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1 Introduzione

La presente relazione prende in considerazionentérvento di recupero edilizio e
ristrutturazione del fabbricato ex industriale demmato “ Vecchia Officina ", sito nell’
area HERA di Viale C. Berti Pichat a Bologna.

8

&itiBichat, 2

A

&

Figura 1.1: localizzazione dell’ edificio

Piu in particolare, la relazione descrive il dimenamento e la verifica di una palificata di
micropali atta a sostenere I’ edificio per una ¢t sei mesi.

Il terreno di fondazione della struttura in esaméoemente inquinato a causa della
produzione di acetilene derivante dalla fabbricagidi gas per lampade da citta.

L’ obiettivo del presente lavoro, quindi, € quetioprogettare una palificata di micropali
accoppiati, realizzati sotto le murature portargil’dedificio in modo da sostenerlo e
permettere lo scavo atto a rimuovere il terrenaimato e la realizzazione successiva di un

nuovo piano interrato.
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Nel presente lavoro verranno eseguiti fondamentatengue tipi di analisi sulla palificata:

- analisi statica lineare dell’ edificio sostenutoi daicropali di fondazione e

sottoposto ai carichi permanenti strutturali;

- analisi sismica sul singolo palo e sull’ interofeid sostenuto dalla palificata.
I micropali che verranno utilizzati per realizzaee palificata sono micropali tubfix,
costituiti da un tubo di acciaio con diametro dicai 15 cm. Lo scavo che verra effettuato
per la rimozione del terreno di fondazione avra pirzdiondita di 4 metri. Di conseguenza i
pali presenteranno una lunghezza fuori terra pldai @rofondita dello scavo. Risulta
quindi evidente che i fenomeni di instabilita awranun ruolo fondamentale nel
dimensionamento e nella verifica della palificatét@posta ai carichi verticali.
Per quanto riguarda I’ analisi della palificatatgspbsta all’ azione sismica, verra eseguita
un’ analisi pushover prima sulla singola coppigali, poi sull’ intero edificio modellando
i pali tramite delle molle governate dalle curvecdpacita ottenute dall’ analisi sul singolo
palo. L' edificio verra sottoposto all' azione sisa determinata tramite lo spettro di
risposta calcolato secondo il Decreto Ministeridég 2008. Lo scopo di questa analisi e
controllare che la palificata realizzata per I’ faild “Vecchia Officina” sia in grado di
sopportare I' azione derivante dal sisma durargei imesi in cui essa dovra sostenere I
edificio per permettere lo scavo e la realizzazidek piano interrato. In questa analisi,
quindi sara studiato il comportamento dei pali @ampo elasto — plastico e saranno tenuti

in conto gli effetti di non linearita del materisdegeometrica.
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2 Descrizione dell’edificio

L’edificio in questione e un fabbricato ex indualei costituito sostanzialmente da
murature portanti dello spessore di 30 cm. Sonasgnmte due file centrali di pilastri in

acciaio con sezione tubolare di diametro pari &r20e spessore 8 cm, i quali sostengono
delle travi IPE 240. Sono inoltre presenti capriatk arcarecci sempre in acciao, con

sezione rettangolare di 15 mm x 100 mm. | solabsariatero-cemento.

Figura 2.1: schema dell’edificio

In figura 2.1 e stata riportata un’immagine 3d 'dekro edificio, realizzata mediante
l'ausilio del programma Autocad 2007, nella quaber comodita, I'edificio e stato
suddiviso in zone distinte e numerate.

Di seguito vengono riportate alcune immagini deflecciate in muratura esterne

dell’edificio.
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Figura 2.2: Alcune facciate esterne dell’edificio

2.1 Caratteristiche dei materiali

Murature esistenti

L’edificio e costituita da una struttura portameniuratura con le seguenti caratteristiche

Caratteristiche meccaniche Muratura
Resistenza Caratteristica a Compressione (medigF 1.9 MPa
Densita 1900~%
T
Modulo di Elast_icita Secar_lte normale E = 1800 MPa
al 1,30 di deformazione
Modulo di elasticita secante normale G =300 Mpa
Coefficiente di Poisson 0,2

Tabella 2.1:dati di progetto della muratura
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Strutture metalliche esistenti

Sono presenti pilastri,travi, capriate ed arcareustiallici con le seguenti caratteristiche:

Caratteristiche meccaniche| Acciaio

Modulo elastico 2-10° MPa
Densita 7870K—‘§
m

Tabella 2.2:dati di progetto dell’acciaio

2.2 Analsi dei carichi
La fondazione che si intende realizzare e unatsteutprovvisoria atta a sostenere la
struttura per una durata di sei mesi, in modo darpealizzare lo scavo per la rimozione
del terreno inquinato della fondazione. Per questtivo verranno considerati i soli pesi
degli elementi strutturali e non i carichi variablPer la progettazione della palificata
necessario calcolare quanto peso si scarica afla Balla struttura. Oltre ai pesi propri
della muratura e degli elementi in acciaio, calmlafruttando le caratteristiche
meccaniche sopraelencate, sono stati considesagiuenti carichi:
Solai

| solai presenti sulla struttura in esame sorlateéro-cemento e sono realizzati come

segue:
Elemento Peso specifico Peso
. K
Caldana in c.a. (spessore 5 cm)) 25 ”—”; 1?_5—‘2r
m m
. . KN . Kg
Pignatte e travetti (spessore 16 gnip s percm di altezza 160 —
m
. Kg
Pavimento 80—
m
: KN Kg
Intonaco in calce (spessore 1,5 ¢m) 1800 — 27—
m m
. K
Tramezzi 120 —‘g
m
Kg
PESO TOTALE DEL SOLAIO 512 —
m

Tabella 2.3:peso del solaio
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Copertura

Per la copertura in tavelloni e tegole marsiglgegionsidera un carico dioo m—i.

Capriate

Sono presenti due differenti tipi di capriate:

Figura 2.3: schemi delle capriate presenti nell’edificio

Le aste hanno sezione rettangolare di 15mm x 100 mm

Si e calcolato quindi il peso delle capriate sémtto la seguente relazione:
Yacciaio * Lror * Asez dove:

k A 1 B y P
Yacciaio = 7850% & il peso specifico dell’acciaio;

Lror € la somma delle lunghezze delle aste che congparig capriata;

A, e l'area della sezione delle aste che compongooagriata
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Figura 2.4: alcune capriate presenti nell’edificio

Murature
Il peso delle murature é stato valutato considesaadl peso specifico e moltiplicandolo
per la dimensione delle varie pareti, considenate i uno spessori pari a 30 cm.

10
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3 Modellazione dell’edificio esistente agli elemenfiniti

Il modello e stato realizzato mediante I'ausilid pepgramma agli elementi finiti Straus?.
In una prima fase si e realizzato il disegno in @&l'edificio su Autocad 2007. Ogni
facciata é stata suddivisa in sottoelementi, sgelthodo tale che i loro spigoli cadessero
esattamente nei punti in cui sarebbero poi staerite le capriate e gli arcarecci. Questo
procedimento € stato necessario affinche, una vpifzortato il disegno in Straus7 e
realizzata la mesh tramite il comando “automeshinghissero creati dei nodi nei punti
esatti in cui inserire capriate ed arcarecci. heglsuddividere preventivamente le facciate
dell’edificio in sottoelementi prima di importart Straus7, ha permesso di ottenere una
mesh corretta, nella quale i nodi tra gli elemegltite creati a contatto coincidessero
perfettamente.

In conclusione I'edificio e stato modellato con 37Celementi plate a tre e quattro nodi,

mentre gli arcarecci e le capriate sono stati matielon elementi di tipo beam e truss.

3.1 Carichi applicati

Peso proprio
Il programma tiene in considerazione del peso poagegli elementi in modo automatico,
dopo averne definito il materiale e la sezione.n@unon € stata necessaria nessuna
particolare considerazione per quanto riguardasbpproprio delle murature, degli
arcarecci e delle capriate. Discorso a parte \fatta per quanto riguarda i solai e la
copertura.
Peso del solaio

Il peso del solaio e stato considerato riportandocarico al metro lineare sulle travi,

moltiplicando quindi il peso totale del solaio 56112% per l'interasse tra le travi. Per

semplicita si € considerato un interasse consteate travi pari a 3,6 m, anche se in realta
guesto valore varia leggermente per ogni travataim#ene che questa variazione sia del
tutto non influente ai fini del calcolo. Si ottiegaindi:

kg
512 -3,6 = 1844 —=
m

11
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by

Per quanto riguarda le pareti laterali, il pesoodsblaio € stato considerato agente

direttamente sulla muratura inserito mediante iinando “edge pressure” relativo agli

elementi plate. Il valore da applicare € una poessied € stato calcolato dividendo

semplicemente il valore di carico trovato sopralpespessore della parete in muratura:
61469

Per le zone 4, 6 e per la torre (dove non e stataiderata la presenza di pilastri e travi) si

e considerato uno schema di carico per il solagueésto tipo:

\ L1 \
| \
45° >
AREA 1
AREA 2 AREA 2 N
AREA 1

Figura 3.1: schemi della distribuzione di carico del solaio

Si calcola il peso di ogni area di solaio:
P =512[AREA

Per determinare poi il carico da applicare su agmiratura si divide il peso per la
lunghezza della parete considerata moltiplicatdgepessore della parete stessa.
P

L, (03

12
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- ZONA
4
~ 16,4 _
37 m2
7,29 m 7,29 m2 q:
37 m2 Lo

Figura 3.2: shema della distribuzione di carico del solaio delbna 4

Per la parete lunga:

Per la parete corta:

P =512(37=18944kg
R__ 18944 oo, kg
L, (03 164[D3 m

P =512(729=37325 kg

R _37325 _ 5304 X9
L (03 54003 m
ZONA 6

16,4

12,25 m

45,15 m2

7

12,25 m?

45,15 m2

Figura 3.3: shema della distribuzione di carico del solaio delbna 6

Per la parete lunga:

P =512(%515=231168 kg

13
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P 231168

L 03 16403

= 4700 X9
m

Per la parete corta:
P =512[1225= 6272 kg

R _0272_ 5987 X9
L (03 7003 m
: TORRE

16,4

A
Y

42,7 m2
10,5 m2 10,5 m2

42,7 m2

6,5

Figura 3.4: shema della distribuzione di carico del solaio ddbrre

Per la parete lunga:
P =512[427 = 218624 kg

P _ 218624

L, (03 164003

= 44435 19
m

Per la parete corta:
P =512105=5376 kg

P _ 5376

L (03 65003

= 2757 X4
m

14
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Peso della copertura

kg

Il peso della copertura e #iD0 —- e viene riportato sulle capriate come carico liaea
m

semplicemente moltiplicando questo valore perdiasse tra le capriate. | valori ottenuti

vengono riportati in tabella 3.1.

ZONA INTERASSE [m] CARICO [Kg/m]

1 5,47 547
2 5,47 o547

torre 2,34 234
3 2,34 234
4 0,9 90
S 7 700
6 7 700
7 7 700

Tabella 3.1:Carico della copertura al metro lineare

3.2 Analisi statica lineare dell'intero edificio incagrato alla base
Il primo passo e quello di effettuare un’analisit&ta lineare della struttura, considerandola
perfettamente incastrata alla base. In questo raquissibile ricavare il carico totale che la
struttura scarica alla base. Questo dato e asewuta necessario per poter dimensionare
la dimensione e l'interasse tra i pali.

L’anlisi & del tipo “linear static” e viene condatsull’intera struttura.

15



Arlotti Claudia darimento di fondazioni profonde in edifici esisten

Figura 3.5: modello dell’edificio incastrato alla base

Vengono create due diverse combinazioni di carico:

- Combinazione 1 : tiene conto di tutti i diversiichr presenti nel modello, i quali
non vengono fattorizzati (fattore moltiplicativorpa 1)

- Combinazione 2 : rappresenta lo stato limite ultipeo la struttura. Tiene conto di
tutti 1 diverso carichi presenti nel modello chengeno fattorizzati mediante un
fattore moltiplicativo pari ad 1,5 come indicatol Mi@.M. 2008 per i carichi
permanenti strutturali.

Facendo eseguire l'analisi al programma di calealmsservando la deformata, quello

che si nota e che le pareti di muratura dell’edificimangono praticamente

indeformate, gli elementi che si deformano sonodpriate, gli arcarecci, le travi e i

pilastri.

1€
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Di seguito si riportano i risultati che mostrananténsita delle pressioni che si
sviluppano nella muratura sotto I'azione dei

cdridlattorizzati secondo la
Combinazione 2.

Piaie Siress ¥ ¥ Mid plane (14Fa)

02368 [PL 4139, 4574]
01570

0,0021

01612

20,3203

04794

06385
! 07978

-0.9567

-1,1159
1,2750

-1,3545 [Pr23238 NE:25117)

Figura 3.6: tensioni dovute alla Combinazione 2

Utilizzando lo strumento “peek” & possibile visaahre le reazioni che si formano in
prossimita di ogni nodo incastrato. Tenendo presehe la dimensione massima degli

elementi che costituiscono la muratura e di 30 sntalcola quanto scarica la struttura
ogni 1,2 metri.

17
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Pareti trasversali:

PARETE SFORZO MASSIMO [Kg/1,2m]

1 16890

17350

33600

33600

16000

17750

16500

QO N O O ] W DN

16500

9 20500

Tabella 3.2:reazioni alla base della struttura (pareti trasvali$

Questi valori sono stati ottenuti semplicementesagrando la reazione piu alta lungo
tutta la parete considerata e moltiplicandola peumero di nodi presente il 1,2 metri (5
nodi).
Le pareti 3 e 4 presentano dei valori piu alti eisp alle altre pareti, perché fanno parte
della zona che é stata denominata “torre” che ptasgn piano in piu rispetto alle altre
zone.

Pareti longitudinali:

PARETE SFORZO MASSIMO [Kg/1,2m]
Zonal 17500
Zona 2 17500
Torre 26000
Zona 3 20000
Zona 4 14000
Zona 5 22500
Zona 6 17500
Zona 7 23500

Tabella 3.3:reazioni alla base della struttura (pareti longiindli)

18
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4 Dimensionamento dei pali di fondazione

4.1 | micropali tubfix
| pali che si sono scelti per I'opera di sottoforidae della stuttura sono i micropali tubfix.
Il termine micropali indica una categoria di palipiccolo diametro (inferiore a 250 mm),
impiegati solitamente per realizzare sottofondazerstrutture esistenti o per realizzare
strutture di presidio o di rinforzo, che richiedoaitrezzature di ingombro ridotto e capaci
di operare con qualsiasi inclinazione rispetto @dgticale. La soluzione che adotta quindi i

micropali risulta essere particolarmente adattd’ppera in questione.

La realizzazione dei micropali Tubfix consiste heleguire la perforazione, di solito con
sonda a rotazione. | detriti di perforazione solmmieati dal fluido di perforazione (aria,

acqua o fango bentonitico a seconda della naturzeno).

Dopo aver eseguito la perforazione si introduce fosb un tubo di acciaio di grosso
spessore, munito di valvole di non ritorno in cgpondenza degli strati ai quali si vuole
trasmettere il carico. Questa armatura costituislte stesso tempo sia il principale
elemento resistente del micropalo, sia il mezzaattso il quale si eseguono le iniezioni
in pressione. Si procede dapprima alla formazioekka cjuaina iniettando attraverso la
valvola piu profonda una miscela di cemento cha \wcupare l'intercapedine tra tubo e
terreno Successivamente, dopo la fase di presa della gusiimaettano (con pressioni che
possono raggiungere alcune decine di atmosferepiie valvole (disposte a intervalli
regolari, solitamente ogni 50 cm), eventualmentpiinriprese, in modo da realizzare una
serie di sbulbature. La miscela adoperata ha swditde la composizione seguente: 100 kg
di cemento, 50 litri di acqua, 2.5 kg di bentongd eventualmente da 2 a 3 kg di
fluidificante. In figura 4.1 sono schematizzatevirie fasi della messa in opera di un

micropalo tubfix.

