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1. Premessa 

La presente relazione esamina le questioni di carattere geologico, geomorfologico e idrogeologico 

connesse con il progetto dei lavori di realizzazione di un impianto agrivoltaico avanzato e relative opere 

di connessione da realizzarsi in località “Coddu Serra Gureu” nella zona agricola del Comune di 

Decimoputzu (SU). 

Il nuovo impianto verrà installato all’interno di un’area privata meglio distinta al N.C.T. del Comune 

di Decimoputzu al F.1 mappale 111e al F.2 Mappale 826 

 

 

Fig. 1: Inquadramento aerofotogrammetrico dell’area d’indagine e ubicazione area intervento 

 
Nell’ambito del quadro progettuale, l’obiettivo dello studio sarà quello di definire la compatibilità 

dell’intervento in funzione delle condizioni geologiche, geomorfologiche e idrogeologiche dell’area, 

nonché il conseguente grado di pericolosità in conformità a quanto stabilito dalle NA del PAI. 

L’analisi geologica e geomorfologica dei terreni interessati dall’intervento verrà eseguita attraverso 

degli approfondimenti, che verranno eseguiti in corrispondenza dell’area d’intervento ed in un suo 

congruo intorno per ottenere elementi conoscitivi di dettaglio, anche facendo riferimento ad analisi 

dirette e indirette svolte all’interno del sito ed in aree contermini a quelle oggetto di intervento. 

A tal fine, la Soc. LaSia Spa, affidataria dei servizi di progettazione, si è avvalsa del Geologo Dott. 

Simone Manconi, iscritto all’Albo dei Geologi della Regione Sardegna al n. 513 in qualità di incaricato 

per la redazione dello studio geologico, geomorfologico e idrogeologico a supporto degli interventi 

progettuali previsti. 
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2. Analisi del quadro di riferimento progettuale 

L’intervento in progetto consiste nella installazione di un nuovo parco agrivoltaico avanzato della 

potenza nominale di 18589,22 kWp con sistema di accumulo di 8.25 MW e relative opere di 

connessione e collegamento, da realizzarsi all’interno della zona agricola del Comune di Decimoputzu, 

in località “Coddu Serra Gureu”. 

L’area deputata all’installazione dell’impianto in oggetto risulta essere molto adatta allo scopo in 

quanto presenta un’esposizione ottimale ed è ben raggiungibile ed accessibile attraverso le vie di 

comunicazione esistenti, con estensione di 27.539 ha (275390 mq). 

La superficie di installazione dell’impianto si presenta con pendenze pressoché nulle o lievi, tali 

caratteristiche risultano agevolare sia la soluzione di layout che gli interventi di futura manutenzione 

richiesti in esercizio. 

Il progetto rientra nell’ambito degli indirizzi di politica energetica nazionale ed europea relativi alla 

produzione di energia elettrica da Fonti Energetiche Rinnovabili (FER) nell’ottica di una progressiva 

sostituzione dei combustibili fossili quale fonte energetica e della riduzione di inquinanti atmosferici e 

gas clima-alteranti, secondo quanto previsto dagli accordi internazionali in materia (es. Protocollo di 

Kyoto). 

I criteri principali con cui è stato realizzato il progetto dell’impianto agrivoltaico avanzato sono 

basati su: 

 rispetto delle leggi e delle normative di buona tecnica attualmente vigenti; 

 conseguimento delle massime economie di gestione e di manutenzione degli impianti 

progettati; 

 ottimizzazione del rapporto costi/benefici ed impiego di materiali componenti di elevata 

qualità, efficienza, lunga durata e facilmente reperibili sul mercato; 

 riduzione delle perdite energetiche connesse al funzionamento dell’impianto, al fine di 

massimizzare la quantità di energia elettrica immessa in rete. 

I componenti dell’impianto in progetto sono così rappresentati: 

 moduli agri-fotovoltaici; 

 strutture di appoggio e supporto dei moduli agri-fotovoltaici; 

 inverter per la conversione dell’energia elettrica da continua ad alternata; 

 quadri elettrici; 

 cabina elettrica di campo, con locale di trasformazione BT/MT; 

 cabina elettrica di ricezione MT per immissione dell’energia elettrica prodotta nella rete  

 impianto di terra. 

