione della categoria del suolo di fondazione

ed in alcuni casi delle condizioni topografiche a contorno (per strutture con fattore d’importanza
vi> 1) in base alle quali I’azione sismica verra amplificata (OPCM 3274, ECS).

Il considerare 0 meno I’interazione terreno — Struttura puo portare a risultati diversi in termini di
sollecitazioni sugli elementi e spostamenti in sommita; ad esempio nel caso in cui si esegua
Un’analisi modale a spettro di risposta su un edificio rigido posizionato su di un terreno
deformabile, opportunamente modellato, s otterra un aumento del periodo proprio con conseguente
diminuzione delle azioni interne e aumento degli spostamenti in sommita. Nel caso in cui lo stesso
edificio venga modellato con incastri alla base senza considerare I’interazione col suolo si otterra
una diminuzione del periodo proprio, un aumento delle sollecitazioni e una diminuzione degli
spostamenti in sommita. Questi due approcci sono per cosi dire complementari; naturalmente nella
realta fisica ogni opera ha la sua peculiarita, per cui la progettazione pud muoversi all’interno di
guesto intervallo valutando di voltain volta quale possa essere la condizione peggiore.

Per quanto riguarda I’indirizzo adottato dalle normative, si ricorda che I’EC7 consiglia di
valutare I’interazione col suolo nel caso in cui larigidezza strutturale sia elevata; I’ECS8 fornisce un
elenco di casi in cui si deve tenere conto degli effetti di interazione dinamica terreno - struttura
perché possono indurre situazioni peggiorative sugli elementi ([28] par. 6, Appendice D):
strutture in cui devono essere considerati gli effetti P-A (secondo ordine);
strutture con fondazioni massicce o profondamente interrate;
strutture alte e snelle;
strutture fondate su terreno molto deformabile.

L’OPCM3274 non fornisce alcuna informazione sull’interazione terreno-struttura, mentre la

Bozza NTC propone di valutarne gli effetti per strutture ate e snelle e per strutture fondate su

terreni molto deformabili.

La modellazione degli elementi di fondazione e la conseguente impostazione progettuale si
basano quindi sulla valutazione di diversi parametri:

e Sismicita;

o caratteristiche di deformabilita del terreno (se non ¢ possibile eseguire il numero di indagini e
prove necessarie a caratterizzare con precisione il terreno, ¢ bene sviluppare piu modelli di
calcolo, analizzando le situazioni limite dell’intervallo all’interno del quale si stima possa
collocarsi il modello di suolo di fondazione);

e tipologiadi contatto tra fondazioni superficiali e suolo (in genere si considera un contatto di tipo
liscio con tensioni tangenziali nulle; anche se larealta fisica ¢ diversa la mancata considerazione
di queste tensioni produce un errore sulle sollecitazioni di qualche unita percentuale [23]);
dimensioni della sovrastruttura;
tipologia della fondazione;
rigidezzarelativa struttura - fondazione - terreno;
rigidezza delle fondazioni, dimensioni e vincoli reali che si andranno a realizzare in opera (se la
fondazione ¢ molto rigida, di grandi dimensioni ed insiste su di un terreno rigido, e se i carichi
agenti sono tali da poters ricondurre ad uno schema di vincoli fissi alla base, allora si possono
studiare separatamente sovrastruttura e fondazione riportando su quest’ultima le azioni trasmesse
dalla prima; quando i terreni sono soffici assume invece notevole importanza |’interazione
terreno — srutturaed il considerarla o meno puo condurre a risultati sensibilmente diversi);

¢ distribuzione dei carichi;

e sceltadel modello del suolo;

¢ valutazione alle zone nodali di compenetrazione della materia e delle eventuali eccentricita tra
gli elementi strutturali.
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NellaTabella7 si riportano i minimi d’armatura richiesti e le caratteristiche geometriche che una
fondazione deve possedere.

Tabella7. Percentuali d’armatura e dimensioni della fondazione.

- Larghezza minima Altezza minima
) Percentuale minima . )
Normativa . o della fondazione della fondazione
di armatura longitudinale
bv\/,min (m) hW,min (m)
OPCM 3274 0,2% - -
BozzaNTC 0,2% - -
3 0 0,40 (se n° piani < 3);
EC8 0,4% 0,25m 0,50 (se n° piani > 4)

6.2. Determinazione delle azioni di calcolo in zona sismica
Per quanto riguarda i criteri di calcolo delle fondazioni superficiali in zona sismica I’EC8 ([27] par.
4.4.2, 4.4.2.6; [28] par. 5.3) definisce dei requisiti aggiuntivi oltre alle regole dettate dall’EC7.