19
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figura 4.1: schema esecutivo del micropalo Tubfix
a) perforazione; b) posa dell'armatura tubolare;injezione di guaina;
d)iniezioni di ancoraggio (inj piu riprese)

20
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4.2 Le caratteristiche del terreno

Per il progetto dei pali di fondazione € ovviamenéeessario conoscere le caratteristiche
di resistenza del terreno. Su di esso sono stateoti® delle prove penetrometriche
statiche localizzate sia lungo sezioni longitudinagia lungo una sezione trasversale

mediana dell’ edificio.

4.2.1 a prova penetrometrica statica (CPT)

La prova viene condotta agendo su un piccolo ctveoh@a generalmente un’area di base di

10 cn? ed & posto esternamente ad un’asta protetta astente da un tubo. La punta &
dotata di un manicotto che consente di misurateg alla resistenza alla puntg, anche

la resistenza per attrito laterafe.

Figura 4.2:esempi di punte utilizzate per la prova

21
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Figura 4.3 : &) punta di un penetrometro meccanico con maroadtittrito (punta Bergemann)
b) posizioni assunte duraniefiésione

Figura 4.4: penetrometro statico installato su camion
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Nei penetrometri elettrici la resistenza alla puntia resistenza laterale vengono misurati
direttamente con trasduttori montati sulla punta.
| risultati della prova vengono riportati in un gramma nel quale in oridinata é riportata la

profondita, mentre in ascissa la resistenza di gpuntla resistenza di attrito laterale,

espresse solitamente kg/cn? .

0 5 10 q.(MPa)
' 0.25 0.5 f, (MPa)

lime sabbioso

iii | argilla limosa
. sabbia fine ‘

argilla limosa con
lima sabbioso

|© ! sabbva limosa

R |

=== arglla imosa

* || sabbia limosa J
(m)L L _ N

Figura 4.5: esempio di rappresentazione dei risultati di unavar CPT

Le misure con il penetrometro statico meccanicagenere, sono attendibili per il campo
di terreni compreso tra le sabbie e le argille,grefondita sotto il piano campagna di circa
25-30 m e per resistenze massime alla punta déihierdi 20-25 Mpa. Questi problemi
sono stati ovviati con l'introduzione della puntat&ica.
Con il penetrometro elettrico vi € la possibilitadil avere la restituzione dei dati sia in
forma grafica che digitale, con la possibilita gphcare quindi metodologie statistiche ai
dati registrati.
Dai risultati delle prove penetrometriche statishpossono ricavare utili indicazioni per la
costruzione del profilo stratigrafico delle zon&eressate dalle prove.
Un parametro fondamentale che é possibile ricacare questa prova e il rapporto di
frizione:

FR:LELOO (%)

C
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| valori tipici sono:

FR =0-10 %
Se FR € basso il terreno € incoerente, se e atingdresenza di un terreno coerente.
La resistenza penetrometrica di punta offerta datemeno sabbioso &, di norma,
nettamente superiore alla resistenza offerta deerterargillosi di media e bassa
consistenza. Pertanto molte volte il solo esamepds#ilo di gc pud dare una prima idea
della successione stratigrafica. Tuttavia le migliacorrelazioni proposte per
I'individuazione della natura del terreno attraaeosfanno uso, oltre che della resistenza di
punta qc, anche della resistenza d’attrito laterdde In particolare la carta di
classificazione piu accreditata per il penetromestatico meccanico € quella di
Schmertmann (1978), rappresentata in Figura 4.& bh in ascissa il rapporto

adimensionale FS ed, in ordinata, la resistenpaidtia in scala logaritmica.

o —,_t[ —— S )
NOTE
T T

41— —1 L 4 B I

CHEMSE ASLRE DI
O CEMEMTATE LiMI E SABEIE

DMCHIGLIE

|
|
—T—
|
|
|
]
1

SABSIT
ARGILLOSE E LW

SARBIE CONMOLIE C

HESISTENSAALLA FUNTA N kgiom

s’
£ ARGILLE ORGANICHE
I E TERRENKI MIST]

Tr=—-

RARPORTO D) FRIZIONE %

Figura 4.6: carta di classificazione per il penetrometro stat{S&chmertmann 1978)
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4.2.2 risultati delle prove penetrometriche

Parametri meccanici del terreno
Si riportano in figura 4.7 i valori di resistenzdlaapunta ottenuti dalle prove
penetrometriche svolte per I'ex officina.

120

100
3 l
E 80 Sondaggio 524
e
v " —— Sondaggio SC CPTE n.4
£ —— Sondaggio SC CPT1
=
2 60 i ——Sondaggio SD CPTE n.2
©
© ——Sondaggio SD CPT2
E - Sondaggio SE
5 40 A ——Sondaggio SA
D ggio
o

- Sondaggio SD

20

0 . . 1 Profondita [m]
0 5 10 15

Figura 4.7: risultati delle prove CPT effettuate per I'ex oiffia

Per i primi 4 metri di profondita &€ presente umdro di riporto rimaneggiato, quindi le sue
caratteristiche meccaniche non hanno significatfatti € proprio il terreno che si intende
rimuovere per la realizzazione del nuovo pianorrate dell’edificio. Le altre tipologie di
terreno presenti sono tutte argille limose o sablbiiese. Si nota che le caratteristiche del
terreno migliorano notevolmente dopo i 14 metpifondita.

Si nota, inoltre, che gli andamenti della resistealta punta in funzione della profondita
ottenuti sono molto simili tra loro. E’ possibiladdividere I'intera profondita su cui sono
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state

condotte le prove penetrometriche, in setiinterno dei quali individuare un

valore di resistenza alla punta medio. La suddivisiche si € deciso di effettuare € la

seguente:

120

100

30 Sondaggio 524
Sondaggio SCCPTE n.4
Sondaggio SCCPT1

60 | Sondaggio SD CPTE n.2
Sondaggio SD CPT2
Sondaggio SE

40 | }
Sondaggio SA
Sondaggio SD

20 - —

0 T T T T T 1

0] 2 | 6 IIS I 10 I 12 1'1 16

Figura 4.8: suddivisione in settori della profondita di terremwlagato

26




Arlotti Claudia darimento di fondazioni profonde in edifici esisten

Resistenza alla punta
Settore media [ "’—";'

m
0/4 metri 180000
4/7 metri 220000
7/7,6 metri 281000
7,6/9 metri 320000
9/11 metri 245000
11/14 metri 300000
14 metri 880000

Tabella 4.1:valori medi della resistenza alla punta per ogrit@e di terreno

Sfruttando i valori della resistenza alla purga e possibile ricavare altri importanti

parametri meccanici del terreno:
- Modulo elastico del terreno E
E=45q.

- Modulo di elasticita tangenziale G
E
G=—
25
In tabella 4.2 vengono riportati i valori di quegséirametri ottenuti per i diversi settori in

Cui € stato suddiviso il terreno.

Settore Modulo elastico (kg/m2) Modulo di elasticita tangenziale
0/4 metri 810000 324000
4/7 metri 990000 396000
7/7,6 metri 1264500 505800
7,6/9 metri 1440000 576000
9/11 metri 1102500 441000
11/14 metri 1350000 540000
14 metri 3960000 1584000

Tabella 4.2: parametri meccanici calcolati per ogni settore elireno

L’andamento della resistenza alla punta ed i valeii parametri meccanici del terreno,

mostrano che in prossimita dei 14 metri di profténdia qualita del terreno migliora
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notevolmente. Per questo motivo si decide di reatz pali di 14 metri di lunghezza. Si
decide inoltre di utilizzare pali Tubfix di 200 mdi diametro, armati con un tubo in
acciaio del diametro di 152,4 mm e spessore 8 notat@ di valvola di fondo per iniezione

a pressione.

Rigidezza del terreno

| risultati della prova penetrometrica sono di fantentale importanza per poter ricavare la
rigidezza del terreno.
La portanza di un palo di fondazione (ovvero ilicaidimite che un palo puo sopportare)

puo essere calcolata come la somma di due contribut
Qror =Q, tQ,
dove:

Q;or € la portanza complessiva del palo;
Q, portanza del palo dovuta alla resistenza dellagyun
Q, portanza del palo dovuta all'attrito laterale.

Esistono quindi due diversi meccanismi di deformaei Di conseguenza si possono

definire due tipi di rigidezze tramite le qualiaipire il terreno:
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- RIGIDEZZA ALLA PUNTA

in

&

Figura 4.9: meccanismo di portanza di punta di un palo

Per determinare la rigidezza di punta si considergalo indeformabile assialmente ed
appoggiato sulla base. Per calcolarne il cedimesitda riferimento alla teoria di
Bousinnesq, secondo la quale il terreno € condmlerame un semispazio omogeneo,
elastico ed isotropo. Grazie a questa ipotesi séogtiva € possibile applicare il principio
di sovraposizione degli effetti. La peculiarita gliesta teoria consiste nel considerare il
trasferimento trasversale delle deformazioni. Hioento del palo che si ottiene con la
teoria di Bousinnesq é:

-_h
ED

W, (1—|/2)l]:

w, € il cedimento dovuto al meccanismo di resistefetk punta;

E e ul modulo elastico del terreno;
D ¢ il diametro del palo;
v e il modulo di Poisson del terreno;

c e un fattore di forma che si assume pari ad 1.
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Considerando la definizione del modulo di elasti€ix
E .
G=——- siricava E=21+Vv)[G
2[(&+ V) [ﬂl )

Sostituendo nella formula del cedimento e tenemahdacche D = 2R, si ottiene:

w, = He-v)
4[G[R
Per definizione la rigidezza é la forza che produrce spostamento unitario:
_RIt-v) quindi K, = 4IGIR
4G[R 1-v

Ovviamente il valore di rigidezza dovuta al mecearo di resistenza della punta si calcola
alla base del palo, quindi ad una profondita dinidtri, tenendo in considerazione i
seguenti dati:

R=0,1m

v=05

G = 1584000<9
m

kg

Si ottiene una rigidezza alla punta palka=12672000—
m

- RIGIDEZZA PER ATTRITO LATERALE
Per il calcolo della rigidezza dovuta al meccanisthattrito laterale si ipotizza che il
carico applicato venga equilibrato esclusivamergibedensioni tangenziali. Si suppone
inoltre che le tensioni tangenziali diminuiscano allaumentare della distanza dal palo

Per questo e possibile affermare che:
g [R=r, [t
dove:
T, € la tensione tangenziale calcolata sulla supeffiterale del palo;
R e il raggio del palo;
7, € latensione tangenziale calcolata ad una genéistanza r dal palo;

r € una generica distanza dal palo.
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Pa

s s s s s s s s s 0 s s s L s s

Figura 4.10: meccanismo di portanza per attrito laterale di waiq

Si ottiene quindi:

Il terreno si considera diviso in tante coronea&d di spessore dr.

| dr |
| |

—— —

.

Figura 4.11: spostamento infinitesimo di un concio di terreno
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La tensione tangenziale puo essere definita come:
r=Gly

dove:

G ¢ il modulo di elasticita tangenziale;

y €I angolo di scorrimento provocato dalla tensiéangenziale.

y=-—
G

Lo spostamento infinitesimo del concio di terreriopso quindi calcolare nel modo

seguente:
T
dw=ydr = —[dr
4 G

Integrando I'espressione ottenuta & possibile aanl cedimento del palo dovuto agli

effetti di attrito laterale.

r “r, R
W, =J;édr =J:rR[G dr

La tensione tangenziale sulla superficie lateralgpdlo puo essere calcolata come:

TR =——2

27RL
dove:
P, e il carico assiale applicato al palo;
27RL é la superficie laterale del palo.

Sostituendo nell’integrale:

00

izn_@m 271.&5[|m]R

E’ possibile definire un raggio limite oltre il geall terreno non risente piu del cedimento
del palo. Il raggio limite dipende dalle carattecise geometriche del palo e tipicamente
viene assunto pali alla lunghezza L del palo ste@sindi L diventa I'estremo superiore di

integrazione.

-_h [Inr]E“M:ZPa Inr]s = R p2t

Wa R I —_—
27t [G L [G 2t.G D

32



Arlotti Claudia darimento di fondazioni profonde in edifici esisten

La grandezzdnz—[l)‘ solitamente vale circa 4. In definitiva si otteequindi:

Pa
W, =
T

La rigidezza dovuta al meccanismo di attrito ld&esa pud calcolare secondo la seguente

relazione:
K, =206
2

Per modellare correttamente il comportamento detrie e necessario calcolare anche la
rigidezza per attrito sul piano orizzontale. Quesitgoud calcolare tramite la seguente

relazione:

dove:

K, € larigidezza per attrito sul piano orizzontale;

E & il modulo elastico del terreno;

L e la dimensione orizzontale che indica il terrenmvolto nel meccanismo. Solitamente
si assume pari a 2 metri;

A é 'area di influenza.

Infatti si suddivide il palo in conci da 20 cm agnoino dei quali si associa una molla

verticale ed una molla orizzontale, con i valorirididezza calcolati tramite le relazioni

mostrate precedentemente. La rigidezza dipendepdametri meccanici del terreno,

quindi assumera valori differenti a seconda daitdgndita.

In tabella 4.3 vengono riportati i risultati ottenper i vari settori in cui si & deciso di

suddividere il terreno.
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Settore Rigidezza per attrito verticale Rigidezza per attrito orizzontale
0/4 metri 101736 16200
4/7 metri 124344 19800
7/7,6 metri 158821,2 25290
7,6/9 metri 180864 28800
9/11 metri 138474 22050
11/14 metri 169560 27000

Tabella 4.3:rigidezze verticali ed orizzontali nei vari settdliterreno

Per il concio che si trova alla base del palosléolato anche il valore della rigidezza alla

punta:

Kp = 1267200K—g
m

4.2.3FProve di laboratorio

Per determinare i parametri di resistenza al taggibterreno in esame, e stata effettuata
una prova di taglio diretto consolidata e drenatecimque provini relevati a profondita
diverse. Tramite questa prova viene appunto detettaila resistenza al taglio di un
campione di terra, lungo il piano orizzontale medio corrispondenza di una certa
pressione verticale applicata.

Il provino viene posizionato all'interno della solat di taglio, costituita da due telai in
metallo che possono scorrere I'uno rispetto aftalta scatola € dotata anche di pietre
porose per favorire le condizioni di drenaggio. @& una piastra superiore sulla quale si
applica verticalmente il carico tramite un sistedideve. Vengono inoltre applicati dei
carichi orizzontali tramite un motorino a veloc@tantrollata. Il provino viene poi inserito
in un contenitore d’acqua per garantire sempreiapteta saturazione.

Una volta applicato il carico verticale, si atteruihe i cedimenti manifestati dal provino di
terreno si esauriscano cosi come, di conseguemfasé di consolidazione. A questo punto
si applica una deformazione laterale costante nfd@escorrere i due telai. La velocita di

scorrimento deve essere tale da garantire in ogpainte, che la prova avvenga in
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condizioni drenate. Ad ogni spostamento impressoispmnde uno sforzo di taglio. La
prova si interrompe quando la forza non aumentaepsil raggiunge quindi un valore di
picco.

Si calcolano le tensioni normali e tangenziali gano di rottura e si riportano i risultati

ottenuti sul piano di Mohr, costruendo cosi pertplinviluppo di rottura.

T

— ¢

d

L'intercetta dell'inviluppo di rottura sull’asse ke tensioni tangenziali € la coesione,

Figura 4.12:inviluppo di rottura sul piano di Mohr

mentre l'inclinazione dell’inviluppo di rottura &80 € I'angolo di attrito interno.