 Opere di connessione elettrica 

 Sistemi di accumulo 

 
La disposizione dell’impianto è stata valutata a seguito di un accurato studio delle ombre e 

minimizzando, ove possibile, l’effetto di ombreggiamento legato agli ostacoli presenti nell’area 
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interessata. In tal modo verrà garantita una perdita pressoché nulla del rendimento annuo in termini di 

produttività dell’impianto agrivoltaico avanzato in oggetto. 

L’unità di base del sistema agrivoltaico avanzato consiste in unità modulari denominate stringhe 

composte ciascuna da 26 moduli agri-fotovoltaici collegati in serie. 

Le stringhe saranno convogliate alle cabine di conversione e trasformazione, dove verranno 

installati gli inverter (CC/CA) centrali e i trasformatori (BT/MT). 

L’energia elettrica sarà quindi convogliata mediante cavidotto alla Cabina di Consegna per 

l’immissione nella rete di distribuzione. 

Il modulo agrivoltaico avanzato utilizzato è progettato appositamente per applicazioni di impianti 

di grande taglia collegati alla rete elettrica. I moduli agri-fotovoltaici verranno installati a terra su una 

struttura di sostegno fissa, a puntello in acciaio zincato a caldo infissi nel terreno a mezzo di battipalo. 

I moduli avranno un angolo di inclinazione rispetto all’orizzontale (tilt) pari a 60° ed un angolo di 

rotazione rispetto al sud geografico (azimut) pari a 0°.  

I profili avranno una sezione ed una profondità di interramento idonei alla forma della struttura, 

alle sollecitazioni previste, nonché al tipo di terreno. Le strutture saranno disposte su filari distanziati 

fra di loro ad una distanza minima pari a 5.50 m in maniera da minimizzare l’ombreggiamento tra gli 

stessi. Il tipo di esposizione scelta permetterà di massimizzare la produzione di energia elettrica media 

giornaliera. Nella fase progettuale si è scelto il dimensionamento di un blocco standard, il quale, 

moltiplicato all'interno dell'area, permette la definizione dei campi agri-agri-fotovoltaici e del generatore 

in generale.  Per semplicità di cablaggio si è scelto di realizzare blocchi costituiti da una singola stringa 

fotovoltaica. 

 

 

Fig.2: Rappresentazione della struttura di sostegno del modulo agrivoltaico avanzato 
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La struttura di sostegno scelta per l’impianto consente l’infissione nel terreno del palo di sostegno 

della struttura, senza la necessità di sistemare fondazioni interrate in calcestruzzo armato; tale 

struttura permette: 

 riduzione dei tempi di montaggio alla prima installazione; 

 facilità di montaggio e smontaggio dei moduli agri-fotovoltaici in caso di manutenzione; 

 meccanizzazione della posa; 

 ottimizzazione dei pesi; 

 miglioramento della trasportabilità in sito; 

 possibilità di utilizzo di bulloni anti furto. 

 Possibilità di rimozione a fine vita della struttura. 

Elettricamente le strutture sono collegate alla terra di impianto per assicurare la protezione contro 

le sovratensioni indotte da fenomeni atmosferici. 

I materiali delle singole parti sono armonizzati tra loro per quanto riguarda la stabilità, la resistenza 

alla corrosione e la durata nel tempo. 

Completano l’installazione il sistema inverter, i quadri elettrici di bassa tensione (BT), un locale di 

trasformazione BT/MT, una cabina di ricezione e quadro elettrico di media tensione (MT), cavi elettrici 

e sistema di terra, una recinzione perimetrale e una viabilità interna al campo FV. 

3. Ubicazione dell’area in esame 

Il sito oggetto di intervento è ubicato nella zona agricola del Comune di Decimoputzu (SU), in 

località “Coddu Serra Gureu”, all’interno di un sito facilmente accessibile da qualunque mezzo di 

lavoro. 