Per prima cosa vengono fissate le regole base per il progetto, specificando che si deve in
generale usare un unico tipo di fondazione per una stessa struttura, a meno che questa non consista
di unita indipendenti dal punto di vista dinamico. Il tipo di fondazione da utilizzare deve poi avere
una rigidezza tale da trasmettere al terreno nel modo piu uniforme possibile le azioni ricevute dalla
sovrastruttura

I dimensionamento strutturale segue due metodi diversi nella determinazione delle sollecitazioni
di progetto, in funzione della scelta strutturale effettuata. Per le strutture dissipative le sollecitazioni
vanno valutate sulla base del “capacity design”, tenendo conto del possibile sviluppo di
sovraresistenza, mentre per le strutture non dissipative le sollecitazioni vengono calcolate
semplicemente in base alla combinazione delle azioni sismiche di progetto.

Anche I’OPCM 3274 al paragrafo 5.4.7 distingue la metodologia di calcolo delle strutture di
fondazione in base ale classi di duttilita (CD). Per il livello CD “A”, in cui la struttura, sotto
I’azione sismica di progetto Si trasforma in un meccanismo dissipativo ad alta capacita, il
dimensionamento delle fondazioni e la verifica di sicurezza del terreno devono essere eseguiti
assumendo come sollecitazioni agenti le resistenze degli elementi strutturali soprastanti, secondo il
concetto di “sovraresistenza”. Viceversa nel livello CD “B”, in cui si richiede che tutti gli elementi
a funzionamento flessionale posseggano una soglia minima di duttilita, si assumono come
sollecitazioni agenti quelle effettivamente ottenute dall’analisi della struttura.

La Bozza NTC, al par. 7.2.5, modifica drasticamente quanto proposto dall’OPCM 3274,
affermando che, siaper CD “A”che per CD “B”, il dimensionamento delle strutture di fondazione e
la verifica di sicurezza del complesso fondazione-terreno devono essere eseguiti assumendo come
azioni le resistenze degli elementi strutturali soprastanti. Questo significa che la duttilita ¢ richiesta
sempre.

In zona sismica si deve tener conto delle azioni aggiuntive indotte sulla struttura da eventuali
spostamenti relativi orizzontali a livello della fondazione, per questo motivo le fondazioni devono
essere adeguatamente collegate le une alle altre. Nel caso si utilizzino fondazioni nastriformi di tipo
continuo guesto requisito si ritiene soddisfatto; al contrario nel caso in cui le fondazioni siano di
tipo puntuale (plinti, pali) ¢ necessario prevedere delle travi di collegamento 0 una piastra tali da
renderle solidali.

In assenza di valutazioni precise, questi elementi di collegamento devono essere in grado di
assorbire una forza assiale, a trazione e compressione, pari a

8127] par.5.8.2.
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OPCM 3274 par. 5.4.7.2: +0,5 ag S/ g Ngg (per suoli di tipo C ed E)
+0,6 ag Sy / g Ny (per suoli di tipo D)
gy = accelerazione orizzontale massima su suolo di
categoria A;
S = fattore che tiene conto del profilo sratigrafico
del suolo di fondazione;
7 fattore di importanza;
g = accelerazione di gravita;
Nsq= valore medio degli sforzi verticali agenti sugli
elementi collegati;
Per profili stratigrafici di tipo A 0 B ¢ consentito
ometterei collegamenti.

UNI EN 1998-5:2005 par. 5.4.1.2: +0,3 o S Ngq per suolo di tipo B;
+0,4 oo S Ngq per suolo di tipo C;
+0,6 oo S Ngq per suolo di tipo D;
o = ayg;
S = parametro del suolo;
Nsg= valore medio delle forze assiali di progetto degli
elementi verticali connessi nella situazione di progetto
sismica.

BozzaNTC par. 7.2.5.1: +0,3 Nsg anax/g per il profilo stratigrafico di tipo B;
+0,4 Nsg amax/g per il profilo stratigrafico di tipo C;
+0,6 Nsg amax/g per il profilo stratigrafico di tipo D;
Bmax= 8y S;
anax= accelerazione orizzontale massima attesa del sito;
S = coefficiente che comprende [’effetto della
amplificazione stratigrafica e topografica;
Nss=valore medio delle forze verticali agenti sugli
elementi collegati.

Come si puo osservare mentre I’EC8 e laBozza NTC consentono di omettere i collegamenti solo
in4presenza di suolo di tipo A, ’OPCM 3274 permette I’omissione anche in presenza di suoli di tipo
B".