4.2 ARisultati delle prove di laboratorio

Di seguito vengono riportati i risultati delle peodi laboratorio relativi ad uno dei

campioni prelevati.
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PROVA DITAGLIO DIRETTO C.D. - ASTM D3080
SONDAGGIO : SD CAMPIONE : SH 2 PROFONDITA": 400 = 450 m
Frovino 1 2 3 4 LEGENDA
condizione CR CR CR - CR = come ficswito
Classe AGI Q5. Qb Q5. - R T99 = rficostruits ARHETO T84
sezione guadrata | quadrata | quadrata | quadrata |[RT180 = ricostruito ARHSTO T180
36 cm? 36 cm? 36 cm? Iem? |z = profonditi del proving
Z (m) 420-423 423426 4.26-4.20 - h, = alterza inzide provie
hy (mm) 20.00 20.00 20.00 - W, = contemuo in acqua mizalke
w; (%) 30 67 31.06 30.94 - Wy = comtenido in acyia 3 fre prova
Rifer. Certificato ¥ = masta wiumica fotsle
v (Mgim?) 1.901 1.888 1.918 - Ta = masea wiumica proving secco
Rifer. Certificato o = masea wilumica della parte solida
Yo (WVIQ/mM7) 1.455 1.440 1.465 - Y = masea volumica 9=l acqua ala temperaturs T°
G, (-) ascunto 2.750 2.750 2.750 - G, =  pesospecifico dei grani
Rifer. Certificato T = iemperatura del acqua
s (Mg;‘m-‘) 2.745 2.745 2.745 - e = indice de vuoli
i (*C) 20 20 20 - n = porosit:
tw  AMa/m3) 0.99823 0.99823 0.99823 = 5 = grado di saturazione
e (-) 0.89 0.91 0.87 - L+ 79 = pressiong vertcae
n l:%} 0.47 0.48 0.47 - Topax = massima tensione di taalkio misurata
S (%} g4 92 g4 13 g97.14 = D:_T_ma: = deformazione orzzoriake a2 maseima tensone
g, (kN/m?) 98.1 196.1 392.3 - 48 = recstenza 2l tagho residua
Tmax (KN/M?) 60.4 114.7 191.8 - D.. = deformarions orzzontake cumulative
DoTmax (M) 2.98 3.29 374 - Vi = yelocita avanzamento apparecchistuns - ploco
hge (mm) 19.68 19.13 17.60 - W, = vehoot avanzamento apsarecchiatuna - residuo
tsp (Min) - - 0.2 - h. = alterza provin & Fne cansoidazions
t; stim. (min) - - 12 - t; stim = iempo di rottura stmate
vy (mm/min}| 0.006 0.006 0.006 - t; eff. = empo di rottura sffsitivo
t; eff_ (min) 497 548 623 -
V. (mm/min) - 3 - S
T, (kN/m?) - - - -
D, (mm) - : . 2
w; (%) 2953 4713 -
Rifer. Certificato

Figura 4.13:risultati delle prove di laboratorio
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SONDAGGIO : SD CAMPIONE: SH2 PROFONDITA": 400 =+ 450 m
t 400 :
> M pr. 1 (picco)
=
» 300 A pr. 2 (picco)
iy
&' N # pr 3 (picco)
E 200 e :
5 | O pr. 1 (residuo)
N =
N A i
¥ 100 e A pr 2 (residuo)
(o] o
%) =T © pr. 3 (residuo)
z
L 0 I
= 0 100 200 300 400 500 600 700

TENSIONE VERTICALE o, (kN/m?)

Figura 4.14: inviluppo di rottura ottenuto per uno dei campi@malizzati

| parametri di taglio ottenuti per i vari campi@malizzati vengono riportati in tabella 4.4.

csz’;r?]lgiodﬁlz Quota di prelievo [m] () c
SA-SH2 3,50 — 4,00 31,06 7,97
SB-SH1 2,50 — 3,00 31,35 11,53
SB-SH2 4,00 - 4,50 21,93 30,39
SD-SH1 3,00 — 3,50 25,55 14,99
SD-SH2 4,00 — 4,50 23,70 21,83

Tabella 4.4:parametri di resistenza al taglio

37



Arlotti Claudia darimento di fondazioni profonde in edifici esisten

5 Modellazione dei micropali di fondazione

5.1 Realizzazione del modello in Straus7
Per la modellazione e lo studio del comportamemionticropali di fondazione si ricorre
all'ausilio del programma agli elementi finiti St/ .
I micropali vengono disposti sotto le murature aotit della Vecchia Officina a coppie.
Ciascuna coppia di pali € collegata da una trav@d8B in acciaio lunga 75 centimetri,
con la funzione di sostenere la muratura e di saggilo sforzo che proviene dai carichi
dell’edificio sui pali di fondazione.
Per questo motivo si & deciso di realizzare il od#ella singola coppia di pali collegati

dalla trave in acciaio, nel quale i carichi si poss applicare direttamente sulla mezzeria
della trave di collegamento.

Muro esistente

Tubo 2152mm sp.8mm

CHIREHRRKHKHRLAKA
PSSR 0:0:0.0.0,8

Figura 5.1: schema del sistema pali-trave che sostiene I'adific
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La lunghezza totale del palo di 14 metri viene $udd in 70 conci da 20 centimetri.

Ciascun concio viene dotato di una molla verticale rigidezza pari alla rigidezza per
attrito verticale del concio, e di due molle orimti con rigidezza pari alla rigidezza per
attrito orizzontale del concio. Il concio di bas&as dotato di una molla verticale con
rigidezza pari alla rigidezza di punta precedentamealcolata.

Il palo, ovviamente, viene modellato in Straus7 conelemento di tipo beam e suddiviso
tramite il comando “subdivide”. Nel menu “attribUtelativo ai nodi &€ possibile assegnare

ad ogni nodo le molle traslazionali che rappresemtbcomportamento del terreno.

'..{u'u.."u"..-ul-....;,.u.‘-.-u*'n."...{;u.;.ubi-.-...u-".éu.‘-'.‘.,....'.-..‘la
'llfillltililcllilbldilllilblntllwlbldﬁlllil\\litilolilidollllllllllcilll
) T T T T T T T T

i i

Figura 5.2: modello agli elementi finiti della singola coppiahli
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Il terreno viene rappresentato tramite le molleaatipe da una profondita di 4 metri,
essendo appunto questa I'ampiezza di scavo ne@essheliminare il terreno altamente
inquinato.

A guesto punto sarebbe sufficiente ripetere questdello per ogni coppia di pali presente
sotto l'intero edificio. Cosi facendo, pero, il netld risulta essere troppo pesante a causa
dell’elevato numero di pali necessari per sostetiedificio, quindi per il troppo elevato

numero di elementi beam e nodi che si aggiungeretdenodello dell'intero edificio.

5.2 Calcolo della rigidezza di ogni palo
L’'unica soluzione possibile per alleggerire il mbolee rappresentare comunque |l
comportamento globale del sistema edificio-patjuélla di calcolare la rigidezza verticale
ed orizzontale del singolo palo e di rappresentpresto nel modello globale come I
insieme di una molla verticale e di due molle cviziali.
Per fare questo si e sfruttata la ben nota relazii@nforze e spostamenti

F =Ku

Si é quindi sottoposto il portale costituito daeduali e dalla trave in acciaio prima ad una
forza verticale, poi ad una forza orizzontale siagitudinale che trasversale. Eseguendo
un’analisi di tipo “linear static” su Straus7, sin® calcolati gli spostamenti dei nodi in cui

e stata applicata la forza. Quindi semplicementertendo la relazione:

e stato possibile ricavare la rigidezza vertical®@ezzontale del singolo palo.

Per quanto riguarda I'analisi in direzione orizzlet € stato necessario ripetere il calcolo
applicando una forza in direzione longitudinalea pna forza in direzione trasversale,
poiché lungo queste due direzioni il meccanismsteste del palo é diverso.

Per il calcolo degli spostamenti le azioni appkcsbno state combinate con il peso proprio
dei pali.

Lo sforzo verticale che si € deciso di applicadk £5000 Kg, pari allo sforzo medio che si

scarica alla base dell’ edificio.
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Questa analisi viene fatta sia sul palo completaengterrato, sia sul palo con lo scavo di
4 metri che servira alla realizzazione del nuovanpiinterrato, per capire la quotaparte di
cedimento che si manifesta subito e la quotapaeescmanifesta dopo lo scavo.
ANALISI IN DIREZIONE X
Applicando la forza nella direzione dell’ asse filata all’ asse longitudinale della trave di
collegamento, il palo puo essere assimilato adiava incastro — incastro scorrevole.

Palo completamente interrato
In figura 6.3 e 6.4 vengono riportati gli andametdlla deformata e dello sforzo normale

sui pali.

‘.ggulilllrlllupg

3 llllﬂcn..p...,.l.lnlluclillilillnlillilill.;n.ﬁt,....!,I'...'.....'...

\
e R L N N N N I N N N I R R L

i

Figura 5.3: deformata dei pali completamente interrati sott@oni verticali
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Figura 5.4: sforzo normale dovuto ai carichi verticali con ilp@talmente interrati

L'abbassamento che subisce il palo sottoposto ab peoprio e allo sforzo verticale

applicato vale 1,3 mm, quindi la rigidezza:

K, = 15000 11538461K—g
0,0013 m
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Quindi la rigidezza relativa al singolo palo sara:

_ 11538461 0,00 Kg

m

K

\

In direzione orizzontale si & applicata una forz2@00 kg (1000 kg su ogni palo). Il
procedimento seguito per il calcolo della rigidezanalogo a quello seguito per i carichi

verticali.

o S A T R N B T N RN N R W N )

Figura 5.5: deformata dovuta ai carichi orizzontali con i ptdtalmente interrati

Il terreno presente per i primi 4 metri di profaiddié terreno di scarsa qualita, di
conseguenza tutti gli spostamenti si manifestamgdul primo tratto. Poi il palo risulta

incastrato nel terreno.
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Figura 5.6: momento flettente dovuto ai carichi orizzontali ppali totalmente interrati

Lo spostamento orizzontale che subisce il paloopotito al peso proprio e allo sforzo
orizzontale applicato vale 0,86 cm, quindi la regda:
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=299 _q16079 19
0,0086 m

Palo con scavo di 4 metri

Figura 5.7: deformata dei pali sotto le azioni verticali

Come si puo osservare dal’andamento della def@anigerreno funge da incastro per i
pali anche se gli spostamenti non si annullanoradla profondita di 4 metri, bensi ad

una profondita leggermente superiore.
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Figura 5.8: sforzo normale dovuto ai carichi verticali

Si vede che I'andamento dello sforzo normale sitreaa costante fino alla profondita di 4
metri in cui il palo é fuori terra ed e, quindi,stetto ad assorbire I'intero sforzo. Poi,
all’'aumentare della profondita, lo sforzo normalé galo diminuisce. Infatti piu aumenta
la profondita, piu migliorano le caratteristicheaoaniche del terreno che, di conseguenza,

assorbe sempre piu carico.
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L’abbassamento che subisce il palo sottoposto ab geoprio e allo sforzo verticale
applicato vale 1,7 mm, quindi la rigidezza:

_ 15000

K
= =882352U—
Y 00017 #

K 9
m

Quindi la rigidezza relativa al singolo palo sara:

K, = —882325294 = 441176479
m

In direzione orizzontale si & applicata una forzad®0 kg (1000 kg su ogni palo).

Figura 5.9: deformata dovuta ai carichi orizzontali

Dalla deformata si osserva che i pali sottoposta@chi orizzontali, si comportano come
travi ad incastro-incastro scorrevole. Questo cataprento implica il corretto

funzionamento del modello realizzato. Infatti eitlecconsiderare che nella sezione di
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attacco tra le pareti di muratura e la trave dieggimento tra i pali non ci siano rotazioni.
Le pareti di muratura possono essere considerfitetamente rigide rispetto ai pali di
fondazione.

=
=——> -2616,5098

5
-
*

: 67 7185

51,0048
b 47 4804

.

R RN R

F *31,3871
i i17 7459
i

:
i
% > 7545
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Figura 5.10: momento flettente dovuto ai carichi orizzontali

Anche in questo caso si pu0 osservare che il maniggitente si annulla ad una certa
profondita, alla quale il terreno funge da incagteo il palo.
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Lo spostamento orizzontale che subisce il paloopotto al peso proprio e allo sforzo
orizzontale applicato vale 9,24 cm, quindi la regda:

1000 =108225 Kg

K, =
0,0924 m

Come era facile aspettarsi, la rigidezza orizzendal singolo palo € molto inferiore alla
rigidezza verticale.

ANALISI IN DIREZIONE Z

In questa direzione il palo non puo essere piuidersto come una trave ad incastro —
incastro scorrevole, poiche nelle sezioni di attat@ palo e trave di collegamento e
permessa la rotazione. Di conseguenza la rigideed#cale rimane invariata rispetto al
caso precedente, mentre la rigidezza orizzontatleb@a sensibilmente. In particolare, la
rigidezza orizzontale, diminuisce rispetto al catal palo sollecitato con una forza
orizzontale in direzione X. Il comportamento delopa simile a quello di una trave
incastrata alla base. La trave di collegamentoaéa ssuddivisa in due parti e al nodo
centrale sono state impedite le rotazioni e laniahe in direzione X.

Si decide di sollecitare il palo con una forza lorzgpari a 1000 kg.

La deformata che si ottiene é riportata in figurbl5
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Figura 5.11: deformata dovuta al carico in direzione z

Di conseguenza anche l'andamento del momento ritetteambia rispetto al caso
precedente.
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“1541,6680
. 25416680

 3aa4am

Figura 5.12: momenti flettenti dovuti al carico in direzione x

Lo spostamento orizzontale che subisce il paloopotto al peso proprio e allo sforzo
orizzontale applicato vale 25 cm, quindi la rigidez
K, = 1000_ 4000 Kg
025 m
La rigidezza orizzontale dei pali entrera in giaooa volta che si andra a considerare
I'azione del sisma sulla struttura. Il comportanoedei pali verra studiato con maggior
dettaglio nel capitolo 7, in cui verranno svoltéle@l@nalisi statiche non lineari per ottenere

la curva di capacita dei pali sotto le azioni ooiztali.
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6 Analisi statica dell’ edificio sotto i carichi verticali

Una volta calcolati i valori di rigidezza verticaée orizzontale del singolo palo, questo
viene inserito nel modello d’insieme dell’edificmediante delle molle traslazionali. In
direzione orizzontale verranno inserite due malle in direzione longitudinale ed una in

direzione trasversale, assegnando loro le rigidealemlate nel paragrafo 5.2.

Figura 6.2: molle traslazionali che simulano il comportamenéb singolo palo
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6.1 Analisi statica lineare dell'intero edificio sostauto dai pali di
fondazione
Viene condotta un’analisi statica lineare sull'noteedificio sostenuto dai pali di
fondazione, con lo scopo di determinare lo sfofze si scarica su ogni palo, il momento
flettente a cui € sottoposta ogni trave di collegato tra la coppia di pali e I'abbassamento

a cui e soggetto ogni singolo palo.
6.1.1 Valutazione dei risultati ottenuti

6.1.1.1 Edificio sostenuto da pali totalmente interrati

Per I'edificio sostenuta dai pali totalmente indirrsi riportano esclusivamente i valori dei
cedimenti ottenuti, i quali verrano poi confrontadn i cedimenti relativi all’edificio su
pali con lo scavo di 4 metri.

Spostamenti verticali dei pali
Di seguito vengono riportati i valori dei cedimentrticali dei pali nelle varie zone
dell’edificio.