Nell’eseguire i lavori relativi all’ubicazione, alla caratterizzazione geologica, geomorfologica, 

geotecnica ed idrogeologica, si è fatto riferimento alla seguente cartografia: 

 
 Foglio n. 556 “Assemini”, dell’I.G.M.I. (scala 1:50.000); 

 Foglio n. 556, sez. I “Villasor”, dell’I.G.M.I. (scala 1:25.000); 

 Foglio n. 556 sez. 030 “Cantoniera sa Dodda”, CTR (scala 1:10.000); 

 Cartografia catastale (1:2.000); 

 Ortofoto Digitali Georeferenziate (1:10.000); 

 Piano di fabbricazione di Decimoputzu (1:10.000); 

 Piano di Assetto Idrogeologico – Regione Sardegna (Approvato con Decreto Presidente 

Regione Sardegna n. 67 del 10.07.2006 e s.m.i.); 

 Piano Stralcio delle fasce Fluviali - Regione Sardegna (Approvato con Deliberazione 

Comitato Istituzionale n. 2 del 17.12.2015); 

 Piano di gestione del Rischio Alluvioni (P.G.R.A. 2017– I° Ciclo di pianificazione) - 

Regione Sardegna - Approvato con Deliberazione Comitato Istituzionale n. 2 del 

15.03.2016 e s.m.i. e con Decreto del Presidente del Consiglio dei Ministri del 27/10/2016, 

pubblicato sulla Gazzetta ufficiale serie n. 30 del 06/02/2017 e s.m.i. 



                                      

RELAZIONE GEOLOGICA- GEOTECNICA pag. 7 di 82 
© tutti i diritti riservati. 
Il presente elaborato è destinato esclusivamente alle attività di progettazione in oggetto per il Committente. E’ vietato qualsiasi utilizzo, anche parziale, per scopi 
differenti o da parte di altri, senza il permesso scritto dell’Autore. 

 Piano di Gestione del rischio alluvioni (P.G.R.A. 2019) – Regione Sardegna – Scenari di 

intervento strategico e coordinato; 

 Piano di Gestione del rischio alluvioni (P.G.R.A. 2021 – II° ciclo di pianificazione) – 

Regione Sardegna- Deliberazione Comitato Istituzionale n° 1 del 14 del 21.12.2021; 

 Reticolo idrografico regionale e fasce di prima tutela Art. 30 ter NA PAI; 

 Elaborati progettuali 

 

 

Fig.3: Inquadramento catastale area intervento – F. 2 mappale 826 
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Fig.4: Inquadramento catastale area intervento – F. 1 mappale 111 

 

 

 

Fig.5: Inquadramento cartografia IGM 25000 
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Fig.6: Inquadramento cartografia DBMP 10000 

 

 

 

Fig.7: Inquadramento IGM serie 25V 
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4. Inquadramento geologico 

L’area d’intervento costituisce si inserisce all’interno di una zona caratterizzata dalla presenza di 

una fitta rete di corsi d’acqua, in un contesto geologico e geomorfologico di tipo alluvionale, 

caratterizzato dalla prevalenza di litotipi incoerenti prevalentemente limoso-sabbiosi con interclusi 

ciottoli millimetrici, talora centimetrici e abbondante matrice argillosa.  

In particolare le litologie si presentano con tessitura di tipo sabbioso-ghiaiosa con presenza di 

molto scheletro costituito da ciottoli silico-clastici prevalentemente centimetrici, talora decimetrici in 

matrice limo-argillosa da mediamente a molto compatta. 

Queste litologie, di facies tipicamente alluvionale, sono riconducibili alle sequenze deposizionali 

del Pleistocene -Olocene che caratterizzano nel Complesso tutta la piana alluvionale del Rio Mannu e 

dei relativi affluenti minori. 

La presenza di termini sabbioso – ghiaiosi con abbondanti ciottoli deriva dal fatto che in 

corrispondenza di questa specifica zona, i processi deposizionali sono avvenuti con tenori di energia 

fluviale piuttosto alti, collegati per lo più a condizioni di trasporto solido. 

Questi terreni si presentano con interdigitazioni di altre litologie a tessitura diversa, corrispondenti 

alle condizioni di deflusso del reticolo minore, che in questa zona si presenta piuttosto variegato, con 

diversi elementi idrici che si intersecano tra di loro, a formare un vero e proprio reticolo di canali. 