6.3 Particolari costruttivi

Se il metodo di calcolo utilizzato per verificare la sicurezza dell’opera riveste primaria importanza,
non minore attenzione va rivolta alla definizione dei dettagli costruttivi strutturali. Infatti il corretto
posizionamento delle armature, la determinazione di una adeguata lunghezza d’ancoraggio delle
stesse (cfr. EC2 par. 8.4) e la scelta di un idoneo copriferro contribuiscono a garantire la necessaria
resistenza e durabilita alla struttura.

Come specificato dall’Eurocodice 2 al par. 4.4, il copriferro nominale, Cpom, € definito dalla
sommadi due contributi: Cnom = Cmin + ACdev

Cmin = copriferro minimo;
ACgey = margine di progetto per gli scostamenti.

Il copriferro minimo viene determinato per soddisfare i requisiti relativi all’aderenza, in funzione
del diametro e della disposizione delle armature (EC2 prospetto 4.2), ed i requisiti relativi alle
condizioni ambientali, in funzione della classe strutturale e della classe di esposizione (EC2
prospetti 4.1, 4.3N, 4.4N, 4.5N).

4 La dlassificazione dei suoli secondo EC8 ¢ riportata in UNI EN 1998-1:2005 par. 3.1.2 - Tab. 3.1, secondo OPCM 3274 a par. 3.1, secondo la
BozzaNTC a par. 3.2.2 - Tab. 3.2.11-I11.
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Al fine di fornire un utile supporto progettuale, nelle seguenti figure vengono riassunte le
prescrizioni minime proposte da OPCM 3274 ed ECS8 relativamente ai particolari costruttivi delle
fondazioni superficiali [3].

ARMATURA LATERALE
PER PILASTRI DEL P.T.

P.T.

ARMATURA VERTICALE

£ ﬁ COME PER PILASTRI OLTRE
. —_ LLl
<| 508z LA QUOTA DELP.T.
A 286
<002
~ N O] g =
NZ<0o
TEFZ
285
2 E w =>
- E 1 ~
: |
|
LUNGHEZZA DIANCORAGGIO  |._5F=0_ . G— | ALMENO DUE STAFFE
NELLO SPESSORE
(IN PIENA TRAZIONE PER IL NIt
MOMENTO RESISTENTE 250mm |
DEL PILASTRO) MIN !

PASSO DELLE
STAFFE < 150 mm

h<1,5m

Figura 2. Particolari costruttivi: armatura di ripresa dei pllastrl (Nota A: se Ialtezza “h” ¢ sufficientemente elevata,

nelle zone amedio ed alto rischio sismico il giunto di costruzione pilastro — fondazione deve essere realizzato a meta altezza del pilastro) .
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ARMATURA DI CALCOLO MIN. 0,20 %
(SE LA TRAZIONE DI FLESSIONE
AVVIENE SULLA FACCIA SUPERIORE)
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Figura 3. Particolari costruttivi: fondazioni di pilastri.

ARMATURA DI CALCOLO MIN. 0,20 %
(SE LA TRAZIONE DI FLESSIONE
AVVIENE SULLA FACCIA SUPERIORE)

! PARETE IN
> /| MURATURA
s ALMENO UNA BARRA | ARMATA
8 ORIZZONTALE NELLO [ ~
8 SPESSORE DELLA FONDAZIONE //
-4 /
NN N S Z | Z
[ 3 . H
. <u — S
TNy, ©  ARMATURADICALCOLO R
250 r;?n\\_/\\ QLA LN, MIN 0.20% IN OGNI DIREZIONE \./\</\ QLA EELLANL
MIN

Figura4. Particolari costruttivi: fondazioni di muri.

6.4. Dimensionamento dell’armatura longitudinale di un fondazione superficiale

Il dimensionamento delle travi di fondazione dipende dallo schema di calcolo adottato (Cfr. i punti
6.1 e 6.2 della presente memoria). Al variare della rigidezza relativa struttura - fondazione - terreno
e dell’importanza dell’opera in esame, il progettista decidera se condurre un’analisi completa che
tenga conto dell’interazione terreno - struttura oppure utilizzare degli schemi di calcolo semplici in
cui struttura e fondazione vengono analizzate separatamente (Cfr. par. 8.7 di [13]).

Dopo aver scelto il modello di calcolo, I’armatura da predisporre viene calcolata sulla base delle
caratteristiche di sollecitazione di progetto agenti sugli elementi di fondazione, secondo la classica
teoria delle travi. A tal proposito si ricorda che per un predimensionamento dell’armatura a
flessione, A;, S puo utilizzare la formula valida per il caso di semplice armatura (11), salvo
verificare a posteriori il campo di rottura della sezione,

MSd

4 =M (11)
0,94 f,,
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in cui Msq rappresenta il momento sollecitante di progetto, d I’altezza utile della sezione ed f,4 la

tensione di snervamento dell’acciaio.