Pareti longitudinali:

PARETE SPOSTAMENTO MASSIMO [m]
Zonal 0,0009
Zona 2 0,0013
Torre 0,0014
Zona 3 0,0010
Zona 4 0,0008
Zona 5 0,0010
Zona 6 0,0008
Zona 7/ 0,0010

Tabella 6.1: spostamenti massimi dei pali relativi alle paretgitudinali con pali totalmente interrati
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Pareti trasversali:

PARETE

SPOSTAMENTO MASSIMO [m]

1

0,0008

0,0010

0,0016

0,0017

0,0010

0,0010

0,0009

0 N| O O A W N

0,0010

9

0,0009

Pali che sostengono i pilastri:

Tabella 6.2:spostamenti massimi dei pali relativi alle paresigversali

PARETE SPOSTAMENTO MASSIMO [m]
Zonal 0,0012
Zona 2 0,0012
Zona 3 0,0012
Zona 5 0,0012
Zona 7/ 0,0012

Tabella 6.3:spostamenti massimi dei pali relativ ai pilastri
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6.1.1.2 Edificio sostenuto da pali con uno scavo di 4 metri

Sforzi massimi sui pali
Di seguito vengono riportati gli sforzi massimiw dsultano sottoposti i pali, sollecitando

I'edificio con la combinazione dei carichi allo &idimite ultimo.

Pareti longitudinali:

PARETE SFORZO MASSIMO [Kg]
Zonal 4913
Zona 2 7350
Torre 8370
Zona 3 6430
Zona 4 4550
Zona 5 5336
Zona 6 5200
Zona 7 5772

Tabella 6.4:sforzi massimi sui pali relativi alle pareti longdinali

Ovviamente le reazioni piu elevate si hanno naflaazche e stata denominata “torre” per
la presenza di un piano in piu rispetto al restbedkficio.

Pareti trasversali:

PARETE SFORZO MASSIMO [Kg]

=

5005

6500

9450

9500

6290

6400

5600

5610

O 0| N O O] | W N

4640

Tabella 6.5:sforzi massimi sui pali relativi alle pareti traggali
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Si riportano anche le reazioni massime ottenut@aleiche sostengono i pilastri nelle varie

zone:
PARETE SFORZO MASSIMO [Kg]

Zonal 6320

Zona 2 6305

Zona 3 6308

Zona 5 6310

Zona 7/ 6325

Tabella 6.6:sforzi massimi sui pali relativi ai pilastri

Momenti massimi sulle travi di collegamento

Nelle seguenti tabelle vengono riportati i valoasaimi del momento flettente sulle travi

di collegamento tra le coppie di pali relative aligie zone dell’edificio.

Pareti longitudinali:

PARETE MOMENTO MASSIMO [Kgm]
Zonal 1820
Zona 2 2750
Torre 3180
Zona 3 2800
Zona 4 1700
Zona 5 1970
Zona 6 1940
Zona 7 2223

Tabella 6.7:momenti massimi sulle travi di collegamento rekatile pareti longitudinali
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Pareti trasversali:

PARETE MOMENTO MASSIMO [Kgm]

1 1886

2306

3582

3600

2143

2400

2100

0 N| o O M W N

2115

9 2860

Tabella 6.8:momenti massimi sulle travi di collegamento reatile pareti trasversali

Travi che collegano i pali relativi ai pilastri:

PARETE MOMENTO MASSIMO [Kgm]
Zonal 2370
Zona 2 2360
Zona 3 2360
Zona 5 2360
Zona 7 2370

Tabella 6.9:momenti massimi sulle travi di collegamento rekatv pilastri

Le travi di collegamento si comportano come tragp@ggiate su appoggi cedevoli,
sottoposte ad una forza concentrata in mezzeriadquvalori riportati nelle tabelle si

riferiscono al valore del momento calcolato in nerizz
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Figura 6.3: schema resistente delle travi di collegamento

Spostamenti verticali dei pali
Di seguito vengono riportati i valori dei cedimentrticali dei pali nelle varie zone
dell’edificio.
Pareti longitudinali:

PARETE SPOSTAMENTO MASSIMO [m]
Zonal 0,0011
Zona 2 0,0017
Torre 0,0019
Zona 3 0,0017
Zona 4 0,0010
Zona 5 0,0012
Zona 6 0,0012
Zona 7 0,0013

Tabella 6.10:spostamenti massimi dei pali relativi alle paretgitudinali
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Pareti trasversali:

PARETE SPOSTAMENTO MASSIMO [m]

1 0,0011

0,0014

0,0021

0,0022

0,0013

0,0014

0,0012

O N| O O A W N

0,0013

9 0,0011

Tabella 6.11:spostamenti massimi dei pali relativi alle paretigversali

Pali che sostengono i pilastri:

PARETE SPOSTAMENTO MASSIMO [m]
Zonal 0,0014
Zona 2 0,0014
Zona 3 0,0014
Zona 5 0,0014
Zona 7/ 0,0014

Tabella 6.12:spostamenti massimi dei pali relativi ai pilastri

Confrontando i valori degli spostamenti che si rfestano prima e dopo la realizzazione
dello scavo, si osserva che i cedimenti non vargamsibilmente. L'unica differenza che si
riscontra € relativa alle pareti trasversali dellma che e stata denominata torre, zona in
cui i valori degli spostamenti verticali sono maggiPrima della realizzazione dello scavo
si ha un cedimento di 1,7 mm, mentre dopo la reatione dello scavo il cedimento vale

2,2 mm.
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Il fatto che non ci siano particolari differenza gli spostamenti verticali nei due casi presi
in esame, € dovuto al fatto che il terreno nei prémmetri di profondita ha scarse

caratteristiche meccaniche. Il terreno che conisd® maggiormente alla resistenza ai
carichi verticali si trova sotto la profondita diavo. Inoltre i cedimenti che si verificano

hanno un valore piuttosto piccolo anche dopo lazzazione dello scavo.

6.1.1 Verifiche sugli elementi resistenti

6.1.2.1 Classificazione delle sezioni in acciaio

Secondo il D.M. del 14 Gennaio 2008 (par. 4.3.2d sezioni trasversali degli elementi

strutturali si classificano in funzione della larapacita rotazional€, definita come:

essendod, e &, le curvature corrispondenti rispettivamente al naggimento della

deformazione ultima ed allo snervamento.

Si distinguono le seguenti classi di sezioni:

classe 1guando la sezione € in grado di sviluppare unae®rplastica avente la capacita

rotazionale richiesta per I'analisi strutturale dotta con il metodo plastico senza subire
riduzioni della resistenza. Possono generalmerdssificarsi come tali le sezioni con

capacita rotazional€, > ;3

classe 2quando la sezione € in grado di sviluppare il poopromento resistente plastico,

ma con capacita rotazionale limitata. Possono @émente classificarsi come tali le

sezioni con capacita rotaziondlg = ;15

classe Jjuando nella sezione le tensioni calcolate ndbieefestreme compresse possono
raggiungere la tensione di snervamento, ma l'ini@atocale impedisce lo sviluppo del
momento resistente plastico;

classe 4quando, per determinarne la resistenza fletteatgiante o normale, &€ necessario
tener conto degli effetti dell'instabilita locale fase elastica nelle parti compresse che
compongono la sezione. In tal caso nel calcoloadedkistenza la sezione geometrica

effettiva puo sostituirsi con ursezione efficace
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Le sezioni di classg e 2 si definisconacompatte quelle di class® moderatamente snelle

e quelle di classé snelle

Sezioni Tubolari
o
- ) d
I\ //
\_\\_,__,:;/
Classe Sezione inflessa e/o compressa
1 d/t <506
2 d/t <7067
2
3 d/t<90e> (Per d/t >90 € vedere EN 1993-1-6)
£ 235 275 355 420 460
£=,/235/1y e 1,00 0.92 0.81 0.75 0.71
&2 1,00 0,85 0,66 0,56 0,51

Figura 6.4; parametri necessari per determinare la classe de#laione trasversale dei pali

Si calcola il rapporto:
d_0152_ 19
t 0008
dove:
d é il diametro della sezione pari a 0,152 m;
t € lo spessore della sezione pari a 0,008 m.
L’acciaio utilizzato per realizzare I'armatura aeicropali € I' S275 H, con una resistenza
caratteristica pari a:

N

mur?

E= 2_35= 2_35= 092
i, V275

La sezione tubolare é di classe 1, poic%\é 500F°.

f, =275

Si calcola ora il parametro:
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all’asse

]
J

| P ——-
i i T P
Cc Cc c
= - - — Inflessione intorno
1

t
1 . )
[] T
L I 7t S— t { t -
c 1} _ c - _ _ c Inflessione intorno
c all’asse
Parti interne compresse
Classe  [Parte soggetta a [Parte soggetta a IParte soggetta a flessione e a
flessione icompressione compressione
Distribuzione f
delle tensioni ka % f}‘H
nelle parti
(compressione k + C * ac
positiva) c c
' — L |
f e f
K yk
S 396e
% c/t<T2e SIEE e quando oy gs5-c/p £ %
1301
quando ¢ < g5 /¢ 2%
[
2 c/t<83e c/t<38e quando &y o5 o/t < 4568
130-1
quando o < g5.¢/p <2
(o]

Figura 6.5: parametri necessari per determinare la classe deflaione trasversale delle travi di

collegamento

Analogamente per le travi di collegamento si ha:

E= 2_35= 2_35=0’92
i, V275

c=0,17m lunghezza dell'anima
t=0,009 m spessore dell'anima

c_ 017
==—-_ - 1888
¢ opog "

La sezione e di classe 1, poicqtgéé T72[%.
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6.1.2.2 Verifica di resistenza della sezione dei pali

Secondo il paragrafo 4.1.4.2.1 del D.M. del 2008sta verifica deve essere condotta
mediante la seguente relazione:

NEd
NGRd

<1

dove:
N, € lo sforzo sollecitante di compressione di prmget

N.rq € la resistenza di calcolo di compressione, ivelore é:

= X cony,,,= 1,05 per le sezioni di classe 1.
Ywo

L’area della sezione del palo vale: A = 3619, 1167

Quindi la resistenza di calcolo puo essere calaaame:

AT, _ 3619115275
Vo 105

Il massimo sforzo agente sui pali vale 9500 kgnduiia verifica € soddisfatta.

N gy = =947863N = 947863 Kg

6.1.2.3 Verifica di resistenza della sezione delle travi di
collegamento

Secondo il paragrafo 4.1.4.2.1 del D.M. del 2008ssga verifica deve essere condotta

mediante la seguente relazione:

dove:
Mg, € il momento sollecitante di progetto;

N qq € la resistenza di calcolo, il cui valore e:
W, [ f

M ¢ rq :% con y,,,= 1,05 per le sezioni di classe 1.
MO

Il W,, per un HE200B vale : 6200007
W, [f, 620000275

— P
Mqu_

Vo 105
I momento massimo agente sulle travi di collegaimenle 3600 kgm, quindi la verifica &

=162380952Nmm=16238kgm

soddisfatta.
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6.1.2.4 Verifica di stabilita dei pali

Per la rimozione del terreno fortemente inquinajoee la realizzazione del nuovo piano
interrato che verra costruito sotto l'edificio ésige, si realizza uno scavo profondo 4
metri. Di conseguenza, tutti i pali hanno un’aleehzori terra di 4 metri. Per questo motivo
e necessario eseguire una verifica di stabilita pi, come mostrato nel paragrafo
4.2.4.1.3.1 del D.M. del 2008.
Per un’asta ideale, si definisce carico criticoegaho, quella forza di compressione che
porta indefinitamente a compressione la trave suagisce, generando il fenomeno
dell'instabilita del carico di punta. Puo essereaato tramite la seguente relazione:
_TEJ
Pe=—%
L,

dove:
E é il modulo elastico del materiale;

J é il momento di inerzia della sezione della trave
L2 & la lunghezza libera di inflessione ed indicamigura del segmento di trave che si
inflette liberamente, di conseguenza dipende daaltalizione di vincolo.
L, =L con: L =lunghezza della trave;
[ = coefficiente dipendente dalla condizione di vioc®er una trave ad
incastro-incastro scorrevole si assufe 1,2
Poiché il momento di inerzia della sezione si paprienere comel = A[[*, dove i & il

raggio di inerzia della sezione ed A l'area, ilicarcritico euleriano si pud esprimere

come:

p, =T EA

L .
essendol == |a snellezza euleriana.
[

E’ quindi evidente che il valore limite del cariche manda in crisi la trave per instabilita,
dipende dalla snellezza dell’asta, quindi dalle saratteristiche geometriche.

Per quanto detto, si definisce tensione criticargamha:
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_mE
Ucr - Az

Si definisce, invece, snellezza di transizione,| gpagticolare valore di snellezza per cui

risulta che il valore del carico critico euleriamoincide con il valore del carico di

snervamento. Quindi la snellezza di transizior@usi esprimere come segue:
E
A =1 |—
‘\/ f
y

Se A > A, allorao, varia con legge iperbolica;

SeA< A, allorag, =f;

o lf

cr y

AlA

tr

=

1

Figura 6.6: andamento della tensione critica in funzione dshellezza

In realta le travi possono presentare delle impéfe, come:
- asse non perfettamente rettilineo;
- presenza di autotensioni, le quali fanno si ched'@sca anticipatamente dal campo
elastico;
- eccentricita del carico.
Di conseguenza, il comportamento della trave reiadigscosta dal comportamento dell’asta

ideale. Per questo motivo la normativa forniscdedelirve con le quali si approssima il
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diagramma di figura 6.6, tenendo conto anche deflgerfezioni. Ovviamente per le
sezioni di classe 1, la curva sara piu vicina allguelativa al comportamento ideale,
mentre le curve relative alle classi inferiori Eabstano sempre piu dall’asta ideale.
La curva che e necessario considerare per ogrursezsi ricava in tabella 4.2.VI del D.M.
del 2008.
Poiché, a seconda della direzione orizzontale denaia, il palo puo essere schematizzato
con un meccanismo resistente diverso, si effettuavdrifica prima considerando un
incastro — incastro scorrevole e poi una mensola.
La verifica di instabilita viene quindi condottaceado la seguente espressione:

h <1

Nde

dove:

N., € lo sforzo di compressione di progetto agentia $eve;

N rq € laresistenza all'instabilita nell'asta compegsiata da:

Nppg =2

bRd

| coefficienti y dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciempiegato; essi Si

desumono in funzione di appropriati valori dellaclfgzza adimensionalel ,dalla

seguente formula:

1
g P+yVP? -1
dove = 08+ a1 - 02)+4°]

a ¢ il fattore di imperfezione, ricavato in funziodella curva data dalla in tabella 4.2.VI
del D.M. del 2008.

La snellezza adimensionake & pari a:

ALY
N

yk

A=

cr

66



Arlotti Claudia darimento di fondazioni profonde in edifici esisten

Per lo schema ad incastro — incastro scorrevdia:si

- Carico critico euleriano

_ITEJ _ /7° [2100000409010°

R =846471N
(A) 4800

N

- Snellezza di transizione

;:\/Anyk :\/3,61ELO3 [275 _

108
N 846471

cr

- Coefficiente®

o = 081+ a1 - 02)+ 1°| = 051+ 021(108- 02)+ 18?] = 11756

- Coefficiente y
X= 1 = 1 = 0609
D+yd2 =47  L1756+4/11756 - 108
- Resistenza all'instabilita delll'asta
[Alf
Npny = X y _ 0p09TBEINC° (275 _ 577948N

Vo 105

Il massimo sforzo sollecitante vale 95000 N, quiadierifica & soddisfatta.
Per lo schema a mensola si ha:

- Carico critico euleriano

/TEJ _ 1 [2100000409010°

N, = - 2000 =304415N

- Snellezza di transizione

5o AT :\/aamo3 [275 _
N 304415

18

cr

- Coefficiente®
o = 08+ a1 - 02)+ 2°|= od+ 021(18 - 02)+ 18] = 229
- Coefficiente y

_ 1 _ 1
Co+or-a’  229+.229 - 18

X = 0027
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- Resistenza all’instabilita delll’asta

(ALK
N, oy = X Y _ 02786110 [275_ JEED78N

Ym1 105

Il massimo sforzo sollecitante vale 95000 N, quiadierifica & soddisfatta.