 

 

Fig.8: Inquadramento geologico area intervento 

 
Sulla base delle caratteristiche litostratigrafiche dell’area e in funzione dei dati rilevati in sito la 

successione litologica interessata dalle opere risulta essere così costituita dall’alto verso il basso: 
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 Sequenza deposizionale di depositi alluvionali recenti, debolmente pedogenizzata in 

superficie, costituita da depositi caotici di sabbie ghiaiose prevalenti in matrice argilloso – 

limosa, con interclusi ciottoli prevalentemente silico-clastici eterometrici più o meno 

abbondanti, da mediamente a molto consistente (0.00 m – 2.80 m) (Olocene); 

 Sequenza deposizionale di depositi alluvionali antichi, costituita da depositi caotici di sabbie 

ghiaiose prevalenti in matrice argilloso – limosa molto consistente, con interclusi ciottoli 

prevalentemente silico-clastici eterometrici più o meno abbondanti, (2.80 m – 11.50 m) 

(Pleistocene); 

 Sequenza deposizionale alluvionale antica costituita da alternanze di livelli conglomeratici, 

sabbiosi e argillosi avente uno spessore di circa 125 m (Pleistocene); 

 

Per l’analisi degli aspetti stratigrafici si è fatto espresso riferimento alle indagini MASW e alle 

prove sismiche eseguite all’interno dell’area di intervento a cui si rimanda nei rispettivi allegati. 

Inoltre, per ulteriore verifica si è fatto riferimento anche ai dati ISPRA di cui alla L. 464/84 nella 

quale viene riportata la stratigrafia di un pozzo eseguito in corrispondenza dell’area d’intervento con 

la successione litologica riportata fino a duna profondità di 140 m dal p.d.c, dalla quale si evince che 

lo spessore complessivo della successione deposizionale alluvionale supera i 125 m di spessore 

complessivo. 

Nel data base ISPRA viene indicata la presenza di una falda acquifera che pertanto potrà 

certamente essere sfruttata per lo sviluppo delle colture previste. 
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Fig.9: Stratigrafia area intervento 
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5. Inquadramento Geomorfologico 

Relativamente agli aspetti geomorfologici, l’area d’intervento si imposta in corrispondenza della 

zona arginale del Rio Flumini Mannu e del reticolo minore con quota di  30 m.s.l.m.  

Da un’analisi delle condizioni orografiche e morfologiche, si rileva che tutta la zona rappresenta 

una zona di espansione del corso d’acqua sopraccitato e del suo sistema di elementi idrici su di esso 

confluenti e pertanto risulta inquadrabile come zona di piana alluvionale. 

Tutta l’area si presenta allo stato naturale con terreni un tempo un tempo utilizzati per scopi 

agricoli, nei quali attualmente non si osservano fenomenologie di dissesto strutturale riconducibili a 

criticità geologiche – geomorfologiche – idrogeologiche.  

Gli unici aspetti degni di nota si rilevano in corrispondenza del piede delle arginature del Canale 

Rio Nou, le quali, in alcuni punti del canale risentono di fenomeni di filtrazione sotterranea con 

conseguente fenomenologie di ristagni di pozze d’acqua. 

Relativamente alla potenzialità dei dissesti, è stata eseguita un’analisi molto dettagliata delle 

condizioni di pericolosità idrogeologica, dovuta sia a fenomenologie riconducibili a criticità di tipo 

idrauliche (pericolosità Idraulica Hi) sia a fenomenologie riconducibili a criticità di tipo geo-morfologiche 

(Pericolosità per Frana Hg). 

In particolare, l’area d’intervento risulta essere così classificata: 

 
 Pericolosità PAI Hi: Zona non classificata 

 Pericolosità PAI Hg: Zona non classificata 

 Pericolosità Ciclone Cleopatra: Zona non classificata 

 Pericolosità PSFF: Zona non classificata 

 Pericolosità PGRA 2017 (I° ciclo di pianificazione): Zona non classificata 

 Pericolosità PGRA 2019 (SISC): Zona non classificata 

 Pericolosità PGRA 2021 (II° ciclo di pianificazione): Zona non classificata 

 Pericolosità PGRA 2021 (II° ciclo di pianificazione): Zona non classificata 

 Pericolosità Art30 ter: Zona parzialmente classificata 

 Studio Art.8 c.2 Hi Comune di Decimoputzu: Zona non studiata 

 Studio Art.8 c.2 Hi Comune di Decimoputzu: Zona non studiata 

 Studio Art.37 c.3 lettera b) Hi Comune di Decimoputzu: Zona non studiata 

 Studio Art.37 c.3 lettera b) Hg Comune di Decimoputzu: Zona non studiata 
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Fig. 10: Inquadramento PAI Rev.59 – Zona non classificata 