Per quanto riguarda la verifica a taglio ([25] par. 6.2), va sempre preliminarmente calcolato il
contributo alla resistenza dovuto al solo calcestruzzo, V.., verificando che sia superiore al
taglio sollecitante di progetto, Vs,. In caso affermativo va comungue disposta un’armatura minima
resistente a taglio. Al contrario, nel caso in cui V.. Sia inferiore a Vs, va calcolata I’armatura
specifica per resistere atale sollecitazione (staffe e ferri sagomati).

6.5. Dimensionamento dell’armatura trasversale di un fondazione superficiale

Di seguito si espone il criterio di calcolo per il dimensionamento dell’armatura nella sezione

trasversale di una fondazione superficiale cosi come riportato al par. 8.2. di [13]. Viene analizzato

solo il caso di carico centrato, per il calcolo in presenza di eccentricita si rimanda al paragrafo
citato.

Come spiegato precedentemente, una fondazione superficiale puo essere classificata come rigida
o flessibile in base alle sue dimensioni caratteristiche. Indicando con “h” 1’altezza e con “ls” la
lunghezza dello sbalzo della suola di fondazione:

e sels<2h la fondazione ¢ rigida (cfr. Fig. 5), il meccanismo resistente al suo interno puo essere
schematizzato con bielle compresse di calcestruzzo e tiranti (STM). Lo sforzo agente su questi
ultimi determina |’armatura necessaria. Nel caso di carico centrato lo sforzo nel tirante inferiore
si calcola con la formula:

‘(binf _bwp)'%% (12)

N
T, :As'fyd :?d
o)

F—
buld b4
A

' 085d d

— |
T s

Figura5. Schema resistente per fondazione rigida.

e sels> 2hlafondazione ¢ flessibile e si puo assumere che le sezioni si mantengano piane durante
I’inflessione, potendo quindi utilizzare la teoria tecnica delle travi dovuta a de Saint Venant. ||
momento flettente per unita di lunghezza della fondazione si calcola con la formula:

2

b —b

M, = Ny ( o S“”+ej (13)
f 2

2D,

mn
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essendo e la distanza della sezione di riferimento dal filo esterno dell’elemento strutturale
sovrastante (cfr. Fig. 6; per muro in calcestruzzo ¢=0,15 by, per muratura e=0,25 bgy). Si noti
come la (13) rappresenti la classica formula del momento flettente all’incastro di una mensola,
M=ql%/2,
incui: g= Ng/bins

| = (bin-bap)/2 + €

bsun
Na

|

|

|

|

|

|

|

:
o

e

Figura 6. Sezione di riferimento per fondazione flessibile.

Di seguito si riportano degli esempi numerici relativi ai due casi esposti, utilizzando un acciaio
FeB44k (fyq = fylys = 430/1,15 = 373,9 MPa).

Esempio 1:
L uce della parte a shal zo: ls= 0,95 m
Altezza della parte a shal zo: h= 050 m
I/(2h) = 0,95 < 1 Fondazione rigida
Altezza utile: d=h-c= 043 m
Larghezza superiore: bsp= 0,30 m
Larghezza inferiore: b= 220 m
Carico agente: Ng= 50,00 kN
Trazione nel tirante: Ta=Astfyg= (Ng/8)-(bint-bg,p)/0,85-d = 32,49 kN
Armatura necessaria: Agreq= Td/fya= 86,89 mm?
Esempio 2:
L uce della parte a shal zo: ls= 1,20 m
Altezza della parte a shal zo: h= 050 m
I4(2h) = 1,20 > 1 Fondazione flessibile
Altezza utile: d=h-c= 043 m
L arghezza superiore: bsp= 0,30 m
Larghezzainferiore: bint= 2,70 m
Distanza dal filo esterno (muro in cls): €=0,15bg,= 0,045 m
Carico agente: Ng= 50,00 kN
Momento sollecitante: Msg = (Ng/2b;n)-[(birs-bsyp)/2+€]°= 14,35 kN-m
Armatura necessaria: Asreq=Ms(0,9-df,0) = 99,19 mm?
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7. Conclusioni

In questa memoria si sono introdotti gli elementi generali necessari alla progettazione delle
fondazioni superficiali in zona sismica, esponendo e confrontando i contenuti delle normative
relative a tale argomento e fornendo nel contempo un utile inquadramento bibliografico della
materia. Si ¢ inoltre mostrato come la progettazione secondo gli Eurocodici permetta di analizzare
sovrastruttura e fondazioni secondo un’unica metodologia di calcolo, evidenziando come un
approccio semiprobabilistico agli stati limite consenta una trattazione sufficientemente accurata del
progetto tramite |’utilizzo di coefficienti parziali su azioni, materiali e dati geometrici.
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