6.1.2.5 Verifica degli cedimenti dei pali

Si osserva che gli spostamenti verticali subiti pii nelle varie zone dell’edificio, sono
tutti simili tra loro scongiurando, quindi, le cagtienze che potrebbero insorgere in caso
di spostamenti differenziali molto accentuati trapalo e I'altro.

II cedimento maggiore vale 0,0022 metri. Questoonalpuo essere confontato con |l
cedimento ammissibile relativo ai pilastri compretisacciaio, che si assume pari al 2%o
dell'altezza del pilastro. Per il palo si considéedtezza del palo fuori terra, avvero 4
metri. Il cedimento ammissibile & quindi pari a @0metri. Quindi la verifica e

soddisfatta.
6.1.3 Dimensionamento dei collegamenti

6.1.3.1 Pali correnti

La trave di collegamento tra i pali e la muraturarastante, sono collegate utilizzando un

profilo UPN 220, fissato tramite una barra filestabme mostrato in figura 6.7.
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HEB200
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Figura 6.7: particolare dell’ UPN e della barra filettata

Le caratteristiche di un profilato UPN sono riptetan figura 6.8.

- b~
_
:
h
e
e
S 2R
b2

Figura 6.8: caratteristiche del profilato UPN
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In particolare, per I' UPN 220 si ha:

b =80 mm;
a=9mm;
e=12,5mm,;
r=12,5mm.

Dimensionamento della barra filettata
Per il dimensionamento della barra filettata vigmmeso in considerazione lo sforzo

massimo agente sulla muratura, paN & 20000Kg .

%

Figura 6.9: vista laterale del collegamento

Si considera quindi il criterio di resistenza di YidViises, dato dalla seguente relazione:

o, =0’ +3r’

Ponendo:
.= f;
0=0;
si ottiene:
fo= J3r
Di conseguenza € possibile ricavare la tensiongetaziale:
pote
V3
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Per I’ acciaio B450C, il valore della tensione és/amento di progetto é:

f. 450 N
yk —_
= ¥ =-"""-301 —
“ oy, 15 mnt
Quindi
fo 29100 Kg
r=-X =SS -22591967—2
J3 43 m?

Per calcolare I' area della barra filettata necgssa sfrutta la seguente ralazione:

AU=% quindi I’ area: A:l

20
Si ottiene:
_ N _ 10000 = 4400% M
200 2259196

Si decide quindi di adottare una barra filettagat.

A questo punto, come indicato nel paragrafo 4.28del D.M. 2008, si calcola la

resistenza al taglio del perno mediante la seguetdgione:
Fure = 06F  [A=06 [(B91M10° (5210 =10585Kg >10000Kg

La verifica € soddisfatta.

E’ necessario anche effettuare la verifica a @oiento dell’ UPN, tramite la seguente

relazione:

E = 150tidf,,

BRI T 95
nella quale:
t € lo spessore del profilato UPN;
d e il diametro del perno.
Quindi risulta:
_ L5 If, _15 [1000700024450010° N

F... = =9860 Kg >— =5000 K
hRd 115 115 g 4 g

La verifica € soddisfatta.
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6.1.3.2 Pali d’ angolo

Per ogni angolo si sono posizionati quattro pah goattro travi di collegamento come

mostrato in figura 6.10.

/ 7” \H HEBQOO ‘,/ H \‘

\F::::::::::::::::::f\:ﬂ

1 1

I I

Il Il

I 1l

ol 0| UPN220

I I

I I

I I
ol \
e\l I
[anjll I
Ly Il

UPN220

HEB200

UPN220

- 1 ]
I
|
|
|

| UPN220

I

Figura 6.10: particolare dei pali d’ angolo

La trave HE e la muratura vengono collegate mediantsistema anlogo a quello descritto
nel paragrafo 6.3.2.1.
Le travi HE, invece, vengono collegate tra di lonediante bullonatura. Si decide di

utilizzare quattro bulloni ad alta resistenza disske 8.8 di diametro pari a 20 mm.
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HEB200

HEBZ00

Figura 6.11: particolare delle bullonature dei pali d’ angolo

Per il dimensionamento degli interassi tra i buleper le verifiche del collegamento, si fa
riferimento al paragrafo 4.2.8.1.1 del D.M. 200#atti la normativa pone delle limitazioni

sulla posizione dei fori in tabella 4.2.XIll, rigata di seguito.

Massimo
Distanze e interassi
(Fig. 4.2.3) Minimo Unioni esposte a Unioni non esposte a | Unioni di elementi in acciaio
fenomeni corrosivi o fenomeni corrosivi o resistente alla corrosione
ambientali ambientali (EN10025-5)
e 1.2 d, 4t+40mm - max(8t:125mm)
e 1.2d; 4t+40mm = max(8t:125mm)
P: 2.2dg min(14t:200mm) min(141:200mm) min(14t:175mm)
Pro B min(14t;200mm) - -
Pii - min(28t;400mm) - -
P2 2.4 d, min(14t:200mm) min(14t:200mm) min(14t:175mm)
e
—
| | / L =

Figura 6.12: limitazioni per gli interassi dei fori
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Con d, si é indicato il diametro del foro. Per bullonincdiametro fino a 20 mm, il foro si

realizza con un diametro maggiorato di 1 mm rigpatuello del bullone, quindi nel caso

in esamed, =21 mm.

Vengono quindi calcolati i valori minimi:

e =120, =1221= 252 mm
e, =120d,=12[21= 252 mm
p, =220, = 21[21= 462 mm
p, = 240d, = 24[21= 504 mm

Si decide quindi di adottare la configurazione ripta in figura 6.13.

?cm 8cm §crp

@ @ ;30m
8cm

@ @ chm

Figura 6.13:interassi tra i bulloni

La piastra di collegamento ha dimensioni 14cm xrie spessore 6 mm.

La resistenza a taglio dei bulloni puo essere daguari a:

— 0!6[ ftb [Aes
I:V,Rd -
I

f, € latensione a rottura del bullone. Per bullomiasse 8.8 val800 — ;
mn
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A.indica I area resistente del bullone e si assulae @ 90% dell’ area del bullone
stesso;
Yu. € il coefficiente di sicurezza per la verifica ldelinioni, il cui valore € riportato in

normativa in tabella 4.2.XIl, di seguito riportata.

Resistenza dei bulloni
Resistenza dei chiodi
Resistenza delle connessioni a perno o = 1.25
Resistenza delle saldature a parziale penetrazione e a cordone d’angolo
Resistenza dei piatti a contatto
Resistenza a scorrimento
per SLU Y = 1.25
per SLE Yoz = 1.10
Resistenza delle connessioni a perno allo stato limite di esercizio Yotosee = 1,0
Precarico di bulloni ad alta resistenza Y7 = 1.10

Figura 6.14: coefficienti di sicurezza per le unioni

Nel caso in esamg,,, = 12.
La resistenza a taglio del bullone vale quindi:

- _06Cf, (A, _ 0B[BOOIDY drne)
R Vw2 125

La massima reazione esercitata dai pali VR 9500 Kg. Su ogni fila di bulloni si avra

=108573N =10857 Kg

quindi un taglio pari ag =4750 Kg come mostrato in figura 6.15.

Figura 6.15: taglio sui bulloni
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Ogni bullone dovra quindi sopportare una forza pagl =2375Kg

La verifica sul taglio dei bulloni & soddisfatta.
E’ infine necessario effettuare la verifica a rfidémhento del piatto d’ unione tramite la
relazione:

_Klalf, [dIt
Forg =—————
V2

dove:
F.re € laresistenza di calcolo a rifollamento;

d e il diametro del gambo del bullone;

t € lo spessore della piastra collegata;

k= min{ 2,8% - 17;2,5} = 23:

0

a =min i;E;l = 047;
3d, f

0 t
f, € laresistenza a rottura dell’ acciaio della tpgapari a 430W'

Si ottiene quindi

= :k[a[ftk[d[t: 2300472060430
A Y2 125

La verifica € soddisfatta.

=44323N =4462 Kg > 2375Kg
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7 Analisi sismica della palificata

7.1 Analisi statica non lineare

7.1.1 Analisi statica non lineare della singola coppia dpali

L’ analisi statica non lineare & detta anche anplishover. Consiste nell'applicare sulla
struttura una distribuzione di forze orizzontala wia crescenti. Questo tipo di analisi
permette di studiare il comportamento elasto-ptastiella struttura in esame e di ottenere
la curva di capacita. Quest’ ultima non € altro cimegrafico che esprime I'andamento
dello spostamento di un punto di controllo scelibasstruttura, in funzione dello sforzo

orizzontale crescente secondo il valore di un nphitatore A .

7.1.1.1Non linearita considerate nell’ analisi

Con I' analisi pushover é possibile tenere in coméd comportamento della struttura in

esame fuori dal campo lineare. Le non linearitdedglali si tiene in conto in questa

analisi possono essere raggruppate principalmerite categorie.
-  NON LINEARITA’ DEL MATERIALE
Nell’'ambito di un’ analisi lineare, in presenza mgii di deformazioni infinitesime, é
possibile applicare la legge di Hooke. Questo emaiwquindi a considerare una
relazione lineare tra sforzi e deformazioni. Queipm di modello da una buona
rappresentazione del comportamento del materiale sensioni sul materiale stesso
non sono troppo elevate. Ci sono situazioni in icviece, non € possibile non tenere in
conto della relazione non lineare tra sforzi e defzioni. In un’ analisi che tiene in
conto del comportamento non lineare del materibtglcolo degli sforzi si basa sulla
capacita del materiale stesso di ritornare alldigorazione iniziale una volta che si
rimuove il carico applicato ( capacita plastica ohelteriale). In questo modo la storia
di carico diventa fondamentale per determinareaibre delle tensioni nel materiale.
Infatti, una volta che il materiale raggiunge illor@ di snervamento, rimangono dei
valori di sforzo e di deformazione residui anchesisemuove completamente il carico

esterno applicato.
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- NON LINEARITA’ GEOMETRICA

Questo tipo di non linearita, in pratica, consisté calcolare I'equilibrio sulla struttura
considerata, a partire dalla configurazione deftamaQuesto comporta grandi
conseguenze sul valore del momento flettente ( iadgwsul valore di tensioni e
deformazioni), in modo particolare se gli spostaineon sono piccoli.

A titolo di esempio si prenda in consideraei@ma trave incastrata alla base soggetta a

pressoflessione.

Figura 7.1: mensola pressoinflessa

Se si trascurasse la non linearita geometricapinento alla base della colonna sarebbe
dato esclusivamente dal contributo della forzazanetale F pari a:
M=FI[H
Calcolando, invece, I' equilibrio a partire dallanfigurazione deformata, anche lo sforzo
normale N influisce sul valore del momento fleteeatla base della mensola, il quale avra
quindi un valore maggiore rispetto al caso prectederpari a:
M=F[H+NId

E’ quindi evidente che la non linearitd geometqced avere molta influenza nel calcolo
del momento a rottura della struttura.

- NON LINEARITA’ DELLA SOLUZIONE

La soluzione non lineare e complicata dal fatto ghesta funzione degli spostamenti e

dello stato tensionale della struttura, i quali I3ono noti a priori. Questo implica che
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la soluzione non puo essere ricavata, per ognémento di carico, in un unico passo,
bensi € necessario utilizzare un procedimentativera
In un problema statico di tipo lineare si ha cheeittore delle forze e funzione lineare

del vettore degli spostamenti nodali tramite lazeine:
{F}= [K]{d} dove:

{F} & il vettore delle forze applicate;

[K] e la matrice di rigidezza globale;

{d} il vettore degli spostamenti nodali.

Per un problema non lineare non e piu possibikgls@una relazione lineare tra forze

e spostamenti, bensi la relazione diventa:

{F ()} =[K(d)fd}
Il vettore delle forze e la matrice di rigidezzangsdunzioni degli spostamenti nodali
incogniti.

7.1.1.Procedimento dell’ analisi pushover

L’ analisi statica non lineare viene condotta ssilagola coppia di pali mediante 'ausilio
del programma agli elementi finiti Straus7. Pertg@i@ a termine I'analisi il solutore segue
I seguenti passi:
1) Vengono inizializzati i vettori degli spostamentodali {d}, delle tensioni
dellelemento{o,} e delle deformazioni dell'elemen{s,} ;

2) Siimposta il valore del moltiplicatore del cariger il passo correntd ;

3) Il programma calcola ed assembla gli elementi deldrice di rigidezza, tenendo
in considerazione, se richiesto, sia la non litaadiovuta al materiale che quella
dovuta alla geometria. Alla fine della proceduraadsemblaggio della matrice di
rigidezza, viene impostato il sistema di equazimari di equilibrio che segue:
[K(d,ae,ge)]{Ad} ={rR} incui:

[K(d,ae,se)] e la matrice di rigidezza calcolata per il passoente;

{ad} & il vettore i cui elementi sono gli incrementisgiostamento rispetto al passo

precedente;
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{R} & il vettore delle forze residue.

4) 1l programma risolve il sistema di equazioni premgeémente descritto, nel quale le
incognite sono gli incrementi di spostame{‘dkni};

5) Siaggiorna il vettore degli spostamenti nodalmetando allo spostamento relativo
al passo precedente, I' incremento di spostamentenwio per la corrente
iterazione;

6) A questo punto il solutore controlla la convergerdsl'iterazione tramite le

seguenti relazioni:

ad] _ L . . : .

—||d|| &, doveg, e il valore di tolleranza consentito sugli spostatn

% <g  doveP, é il valore della forza residua alla prima itecend, mentres,
0

e il valore di tolleranza cons® sugli sforzi;
Se entrambi i criteri di convergenza sono soddisfiaitsolutore torna al punto 2 e

ripete il procedimento per il valore successivo aelltiplicatore del caricol,,,

altrimenti continuano le iterazioni ripartendo gahto 3.
L’ analisi statica non lineare consiste quindi mgblvere tante volte quanti sono gli

incrementi di carico stabiliti, un sistema linedreequazioni di equilibrio.

7.1.1.Piagramma Momento/Curvatura della sezione del palo

Per far si che il programma agli elementi finitiréis7 tenga in considerazione |l
comportamento non lineare del materiale, &€ nedesgaplementare nella libreria dei
“tables” del programma, il diagramma Momento/Cuunvatdella sezione resistente del
palo.

Il comportamento dell’acciaio con cui e realizzatpalo pud essere riassunto diagramma

o — & riportato in figura 7.2.
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el
o 100,00
=,
.E OO0 - -
0o Sl Deformazioni
£ 006 -0,04 -0,02 0,00 0,02 0,04 0,06
m LANaTaWatal
| rooog
200,00
Figura 7.2: diagramma sforzo-deformazione dell’acciaio dei pali
. . .y _275 : .
Il 'valore della tensione di snervamentofg =—= :ﬁ%: 262 MPa. Di conseguenza il
Yu

valore della deformazione di snervamento vale:

_fe_ 262
Eg= 2= —
E  21000(

Le caratteristiche geometriche della sezione sate: n

=0,00124

d d=0,152 m
t=0,008 m

Figura 7.3: sezione resistente dei

pali di fondazione
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A questo punto si hanno tutti i dati necessari plercalcolo del diagramma
Momento/Curvatura. Quest’ ultimo é stato semplificeon una trilatera ed é riportato in

figura 7.4.