 

 

Fig. 11: Inquadramento aree Ciclone Cleopatra – Zona non classificata 
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Fig. 12: Inquadramento PSFF – Zona non classificata 

 

 

Fig. 13: Inquadramento PGRA 2017 – Zona non classificata 
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Fig. 14: Inquadramento PGRA 2021 – Zona non classificata 

 

 

Fig. 15: Inquadramento pericolosità da frana PAI Rev. Dic 2022 – Zona non classificata 
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Con Decreto del Presidente della Regione Sardegna n°128 del 14.11.2019, pubblicate sul 

B.U.R.A.S. n°50 Parte I e II del 21.11.2019, sono state istituite delle “Fasce di Prima Tutela” ai sensi 

dell’Art. 30 ter delle N.A. del PAI. 

L’Art.30 ter comma 1 delle N.A. del PAI stabilisce chiaramente che: per i singoli tratti dei corsi 

d’acqua appartenenti al reticolo idrografico dell’intero territorio regionale per i quali non siano state 

ancora determinate le aree di pericolosità idraulica, con esclusione dei tratti le cui aree di esondazione 

sono state determinate con il solo criterio geomorfologico di cui all’articolo 30 bis, quale misura di prima 

salvaguardia finalizzata alla tutela della pubblica incolumità, è istituita una fascia su entrambi i lati a 

partire dall’asse, di profondità L variabile in funzione dell’ordine gerarchico del singolo tratto.  

 

 

Fig. 16: Inquadramento geologico dell’area d’intervento 

 

ORDINE GERARCHICO 
(Numero di Horton-Strahler) 

PROFONDITA’ L 
(Metri) 

1 10 

2 25 

3 50 

4 75 

5 100 

6 150 

7 250 

8 400 
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Come si evince dalla Fig.16, l’area d’intervento risulta essere interessata da un reticolo molto fitto 

di elementi idrici la cui disposizione porterà certamente d una richiesta di modellazione idrologica e 

idraulica dell’area, considerato che questi elementi idrici non risultano mai essere stati studiati. 

A tal fine, si rimanda allo studio di compatibilità idraulica appositamente predisposto per il caso 

specifico. 

Le norme di attuazione del PAI hanno stabilito che per gli elementi appartenenti al reticolo 

idrografico regionale, nelle aree perimetrate dal PAI come aree di pericolosità idraulica di qualunque 

classe gli strumenti di pianificazione di cui ai commi 2bis, 2ter e 6 regolano e istituiscono, ciascuno 

secondo la propria competenza, fasce di tutela dei corpi idrici superficiali: 

 
a. lungo i corsi d’acqua non arginati e nei tratti degli stessi soggetti a tombatura, degli stagni e 

delle aree lagunari per una profondità di cinquanta metri dalle linee di sponda o, se esistente, 

dal limite esterno dell’area golenale; 

b. lungo il corso dei canali artificiali e dei torrenti arginati, per una profondità di venticinque metri 

dagli argini; 

c. lungo i corsi d’acqua all’interno dei centri edificati, per una profondità di dieci metri dagli argini 

dei corsi d’acqua o per una profondità di venticinque metri in mancanza di argini e in caso di 

tratti tombati; 

d. La profondità delle fasce di tutela non può comunque eccedere la perimetrazione dell’area di 

pericolosità corrispondente al tempo di ritorno di 50 anni. 

 
Con l’aggiornamento delle N.A. del PAI è stato inserito un nuovo comma dell’Art. 8 (comma 8 bis) 

il quale specifica ulteriormente che la profondità delle fasce di tutela non può comunque eccedere la 

perimetrazione dell’area di pericolosità corrispondente al tempo di ritorno dei 50 anni. 

Relativamente a quanto stabilito dalla L.64/74 l’area d’intervento non fa parte di quei Comuni 

dichiarati da consolidare a spese dello stato. 

Nel complesso, per l’area d’intervento non si riscontrano allo stato attuale condizioni di 

pericolosità idrogeologica, tuttavia si ritiene necessario eseguire predisporre uno studio di compatibilità 

idraulica ai sensi delle N.A. del PAI per la definizione delle reali condizioni di pericolosità rispetto a 

quanto definito dalle fasce di prima tutela del reticolo di Horton -Strahler. 

Relativamente alle condizioni topografiche, l’area d’intervento è inquadrabile in categoria T1, 

ovvero “Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione i ≤ 15°”. 

Per quanto attiene la definizione delle categorie di sottosuolo, ai sensi del D.M. 17/01/2018, l’area 

d’intervento corrisponde a quei settori ove il substrato roccioso risulta sistemato a profondità maggiore 

di 30 m con successione litologica costituita da ghiaie e sabbie, riconducibile quindi ad un categoria di 

sottosuolo prevalente di tipo “C” ovvero: “Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o 

terreni a grana fina mediamente consistenti con profondità del substrato superiori a 30 m, caratterizzati 

da un miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da valori di velocità equivalente 

compresi tra 180 m/s e 360 m/s.” 
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6. Schema della circolazione idrica superficiale e sotterranea 

L'idrografia superficiale è direttamente connessa con le caratteristiche idrogeologiche degli 

elementi idrici presenti nell’area. Rispetto a quanto riportato negli elaborati cartografici si può 

certamente confermare che l’area di futura occupazione dell’impianto non interferisce con linee di 

deflusso superficiale dei corsi d’acqua. Limitatamente alla falda sotterrane, si ritiene che le opere in 

progetto non interferiscano con le falde idriche presenti nella zona, nonostante sia stata confermata la 

presenza di una falda acquifera superficiale. In particolare, da un’analisi del data base ISPRA emerge 

che l’area d’intervento presenta una falda acquifera con quota piezometrica (livello statico) sistemata 

ad una profondità di circa 2.00 m dal p.d.c., tenendo presente che questo livello tende a variare 

risentendo dei caratteri di stagionalità, pertanto non sono da escludersi fenomenologie di risalita della 

falda durante le stagioni più piovose. Trattandosi di opere infrastrutturali fissate con fondazioni 

profonde (pali) e superficiali sul piano di campagna, vista la tipologia di materiali presenti, si ritiene che 

la risalita della falda sia da ritenersi ininfluente con la tipologia di opere previste in progetto. 

7. Inquadramento sismico dell’area 

L’intervento in progetto consiste nella realizzazione di un nuovo campo agrivoltaico avanzato, 

riconducibile a nuove opere infrastrutturali di pubblico interesse, come meglio descritto negli elaborati 

progettuali. 

In ragione della tipologia d’opera e secondo quanto disciplinato dalle NTC 2018 e s.m.i., si è 

provveduto alla determinazione dei parametri sismici dell’area di sedime, in considerazione del fatto 

che le opere previste in progetto ricadono in classe di utilizzo II: “Costruzioni il cui uso preveda 

normali affollamenti, senza contenuti pericolosi per l’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali 

essenziali. Industrie con attività non pericolose per l’ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti viarie 

non ricadenti in Classe d’uso III o in Classe d’uso IV, reti ferroviarie la cui interruzione non provochi 

situazioni di emergenza”.  

La vita nominale di progetto VN di un’opera è invece convenzionalmente definita come il numero 

di anni nel quale è previsto che l’opera, purché soggetta alla necessaria manutenzione, mantenga 

specifici livelli prestazionali. I valori minimi di Vita Nominale (VN) da adottare per i diversi tipi di 

costruzione sono riportati nella Tab. 2.4.I.  

 

 

Tabella 2.4.I – Valori minimi di vita nominale Vn per i diversi tipi di costruzioni 
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Tali valori possono essere anche impiegati per definire le azioni dipendenti dal tempo. Tab. 2.4.I 

– Valori minimi della Vita nominale VN di progetto per i diversi tipi di costruzioni. 

Considerato che l’opera in progetto è riconducibile ad una costruzione con livelli di prestazioni 

ordinari, il Valore minimo di Vn (espresso in anni) risulta essere pari a: 

 
VN=50 anni 

 
Le azioni sismiche sulle costruzioni vengono valutate in relazione ad un periodo di riferimento VR 

che si ricava, per ciascun tipo di costruzione, moltiplicandone la vita nominale di progetto VN per il 

coefficiente d’uso CU 

VR = VN ∙ CU 

 
Il valore del coefficiente d’uso CU è definito, al variare della classe d’uso, come mostrato in Tab. 