D

-1,50 -1,00 -0,50 0,00 0,50 1,00 1,50 Curvatura [1/m]

Momento [kgm]

Figura 7.4: diagramma Momento/Curvatura della sezione del palo

Di seguito si riportano i valori della curvaturae momento ultimi e di snervamento.
1 1

X, = 0017 — X.=1—
m m

M, =3000 kgm M, =4000 kgm
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7.1.1.Modellazione del comportamento del terreno

Nel corso di un’ analisi statica non lineare sutgppia di pali non si pud prescindere
dall'interazione tra palo e terreno. Quest’ ultimene modellato sul programma agli
elementi finiti Straus7, utilizzando gli elementutoff bar”. Un elemento “cutoff bar”
un’ asta a sforzo normale controllato; si impostendi un predefinito valore di tensione
massima e minima sulla barra. Se lo sforzo normella barra supera il valore predefinito,
questa collassa. Per simulare il comportamentoteleeno, questi elementi vengono
utilizzati sia a trazione che a compressione, d slgnifica che € necessario impostare un
valore limite sia per gli sforzi di trazione chergpielli di compressione. Inoltre Straus7
propone due diversi tipi di “cutoff bar”, i quali slifferenziano tra loro per il loro
comportamento una volta superato il valore limifdel modello realizzato per
rappresentare il comportamento del terreno, sgsoel gli elementi denominati “ductile”,

I quali, una volta superato il valore massimo cotigg si plasticizzano ma continuano a

portare il valore massimo consentito. Il loro comamento € riassunto in figura 7.5.

Forza

O

Spostamentt

Figura 7.5: comportamento degli elementi cutoff bar di tipotiac

Il valore massimo e minimo dello sforzo normale thdarra pud assumere, € il valore
della spinta passiva del terreno, ovvero la reazimassima che il terreno puo esercitare

per effetto di una compressione orizzontale.
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oV

g
=l

L

7

Figura 7.6: tensioni su un elementino di terreno alla profoadit

La tensione verticale in una sezione situata sopidifa z dal piano campagna si trova nel

modo seguente:

o=yl
dove y ¢ il peso specifico del terreno.
Definito il coefficiente si spinta passiva:
+
K, = 1+ sery
1-senp

in cui ¢ e l'angolo di attrito del terreno considerato,calcola il valore della tensione
passiva orizzontale in questo modo:

o,=0,[K, +2c /K,
in cui con c si e indicato il valore della coesiale terreno considerato.

L’ andamento della tensione passiva su un tratterdéno profondo H é riportata in figura
7.7.
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K, +2¢, /K

Figura 7.7: andamento della tensione passiva

E’ evidente quindi che il valore della tensione gp&s ha un andamento lineare con la
profondita z dal piano campagna.
| parametri del terreno in esame vengono ripomatabella 7.1.

PESO SPECIFICO DEL ANGOLO DI ATTRITO
COESIONE[Kg/m3] _
TERRENO [Kg/m3] [gradi]
2000 2200 21

Tabella 7.1:parametri meccanici del terreno

Si calcola ora il coefficiente di spinta passivaip&rreno in esame.

_1l+semy _1+sen2l) _
1-senp 1-sen(2])

Kp 2116

Il valore della tensione passiva viene calcolapmadire da una profondita di 4 metri, fino
alla profondita massima del palo pari a 14 metandamento viene ricostruito per punti,
calcolando la tensione passiva ogni 10 cm per tattanghezza del tratto considerato. L’

andamento ottenuto € mostrato in figura 7.8.
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tensione passiva [Kg/m2]

0 T T T T T T 1
10000 20000 30000 40000 50000 60000 70000

o [m]-lb

N
~
~

Prlofondité
[=s]

N
[=]

Figura 7.8: andamento della tensione passiva in funzione getiéondita per il terreno in esame

La tensione passiva varia da un minimo di 23:17@% alla profondita di 4 mentri, ad un
m

massimo di 6565{?}—? alla profondita di 14 metri.

Nel modello agli elementi finiti il palo di fondame e stato suddiviso in conci da 20 cm
ciascuno. Di conseguenza anche i cutoff bar cheeftaoob il terreno avranno un’ altezza

pari a 20 cm. Per ogni cutoff bar il valore delfdnsa passiva e costante e, per calcolarlo,
si considera il valore della tensione passiva msdi®20 cm di altezza delle barre. Quindi

per tutta la profondita considerata, si calcokalbre della tensione passiva media ogni 20

cm. Il risultato finale € un andamento “a gradingortato in figura 7.9.
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0
' ' ' ' ' ' I—tensicme
( 10000 20000 30000 40000 50000 60000 70000 .
passiva
-2
=—tensione
4 passiva
media
-6
-8
-10
12
-14
-16

Figura 7.9: andamento della tensione passiva media in funziefie profondita per il terreno in esame

La sezione di ogni elemento Cutoff bar ha, comedetto, un’ altezza di 20 cm, mentre la

largezza e pari al diametro del tubo di acciaio cbestituisce il palo di

fondazione.

20 cm 20cm
palo Dpalo

Figura 7.10: dimensioni della sezione degli elementi cutoff bar
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Il “ valore di cutoff ” oltre il quale la barra gilasticizza, non € altro che il valore della
tensione passiva media calcolato per ogni barrdtipticato per I' area della sezione di
ogni asta.

L’ area della sezione dei cutoff bar vale:

A=Blh= 0152[D2 = 0,0304 m?

| valori di spinta passiva ottenuti per ogni bareamgono riportati in tabella 7.2.

CONCIO SPINTA PASSIVA [Kg]
1 722,11
2 747,84
3 773,57
4 799,31
5 825,04
6 850,77
7 876,51
8 902,24
9 927,97
10 953,70
11 979,44
12 1005,17
13 1030,90
14 1056,64
15 1082,37
16 1108,10
17 1133,84
18 1159,57
19 1185,30
20 1211,04
21 1236,77
22 1262,50
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23 1288,23
24 1313,97
25 1339,70
26 1365,43
27 1391,17
28 1416,90
29 1442,63
30 1468,37
31 1494,10
32 1519,83
33 1545,57
34 1571,30
35 1597,03
36 1622,77
37 1648,50
38 1674,23
39 1699,96
40 1725,70
41 1751,43
42 1777,16
43 1802,90
44 1828,63
45 1854,36
46 1880,10
47 1905,83
48 1931,56
49 1957,30
50 1983,03

Tabella 7.2:valori di spinta passiva per ogni cutoff bar
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Per lo svolgimento delle analisi statiche linealiterreno era stato modellato con una
molla verticale e con due molle orizzontali, le cgidezze erano pari alla rigidezza per
attrito verticale e orizzontale del terreno. | valti queste rigidezze sono stati calcolati in

tabella 4.3, di seguito riportata per comodita.

Settore Rigidezza per attrito verticale Rigidezza per attrito orizzontale
0/4 metri 101736 16200
4/7 metri 124344 19800
7/7,6 metri 158821,2 25290
7,6/9 metri 180864 28800
9/11 metri 138474 22050
11/14 metri 169560 27000

Tabella 4.3:rigidezze verticali ed orizzontali nei vari settdiiterreno

Gli elementi cutoff bar devono simulare il companento del terreno in direzione

orizzontale, di conseguenza € necessario che ilderzp di ciascuna barra inserita nel
modello sia pari alla rigidezza per attrito oriziade calcolata nei vari settori.

Volendo matenere le dimensioni della sezione ugelitutti gli elementi, il parametro che

si puo fare variare per “tarare” la rigidezza &ulaghezza delle barre.

Per un’ asta la rigidezza assiale puo essere atdcolediante la seguente relazione:

K:E_'A
L

Quindi, una volta noto il valore della rigidezzasiate per ogni settore, si ricava la

lunghezza dell’asta semplicemente invertendo legqatente relazione:

|_ = E_A
K
La rigidezza per attrito orizzontale e stata caltaltilizzando la relazione:
K, _E [A
L

dove:

E e il modulo elastico del terreno;
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L e la dimensione orizzontale che indica il terrenmvolto nel meccanismo. Solitamente

si assume pari a 2 metri;
A é l'area di influenza.
| parametri L ed A rimangono invariati per tuttapiefondita considerata, di conseguenza
il rapporto tra la rigidezza orizzontale ed il mtmelastico del terreno € sempre lo stesso,
indipendentemente dal settore di terreno considehatquesto modo la lunghezza con la
quale e necessario modellare ogni elemento cutnffilo modo che la rigidezza assiale
dell’ asta sia pari alla rigidezza per attrito adntale del terreno, € la stessa per tutte le
aste. Si ottiene quindi:

L=152 m

7.1.1.%Analisi pushover in direzione x

L’ analisi statica non lineare viene condotta sugiagola coppia di pali, la quale sara

sottoposta ad uno sforzo verticale medio pari @030g ( 7500 Kg su ogni palo) e ad una
forza orizzontale crescente secondo il valore dinattiplicatore A .

L’analisi viene condotta prima considerando esghlusiente la non linearita del materiale

attraverso il digramma Momento/Curvatura calcoktparagrafo 7.1.1.3, poi includendo

anche la non linearitad geometrica.

Lo scopo di questa analisi € quello di studiareoinportamento dei pali di fondazione

fuori dal campo elastrico e ottenere la curva gac#ta del singolo palo.

I modello che si utilizza per questo tipo di asgé riportato in figura 7.11.

Gli elementi cutoff bar sono stati vincolati allad estremita libera con un incastro. Per
validare questo modello, prima di procedere caanklisi pushover, é stata effettuata un’
analisi statica lineare dei pali sottoposti allesse azioni illustrate nel paragrafo 5.2. |
valori degli spostamenti e delle sollecitazioni pali che si ottengono sono gli stessi che si

erano ottenuti modellando il terreno con le malésiazionali.

91



Arlotti Claudia darimento di fondazioni profonde in edifici esisten

Figura 7.11: modello utilizzato per I'analisi pushover sulla gola coppia di pali
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7.1.1.5.1 Risultati dell’ analisi statica non lineare in direzione x

Analisi con non linearita del materiale
La forza orizzontale viene incrementata tramitenusitiplicatore che varia da un valore
minimo di 0 ad un valore massimo di 1,6. La defdenzhe si ottiene é riportata in figura
7.12.

Figura 7.12: deformata della coppia di pali all'ultimo increment

L’ andamento dei momenti flettenti all’'ultimo inenento € mostrato in figura 7.13. |l

valore del massimo momento raggiunto e di 3497 kgm.
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Figura 7.13: andamento del momento flettente all’'ultimo incretoen

Si riporta ora 'andamento della curva di capadidindi 'andamento dello spostamento
del punto di applicazione della forza orizzontal#astesta del palo rispetto al punto finale
del palo che risulta incastrato nel terreno, inzfane della forza orizzontale applicata

sempre crescente.
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Figura 7.14: curva di capacita del palo ( considerando solo tmninearita del materiale)

L’ andamento della curva € lineare fino al ventitpgsimo incremento, che corrisponde ad

un moltiplicatore del carico pari a:

quindi il valore del carico e:
Fo, = F, =, [F, = 115[1000=1150kg
Il valore dello spostamento di snervamento é:
0,,=0,=01115m
L’ ultimo valore del moltiplicatore del carico vale
A=A, =16
Il valore del carico ultimo e:
Fys = F, = A, [F, =161000=1600 kg
mentre lo spostamento ultimo vale:
0 =0,=02242m
Si puo definire duttilitda capacita di una struttura di deformarsi oltrdinlite elastico.
Essa puo essere valutata come il rapporto tradstamento massimo, a rottura e quello al

limite elastico.
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La duttilita del singolo palo, valutata senza tener considerazione la non linearita
geometrica, puo essere quindi valutata tramitpiporto:
2242
_9o,_0 s

u

o, 01115

Durante I' analisi tutti gli elementi cutoff barntangono in campo lineare. L’'unico

elemento che si snerva raggiungendo il valore dgdlata passiva impostato come valore

di cutoff &€ quello che si trova ad una profonditd dnetri, ovvero la profondita di scavo.
Analisi con non linearita del materiale e geometaic

La forza orizzontale viene moltiplicata per un npditatore che varia da un valore minimo

di 0 ad un valore massimo di 1,23. L' andamenttad#¢formata che si ottiene & analogo a

guello mostrato per il caso precedente in figul&.7Di seguito si riporta I’ andamento del

momento flettente relativo all’ ultimo incremento.

18,7091
B 160, 5784

Figura 7.15:andamento del momento flettente all’'ultimo incretoen

Il valore del massimo momento raggiunto € di 34§k
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Si riporta ora I'andamento della curva di capacéeendo assunto lo stesso punto di

controllo che era stato considerato nel caso disoh linearita del materiale.

1400

1200 —

1000 /

800 /

600 /

400 /

200 /

0 : : : : .
0 0,05 0,1 0,15 0,2 0,25

Forza [Kg]

Spostamenti [m]

Figura 7.16: curva di capacita del palo ( considerando la narehrita del materiale e geometrica)

L’ andamento della curva ¢ lineare fino al ventimesincremento, che corrisponde ad un

moltiplicatore del carico pari a:

quindi il valore del carico di snervamento é:
F,, =F, =1, [IF, =1[1000=1000 kg

Il valore dello spostamento di snervamento é:

0, =9,=01139m
L’ ultimo valore del moltiplicatore del carico vale

A=A, =123
Il valore del carico ultimo e:
F,, =F, =A,,[F, = 123[1000=1230 kg

mentre lo spostamento ultimo vale:

0,5 =0, =01907m
La duttilita del singolo palo, valutata tenendo dansiderazione sia la non linearita

geometrica che quella del materiale, puo essergliqualutata tramite il rapporto:
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_9

u

3, _ 01907 _
5, 01139

y

167

Anche in questo caso i valori dello sforzo normdée cutoff bar non supera il valore
massimo. Quindi tutti gli elementi cutoff bar margeno un comportamento lineare fino

al termine dell’ analisi.

Confronto tra le curve di capacita ottenute
Si riportano sullo stesso grafico la curva di céipaattenuta dall’ analisi statica non lineare
considerando esclusivamente la non linearita déémade e quella ottenuta includendo sia

la non linearita del materiale che quella geomatric

1800

1600 /
1400
/ e senza nonlinear

1200 geometry
1000 V e cON NONliNear

// geometry
600 //
400

200

Forza [Kg]

0 . | . . ' Spostamenti [m]
0 0,05 0,1 0,15 0,2 0,25

Figura 7.17: confronto tra le curve di capacita ottenute

E’ evidente che considerando la non linearita geooae quindi gli effetti del secondo

ordine dati dalla presenza di carichi verticalmuhuisce sia il valore della forza ultima che
il valore dello spostamento ultimo. Questo e dfigstio dal fatto che, considerando I
equilibrio nella configurazione deformata, la presse dei carichi verticali applicati e del
peso proprio creano dei momenti aggiuntivi sul paloontribuiscono allaumentare degli
spostamenti. Infatti includendo la non linearitdmetrica nell’ analisi, si raggiunge uno
stesso valore di spostamento sottoponendo la famaad una forza sensibilmente piu
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bassa. Anche se in maniera minore, anche i vai®nhérvamento sono influenzati dagli
effetti della non linearita geometrica. Infatticindendola nell’ analisi, i pali di fondazione
escono anticipatamente dal campo elastico rispatteaso di sola non linearita del
materiale.

Da questo confronto risulta quindi evidente che, & analisi statica non lineare per
elementi snelli come i micropali di fondazione petigti, non si puo prescindere dagli

effetti di non linearita geometrica.

7.1.1.6Analisi pushover in direzione z

In questo caso la coppia di pali viene sollecitatdirezione trasversale all' asse della trave
di collegamento. Il comportamento di ogni palo, eogia spiegato, pud essere assimilato a
quello di una trave incastrata alla base. Di comeega il ruolo delle rotazioni della
sezione di attacco tra i pali e la trave di collegato diventa fondamentale, inquanto, oltre
all’ azione della forza orizzontale, c’é ancheatico verticale medio.

Per questa situazione gli effetti della non linBageometrica e gli effetti di instabilita,

Sono ancora piu importanti rispetto al caso precide

N
H e
V(X)
7

Figura 7.18: mensola pressoinflessa

Considerando il comportamento della struttura impa plastico, &€ possibile determinare

un dominio di interazione tra momento e sforzo radlenPer farlo € necessario calcolare
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tutte le coppie M-N che portano a completa plast&zione la sezione

esprimere il dominio di interazione mediante lausede espressione:

M_WH_N
M, 2s|” N

p P

dove:

M, & il momento plastico, esprimibile conv, = f W ;
W e il modulo di resistenza della sezione;

S é il momento statico della sezione;

N, e lo sforzo normale plastico, esprimibile coiNg = f, [A.

. In generale si puo

N/Np

M/Mp

Figura 7.19: dominio di interazione plastico

Tutti i punti che si trovano sulla curva rappreseatéutte le configurazioni di sforzo che

portano la sezione a completa plasticizzazione.

Risulta evidente, osservando la figura 7.20, ch& sensiderano gli effetti del Il ordine, il

raggiungimento della crisi avviene mer un valoresfdrzo normale inferiore a quello che

si avrebbe prendendo in considerazione solo gittefiel | ordine.
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N/Np

Il ordine

| ordine

M/Mp

Figura 7.20: influenza degli effetti del secondo ordine sullaspicizzazione della sezione

Si faccia riferimento alla figura 7.21. La curvaappresenta I' andamento dello sforzo
normale in funzione dello spostamento in campotieasottenuto quindi mediante I

integrazione della linea elastica :

Questo tipo di andamento e valido fino a quandalibre dello sforzo normale raggiunge
il valore di snervamento. Dopo questo punto sieirrcampo plastico ed € necessario
riferirsi alla curva b. Questa rappresenta I’ aneato dello sforzo normale in funzione
dello spostamento in campo plastico, ottenuto eodo I’ espressione del dominio di
interazione in funzione dello spostamento. Si vedendi che il valore del carico di
collasso & sensibilmente inferiore a quello chetsene tralasciando gli effetti del Il
ordine. Non si raggiunge il carico plastico e daper superato il valore di snervamento, I

andamento della forza e calante.
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N/Np

curva a

curvab

Vv

Figura 7.21: andamento dello sforzo in funzione dello spostament

Per questo motivo, per effettuare I' analisi pusdtom direzione z, invece che applicare
una distribuzione di forza crescente ad ogni inemim si decide di applicare uno

spostamento crescente. Viene quindi riportata laacehe grafica I’ andamento della

reazione lungo z nel punto mediano della trave allegamento in funzione dello

spostamento crescente ad ogni iterazione.

1200

1000

3
[

Reazione [Kg]
g

200

/ .

/

N

/

Ty

/

0,1 0,2 0,3

0.4 0,5

0.6

0.7

—Spostamento/reazione

Spostamento[m]

Figura 7.22: curva reazione/spostamento ricavata dall’ analisspover in direzione z
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La forza cresce fino a quando la coppia di palr@va ancora in campo elastico, poi I’

andamento diventa calante.

7.1.2 Determinazione della sollecitazione sismica

7.1.2.XCalcolo del periodo della struttura

Per la determinazione della forza sismica agentia struttura si fara riferimento allo
spettro di risposta, costruito per la zona di BalgDi conseguenza € necessario calcolare
il periodo proprio di vibrazione dell’edificio inrsame.

L’edificio viene quindi assimilato ad un oscillatosemplice.

%

K
S

@) @)

s

Figura 7.21: oscillatore semplice

M indica la massa totale dell’edificio, mentre Kaérigidezza orizzontale totale data dai
pali di fondazione.
Calcolo della massa dell’edificio
- Massa della muratura

o K . \
Il peso specifico della muratura valg=1900 _g’ mentre il volume totale e
m

V =882,22m°.
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Quindi la massa della muratura si puo calcolareecom

M =1900882216=1676210Kg

muratura

- Massa delle travi

Il peso specifico dell'acciaio vale :

y =7850 K_g
m

L’area della sezione di una trave vale:
A=0,00391nv

Il volume si puo quindi calcolare:

V = AL =0,0039164 = 0065 m*

La massa di una traveM, . = 785000065=51025 Kg

trave
Quindi la massa delle travi é:

M i = M ave o =51025[14=71435 Kg

travi trave travi

- Massa dei pilastri

Il peso specifico dell'acciaio vale :

y=7850 K_g
m
L’area della sezione di un pilastro vale:

A=0,00482 m’

Il volume di un pilastro é:

V = ALL = 0,00482(82 = 0,0395 m’
Quindi la massa dei pilastri e:

M. =y[Vh, =785000,039528=86821 Kg

pilastri pilastri

- Massa dei solai

Tenendo conto che il peso del solaio e di 512 Kgégni2tiene che la massa dei solai vale
M, =14803538B Kg

solai
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- Massa della copertura

Tenendo conto che il peso della copertura valeKifih2, la sua massa risulta essere:
M = 140876 Kg

La massa totale dell’edificio e:

M =1676210+ 71435+ 86831+1480355+140876= 331326844 Kg

Calcolo della rigidezza orizzontale

La rigidezza orizzontale puo essere ricavata seempkente moltiplicando il valore della
rigidezza orizzontale del singolo palo per il numeli pali presenti sotto I'edificio. E’
necessario, pero, tenere in considerazione il siveomportamento dei pali a seconda
della loro orientazione rispetto alla direzioneun agisce la forza.
Se la forza sismica agisce in direzione x si hanno:

- 356 pali che si comportano come travi incastrocastro scorrevole

- 288 pali che si comportano come travi incastrdtetase

K =K, [h,, =(108225[356) + (4000[288) = 5004810% = 50048100%

Se la forza sismica agisce in direzione z si hanno:
- 288 pali che si comportano come travi incastrocastro scorrevole
- 356 pali che si comportano come travi incastrdtelsse

Kg

K =K, O, = (108225289 + (40000356) = 4540880~

pali

= 45408800ﬂ
m

Calcolo del periodo della struttura in direzione x

Il calcolo del periodo proprio della struttura sigpeffettuare tramite la seguente relazione:

T =2 M:Zn 3BLZGS‘M':]_1613e(:
\ K \' 50048100

Calcolo del periodo della struttura in direzione z

In questa direzione il periodo assume il seguealerg:

T =27 M:Zﬂ' M:l? sec
V K \ 45408800
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7.1.2.Definizione dello spettro di risposta

Le azioni sismiche di progetto vengono definiteagtipe dalla pericolosita sismica di base
del sito di costruzione. Essa costituisce I'elernedi conoscenza primario per la
determinazione delle azioni sismiche-

La pericolosita sismica é definita in termini dcalerazione orizzontale massima attasa
in condizioni di campo libero su sito di riferimentigido con superficie topografica
orizzontale, nonché di ordinate dello spettro dpoista elastico in accelerazione ad essa
corrispondent& (T) , con riferimento a prefissate probabilita di e@ethPv-, nel periodo

di riferimento Vr . Le forme spettrali sono definite, per ciascundedprobabilita di
superamento nel periodo di riferimera., a partire dai valori dei seguenti parametri su
sito di riferimento rigido orizzontale:

a accelerazione orizzontale massima al sito;

Fo valore massimo del fattore di amplificazione dslbettro in accelerazione orizzontale.

T. periodo di inizio del tratto a velocita costanté@espettro in accelerazione orizzontale.

| valori di a,, F, e T¢ sono tabellati. Per poter utilizzare le tabellee€essario calcolare

il tempo di ritorno della struttura.

Tar = _In(lv——RPVR) dove:

Vv, € la vita di riferimento della struttura in esame.

P,.€ la probabilita di superamento nel periodo drriifiento v, .

Secondo il paragrafo 2.4.1 del D.M. 2008, la vianmale v, di un’opera strutturale,

indica il numero di anni nel quale la strutturarghe soggetta alla manutenzione ordinaria,
deve poter essere usata per lo scopo al qualetieatasL’opera di fondazione progettata
per I'edificio “Vecchia Officina” rientra nella cagjoria delle opere provvisorie, percio la

sia vita nominale e pari g, <10 anni, come indicato in tabella 2.4.1.

Nel paragrafo 2.4.2 del D.M. 2008 vengono suddilesstrutture in diverse categorie, con

riferimento alle conseguenze di un’interruzioneogerativita o di un eventuale collasso
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dovuto alla presenza di azioni sismiche. La strattin esame rientra in Classe |,
corrispondente a costruzioni con presenza soloscmtale di persone.
Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengahdate in relazione ad un periodo di

riferimento vy che si ricava, per ciascun tipo di costruzionetiplcandone la vita
nominale v, per il valore del coefficiente d'us@, . Quest'ultimo si ricava in funzione

della classe d'uso della struttura, come indicattabella 2.4.11 del D.M. del 2008. Per la

classe | il coefficiente d'us@, vale 0,7.
v, =C, ¥, =0,710=7 anni
La normativa impone come periodo di riferimento imia 35 anni.

La probabilita di superament®, e definita dalla normativa in base allo stato temi

considerato.

Gli stati limite vengono definiti nel capitolo 312del D.M. 2008.

Gli stati limite di esercizio sono:

- Stato Limite di Operativitd (SLO): a seguito del terremoto la costruzione ne s
complesso, includendo gli elementi strutturali, Iqueon strutturali, le apparecchiature
rilevanti alla sua funzione, non deve subire dathinterruzioni d'uso significativi;

- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione el somplesso,
includendo gli elementi strutturali, quelli nonwturali, le apparecchiature rilevanti alla
sua funzione, subisce danni tali da non mettergchio gli utenti e da non compromettere
significativamente la capacita di resistenza egiilezza nei confronti delle azioni verticali
ed orizzontali, mantenendosi immediatamente usiide pur nell'interruzione d’'uso di
parte delle apparecchiature.

Gli stati limite ultimi sono:

- Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto la costruzione
subisce rotture e crolli dei componenti non stmatiued impiantistici e significativi danni
dei componenti strutturali cui si associa una garsignificativa di rigidezza nei confronti
delle azioni orizzontali; la costruzione conservevece una parte della resistenza e
rigidezza per azioni verticali e un margine di sgaza nei confronti del collasso per azioni

sismiche orizzontali;
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- Stato Limite di prevenzione del Collass@gSLC): a seguito del terremoto la costruzione
subisce gravi rotture e crolli dei componenti ntmitturali ed impiantistici e danni molto
gravi dei componenti strutturali; la costruzionengerva ancora un margine di sicurezza
per azioni verticali ed un esiguo margine di sizaeenei confronti del collasso per azioni
orizzontali.

Le probabilita di superamento nel periodo di rifeentoPv=, cui riferirsi per individuare
I'azione sismica agente in ciascuno degli statiitenconsiderati, sono riportate nella
tabella 3.2.1.

Stati Limite | Probabilita di superamento nel periodo di riferimerto R
SLO 81%
SLD 63%
SLV 10%
SLC 5%

Tabella 7.3:probabilita di superamento per ogni stato limite
In questo caso vengono considerati esclusivamergtato limite di danno e lo stato limite
di salvaguardia della vita.
In entrambi i casi viene calcolato il tempo di nito:
_ Vi 35

Tar = =- =35 anni SLD
In1-PR,) In(1-063

T oo YR __ 35
" Inl-R)  In(1-010)

=332 anni SLV

Per utilizzare le tabelle e calcolare quindi i paeti a,, F, e T. € necessario definire

anche longitudine e latitudine del sito in esane.iFcomune di Bologna:
- latitudine = 44,5075
- longitudine = 11,3514
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| valori dei parametri che si ottengono per il sticcostruzione in esame sono riportati in
tabella 7.4.

STATO LIMITE Toir a, F, T,
SLD 35 0,057 2479 0,262
SLV 332 0,145 2,406 0,302

Tabella 7.4:parametri d’azione per gli stati limite considerati

Lo spettro di risposta elastico in accelerazioresgresso da una forma spettrale (spettro
normalizzato) riferita ad uno smorzamento convema® del 5%, moltiplicata per il valore
della accelerazione orizzontale masskgau sito di riferimento rigido orizzontale. Sia la
forma spettrale che il valore dj variano al variare della probabilita di superamemdd

periodo di riferimentoP, .

Nel paragrafo 3.2.2 del D.M. del 2008 il sottosuaiene suddiviso in 5 categorie (tabella
3.2.1I):

Categoria | Descrizione

A Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di V3, superiori a 800 m/s,
eventualmente comprendenti in superficie uno strato di alterazione, con spessore massimo pari a 3 m.

B Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molfo consistenti
con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccaniche con
la profondita e da valori di V3, compresi tra 360 m/s e 800 nv/s (ovvero Ngprso > 50 nei terreni a grana
Qrossa e ¢, 30 > 250 kPa nei terreni a grana fina).

C Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti
con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta meccaniche con
la profondita e da valori di V3, compresi tra 180 m/s e 360 m/s (ovvero 15 < Ngpr30 < 50 nei terreni a
grana grossa e 70 < ¢, 3 < 250 kPa nei terreni a grana fina).

D Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente
consisfenti, con spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprieta
meccaniche con la profondita e da valori di V3, inferiori a 180 m/s (ovvero Ngprip < 15 nei terreni a
grana grossa e ¢, 3 < 70 kPa nei terreni a grana fina).

E Terreni dei sottosuoli di tipo C o D per spessore non superiore a 20 m, posti sul substrato di riferimento
(con V, > 800 m/s).

Tabella 7.5:categorie del sottosuolo

Il terreno relativo all’edificio in esame apparteealla categoria C.
Anche le condizioni topografiche del sito di cogtame vengono classificate in tabella

3.2.1V della normativa, la quale viene riportataseguito:
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Categoria Caratteristiche della superficie topografica
T1 Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione media i < 15°
12 Pendii con inclinazione media i > 15°
T3 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base e inclinazione media 15° <1< 30°
T4 Rilievi con larghezza in cresta molto minore che alla base e inclinazione media 1 > 30°

Tabella 7.6:condizioni topografiche

Nel caso in esame si assume la categoria T1.

In base alle categorie sopraelencate, & posséditelare i coefficienti di amplificazione

stratigrafica.
Categoria
sottosuolo Ss Ce
A 1,00 1.00
a, T 020
it 1,00<1,40 - 0,40-F, - 2% <1,20 110-(Te)
g
A, (TE\0.33
C L00<1,70-0,60-F, - —£<1,50 L05-(Tc)
g
L dg - 125(]*)7040
D 0,90<2.,40-1,50-F, -—£ <1,80- ’ c
g
* . ~0.40
E 1.00<2,00~1,10-F, - 2£ <1,60 L15-(Tc)
g

Tabella 7.7:espressioni dei coefficienti Ss e Cc

L'ultimo parametro necessario per la costruziongodspettro di risposta e il coefficiente

di amplificazione topografica:

Categoria topografica Ubicazione dell’opera o dell’intervento St
T1 - 1,0
T2 In corrispondenza della sommita del pendio 1.2
T3 In corrispondenza della cresta del rilievo 1,2
T4 In corrispondenza della cresta del rilievo 14

Tabella 7.8:coefficienti di amplificazione topografica
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Nel capitolo 3.2.3.2.1 vengono descritte le formethe forniscono le ordinate dello spettro

di risposta elastico della componente orizzontale:

OST<TB Se(T):ag EVDFO l'l' 1 (1_lj
TB ”DFO TB
T, <T<T, S.(T)=a, By F,
—_ TC
T.<T<T, S.(T)=a, By F, T
T, <T S.(T)=a, (S [F, EéTCTEFDJ

nelle qualiT ed S sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ecelrazione spettrale
orizzontale. Inoltre:

S e il coefficiente che tiene conto della categoriasdttosuolo e delle condizioni
topografiche mediante la relazione seguente:

S=Ss[%r

essendo Ss il coefficiente di amplificazione stratigrafica &r il coefficiente di
amplificazione topografica;

ne il fattore che altera lo spettro elastico perfficienti di smorzamento viscosi
convenzionalg diversi dal 5%, mediante la relazione:

n =10/(5+£) = 0,55

dove & (espresso in percentuale) e valutato sulla baseatiriali, tipologia strutturale e
terreno di fondazione;

Fo € il fattore che quantifica I'amplificazione spatedr massima, su sito di riferimento
rigido orizzontale, ed ha valore minimo pari a 2,2,

Tce il periodo corrispondente all'inizio del trattowelocita costante dello spettro, dato da
TC = Cc LT(;

dove Cce un coefficiente funzione della categoria di saitwo;

Tse il periodo corrispondente all'inizio del trattelb spettro ad accelerazione costante,

TC

T.=-C
B3
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To € il periodo corrispondente all'inizio del trattospostamento costante dello spettro,
espresso in secondi mediante la relazione:

a
T, =4002+16
9

Lo spettro di risposta elastico assume quindi Btgpmostrato in figura 8.2

Fo

ag*S

TB Tc TD T[SEC]

Figura 7.22: spettro di risposta elastco

Quindi per il sito in esame si calcolano i seguealori:

- coefficiente che tiene conto della categoria ditosniolo e delle condizioni
topografiche:

S=S5 05 =1501=15 per lo SLD
S=5 5 =14911= 1491 perlo SLV
- il periodo corrispondente all'inizio del tratto algcita costante dello spettro:

T. =C, [T; = 1633[0262= 0165 sec per lo SLD
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T, =C,_ [0 = 1558[10302= 0470 sec per lo SLV
- il periodo corrispondente all'inizio del tratto telspettro ad accelerazione
costante:
T =%° =01765: 0055 sec per lo SLD
T :%C :@: 0156 sec per lo SLV

- il periodo corrispondente all’inizio del tratto pastamento costante dello spettro:

a

T, =402 +16= 4,OE)M+ 16 = 1828 sec per lo SLD
g g
a

T, = 4032 +16= 4,0EI@ +16= 218 sec per lo SLV
g g

A questo punto si hanno tutti i dati necessaril@eostruzione dello spettro elastico per i
due stati limite considerati.

Per quanto riguarda lo stato limite ultimo &€ neagesseguire le indicazioni al paragrafo
3.2.3.5 del D.M. 2008. Qualora le verifiche aghtstimite ultimi non vengano effettuate
tramite I'uso di opportuni accelerogrammi ed amati;mamiche al passo, ai fini del
progetto o della verifica delle strutture le capadissipative delle strutture possono essere
messe in conto attraverso una riduzione delle fetastiche, che tiene conto in modo
semplificato della capacita dissipativa anelastieda struttura, della sua sovraresistenza,
dell'incremento del suo periodo proprio a seguigdled plasticizzazioni. In tal caso, lo
spettro di progettoS«(T) da utilizzare, sia per le componenti orizzontala ger la
componente verticale, € lo spettro elastico coonsignte riferito alla probabilita di
superamento nel periodo di riferimerRa considerata, con le ordinate ridotte sostituendo
n con 1/q, dove q e il fattore di struttura, desordel paragrafo 7.3.1 del D.M. 2008.

Il valore del fattore di struttura q da utilizzgrer ciascuna direzione della azione sismica,
dipende dalla tipologia strutturale, dal suo gradio iperstaticita e dai criteri di
progettazione adottati e prende in conto le nopalita di materiale. Esso puo essere
calcolato tramite la seguente espressione:

g=qoKr

dove:
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go € il valore massimo del fattore di struttura cliygende dal livello di duttilita attesa,

dalla tipologia strutturale e dal rappoddaz tra il valore dell’azione sismica per il quale
si verifica la formazione di un numero di cernigiastiche tali da rendere la struttura
labile e quello per il quale il primo elementoustinrale raggiunge la plasticizzazione a
flessione. Il valore di qo e dato dalla tabella.l7,4riportata nella presente relazione in
tabella 7.9.

. : 9o
Tlp{)logla (*D’,B” (‘D”A,’
Strutture a telaio, a pareti accoppiate, miste 3.00,/0, 4.5 o,/04
Strutture a pareti non accoppiate 3.0 4,0 o/0l
Strutture deformabili torsionalmente 2.0 3,0
Strutture a pendolo inverso 1.5 2,0

Tabella 7.9:valori di qo

g a .
Per I'edificio in esame—* vale 1,2. Di conseguenza:
al

q = ao%: 30012 =36

1
Kr € un fattore riduttivo che dipende dalle carattieti® di regolarita in altezza della
costruzione, con valore pari ad 1 per costruzi@gotlari in altezza e pari a 0,8 per
costruzioni non regolari in altezza.

In definitiva il valore del fattore di strutturalea
q=0q,K;=361=36

A favore di sicurezza si terra conto di un fattdrstruttura pari a:
g=3

Il periodo della struttura & <T <T,.

Quindi per determinare la pseudoacceleraziongréssione da utilizzare € la seguente:
TC
S.(T) =2, B F =

Di seguito si riportano gli andamenti degli spet#fiativi allo stato Ioimite di danno e allo

stato limite di salvaguardia della vita. Lo spetimorosso rappresenta lo spettro elastico,
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mentre quello in nero rappresenta lo spettro dgeito, scalato quindi del fattore di

struttura q.

Figura 7.23: spettro di risposta per lo SLD

Figura 7.24: spettro di risposta per lo SLV

Per lo stato limite di danno si riporta il valoreecsi ottiene dallo spettro elastico, mentre
per lo stato limite di salvaguardia della vita,rigiorta il valore che si ottiene sia dallo

spettro elastico che dallo spettro ridotto trantifattore di struttura.

115



Arlotti Claudia darimento di fondazioni profonde in edifici esisten

Sisma in direzione x:

S(T)=a,[BH[F, Eﬂ?j 00579 ELSELD2479[€ Oi:E’j 00229 per lo SLD
S.(T)=a, By F, EﬁTTCj 01459 (149104 EQ406E€ Ofgoj 0159 perlo SLV

S(T) =4, ES[—]%' F, Eﬁ-l_-l_cj 0145 DL491G]—' [Q406[€ ofgoj 0059 perlo SLV

Sisma in direzione z:

S.(T)=a, (B [F, Eé:?j 00579 ELSELD2479[€ Oi;SSJ 0029 per lo SLD
S(T)=a, By F, EﬁTTCj 01459 (149104 D2406[€ 0;‘770} Ol4g perlo SLV

S(T)=a, [593 [F, Eﬁj 0145g (1491F EQ406E€ szoj 0p46g per lo SLV

7.1.3 Analisi statica non lineare dell’ intero edificio

Dopo aver ricavato le curve di capacita di ogniopai procede effettuando I' analisi
pushover sull’ intero edificio sia in direzione kecin direzione z.

Per effettuare I' analisi della struttura sottoarichi permanenti strutturali, i solai e la
copertura erano stati tenuti in considerazionertgmalo il loro peso rispettivamente sulle
travi e sulle capriate. Questi elementi non eratad sjuindi modellati attraverso degli
elementi veri e propri. L' analisi pushover verrfiettuata applicando alla struttura I’
accelerazione ottenuta dallo spettro di risposiacddseguenza, la forza sismica vera e
propria viene calcolata dal programma agli elemtniti Straus7 moltiplicando il valore
dell’ accelerazione per la massa dell’ edificior Beesto motivo, per effettuare I' analisi
della struttura sottoposta all'’ azione sismica,eeessario modellare anche i solai e la
copertura. La rappresentazione di questi elemésrieveffettuata tramite I’ inserimento di
masse strutturali nel modello. Di seguito si ripad i valori delle masse inserite per i solai

e per la copertura nelle varie zone dell’ edificio.
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ZONA MASSA SOLAIO [Kg] MASSA COPERTURA
[Ka]

1 92345 18040
2 92345 18040

torre 54580 10660
3 92345 18040
4 45343 8856
5 117555 22960
6 58778 11480
7 176333 34440

Tabella 7.10:masse dei solai e della copertura

Le masse dei solai si riferiscono al singolo sqlgieindi sono state inserite sia al piano
terra che al piano primo.

Le masse sono state collegate alle pareti in m@dtamite un sistema di elementi link
rigidi per imparire rigidezza nel piano dei solalala copertura.

Per effettuare I' analisi pushover dell’ intero fexrio i pali non possono piu essere
rappresentati mediante delle semplici molle trastadi elastiche. Quello che si vuole fare
e rappresentare ogni palo mediante un sistema Ui movernate dalle curve di capacita
ricavate dall’ analisi statica non lineare effettusulla singola coppia di pali. Per realizzare
quindi questo modello utilizzando il programma agémenti finiti Straus7, € necessario
utilizzare degli elementi chiamati “spring dumpe@uesti elementi sono costituiti da una
molla e da uno smorzatore posti in parallelo. dggamma permette di inserire i parametri
relativi sia alla molla che allo smorzatore. Ovvente mantenendo tutti i parametri relativi
allo smorzatore pari a zero € possibile considezactusivamente la presenza della molla.
Alle molle e possibile assegnare un valore di egih assiale, laterale e torsionale. E’
possibile inoltre assegnare ad ogni elemento sprindiagramma Forza — Spostamento dal
quale dipendera, quindi, il valore di rigidezzalaeholla stessa. Per rappresentare quindi
la rigidezza orizzontale di ogni palo € necessangerire due molle differenti: una
governata dalla curva di capacita del singolo paldirezione X, I’ altra governata dalla

curva di capacita del singolo palo in direzionénzquesto modo la rigidezza di ciascuna
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molla viene completamente definita. La lunghezza cai si realizzano le molle non

influisce in alcun modo sulle loro proprieta. Pappresentare la rigidezza del palo alle
azioni verticali si mantiene una molla traslazienallastica.

Le curve di capacita da assegnare alle molle switef di diagramma Forza —

Spostamento, devono essere uguali sia a trazioee acltompressione, inquanto il
comportamento delle molle non dipende dalla dimeziadli applicazione del carico. Di

seguito vengono riportati gli andamenti dei diagmarassociati agli elementi spring.

1500

_— /

- - - ‘ - - ‘ - ' Spostamenti [m]
0,25 -0,2 -0,15 0,1 -0,05 0,05 0,1 0,15 0,2 0,25

Forza [Kg]

1500

Figura 7.25: curva di capacita (direzione x)
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Spostamenti [m]
038 06 04 02 02 04 06 08

Forza [Kg]

8

8

Figura 7.26: curva di capacita (direzione z)

Prima di effettuare I' analisi sull’ intero edifwi si effettua I' analisi statica non lineare
della singola coppia di pali, modellando questiimilttramite gli elementi spring,

sottoponendo il sistema ai medesimi carichi utdizznei paragrafi 7.1.2 e 7.1.3, con lo
scopo di controllare il corretto funzionamento dstema trave di collegamento — molle.

Tutti gli elementi spring vengono incastrati alksb.
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Figura 7.27: modellazione di una coppia di pali tramite gli elemti spring

Effettuando I’ analisi pushover di questo sistenaaiis direzione x che in direzione z, si

ricavano esattamente le stesse curve di capaditaotienute in precedenza. Questo
garantisce il corretto funzionamento del sistema.

Si inseriscono quindi gli elementi spring nel maadlelell’ intera struttura per rappresentare

il comportamento di ciascun palo.

Figura 7.28:inserimento degli elementi spring nel modello caagivo
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L’ edificio viene sottoposto all’ accelerazionemisa massima tra quelle calcolate nel

paragrafo 7.2.4.2 relative allo stato limite dveguardia della vita:

= Te )= 0470} _
se(T)_agESGéEFotﬁTj 0145gm,491%m,406[€ 16) 005g

Il valore dell’ accelerazione che si inserisceprelgramma e quindi pari a:
m
asismica: 0105[9,8:“] 0,5 ?

La sollecitazione viene applicata prima in diregonpoi in direzione z.

L’ azione sismica viene fatta incrementare durahtenalisi attraverso un fattore
moltiplicativo A che variatraO e 1.

Le molle che assorbono piu carico sono quelle eippresentano il comportamento del
palo sollecitato da una forza orizzontale parali@la asse della trave di collegamento
(direzione x). Infatti in questa sistuazione ilgpal comporta come una trave ad incastro —
incastro scorrevole. In direzione ortogonale, imydt palo si comporta come una trave
incastrata alla base ed € meno rigido, di conseguassorbira meno sforzo.

Di seguito si riportano le curve di capacita deli pal sollecitati. Vengono graficati gli
spostamenti orizzontali in funzione del fattore tiphicativo del carico sismico, sia per i
pali che si comportano come travi ad incastro -astro scorrevole, sia per quelli che si

comportano come mensole.
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Figura 7.29: curva di capacita del palo piu sollecitato (scheimeastro-incastro scorrevole)
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Figura 7.30: curva di capacita del palo piu sollecitato (scheamensola)
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Osservando quindi le curva di capacita ottenugylta evidente che i pali rimangono in
campo elastico anche quando il fattore moltiplicatiel carico vale 1, ovvero quando la
forza sismica € interamente agente sulla struttufatti gli sforzi massimi che devono
sopportare i pali sottoposti all’ azione sismiciyeao:

F..« =370 Kg peripali che si comportano come travi ad $ti@a— incastro scorrevole;
F..« =190 Kg peri pali che si comportano come mensole inates

Lo spostamento massimo, invece, in entrambi | vase,
U =43 Ccm

Per entrambi gli schemi resistenti non viene supealaarico di snervamento del palo.
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8 Conclusioni

La fondazione progettata per I edificio ex indigt “ Vecchia Officina” comprende 572
micropali tubfix lunghi 14 metri, la cui armaturacestituita da un profilo tubolare di
acciaio del diametro di 152 mm e spessore 8 mnralaaciata in opera per una durata
complessiva di 6 mesi.

Durante il corso d’ opera la palificata e in gratisostenere i carichi permanenti strutturali
relativi all' edificio sovrastante fattorizzati sewdo i coefficienti di sicurezza allo stato
limite ultimo proposti dal Decreto Ministeriale d2D08, senza manifestare cedimenti
eccessivi 0 sollecitazioni tali da mandarne iniariomponenti. | cedimenti hanno valori
simili tra loro. Il fatto che lo scavo venga efteito dopo la realizzazione dei pali non
comporta alcuna problematica sull’ edificio in témirdi cedimenti, poiche il terreno che
contribuisce alla resistenza del palo € quello giheova ad una profondita inferiore alla
profondita di scavo. Infatti il terreno di fondag@nei primi quattro metri di profondita,
terreno rimaneggiato con scarse caratteristicheamche.

La realizzazione dello scavo di 4 metri atto ailaazione del terreno fortemente inquinato
delle fondazioni non provoca problemi di instahildlla palificata, nonostante la struttura
snella dei micropali tubfix in acciaio, realizzabn una luce fuori terra pari all' altezza
dello scavo.

La fondazione di micropali, inoltre, € in grado stipportare I' azione sismica calcolata
mediante lo spettro di risposta allo stato limitesalvaguardia della vita considerata sia in
direzione longitudinale che trasversale, rimanandmmpo elastico. Il comportamento dei
pali di fondazione sottoposti ad azioni orizzontalstato studiato tramite un analisi non
lineare, tenendo quindi in considerazione gli aspieinon linearita del materiale e di non
linearitd geometrica. Infatti per strutture snaleéeformabili quali i micropali usati per la
sottofondazione dell’ edificio, gli effetti di ireilita e del secondo ordine risultano
fondamentali per derscriverne il comportamentoosbtazione sia di un carico verticale

che di un carico orizzontale.
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