2.4.II 

 

 

Tabella 2.4.II – Valori del coefficiente d’uso CU 

 
Per quanto concerne la tipologia d’intervento, risulta evidente che il valore del coefficiente d’uso 

CU risulta essere uguale a 1.0, pertanto il valore del periodo di riferimento VR risulta essere il seguente: 

VR = 50 ∙ 1 =  50 Anni 

 
Pertanto, il valore della vita di riferimento sarà certamente maggiore o al più uguale a 50 anni. 

In merito all’analisi simica, questa viene effettuata secondo i seguenti indici: 

 Tipologia di opera;   

 Periodo di Ritorno   

 Latitudine Nord    

 Longitudine Est    

 Spettro 

 Probabilità di superamento della Vita di Riferimento 

 Vita Nominale 

 Classe di Utilizzo 

 Vita di Riferimento 
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Fig. 17: Tabella parametri sismici SLV per il Sito d’indagine 
 

 Regione   R =      Sardegna 

 Comune   C =      Decimoputzu 

 Zona Sismica  Zs =      4 

 Spettro Sismico       SLV 

 Vita nominale   Vn =      50 anni 

 Vita di riferimento  VR =      50 anni 

 Classe di utilizzo Cu =     II 

 Tempo di ritorno Tr =      475 anni 

 Latitudine   N =      39.36593 

 Longitudine  E =     8.86471 

 Accelerazione orizzontale massima attesa sul bedrock,  ag/g = 0.05 

 Fattore di amplificazione spettrale massima    FO= 2.88 

 Periodo corrispondente all’inizio del tratto a Vcost.   TC = 0,34 
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Fig. 18: Tabella parametri sismici SLD per il Sito d’indagine 

 

 Regione   R =      Sardegna 

 Comune   C =      Decimoputzu 

 Zona Sismica  Zs =      4 

 Spettro Sismico       SLD 

 Vita nominale   Vn =      50 anni 

 Vita di riferimento  VR =      50 anni 

 Classe di utilizzo Cu =     II 

 Tempo di ritorno Tr =      50 anni 

 Latitudine   N =      39.36593 

 Longitudine  E =     8.86471 

 Accelerazione orizzontale massima attesa sul bedrock  ag/g = 0.0235 

 Fattore di amplificazione spettrale massima    FO= 2.67 

 Periodo corrispondente all’inizio del tratto a Vcost.   TC = 0,30 
 

Per ciò che concerne le condizioni topografiche il sito è classificabile come “T1”, ossia: “Superficie 

pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione media i ≤ 15°“. 

Per quanto attiene la definizione delle categorie di sottosuolo, ai sensi del D.M. 17/01/2018, l’area 

d’intervento corrisponde a quei settori ove il substrato roccioso risulta sistemato a profondità maggiore 

di 30 m con successione litologica costituita da ghiaie e sabbie, riconducibile quindi ad un categoria di 

sottosuolo prevalente di tipo “C” ovvero: “Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o 

terreni a grana fina mediamente consistenti con profondità del substrato superiori a 30 m, caratterizzati 
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da un miglioramento delle proprietà meccaniche con la profondità e da valori di velocità equivalente 

compresi tra 180 m/s e 360 m/s.” 

8. Analisi geotecnica del sottosuolo 

L’insieme delle verifiche eseguite si sono rese necessarie per definire l’interazione delle opere in 

progetto con il contesto geologico ed in particolare: 

 Definire il profilo geotecnico dei terreni interessati dalle opere. 

 Determinare i parametri geotecnici necessari a definire l’interazione opera-terreno. 

 

Determinazione della 

capacità portante del sottosuolo e 

determinazione dei cedimenti  

 Angolo d’attrito                      

 Coesione 

 Contenuto d’acqua 

 Peso specifico 

 Modulo edometrico 

 Classificazione del terreno 

 Resistenza di progetto del Terreno 

 

Nell’ambito della caratterizzazione fisico-meccanica dei terreni si fa sempre riferimento a quello 

che viene comunemente definito “volume significativo del terreno” ossia quella porzione di suolo e di 

sottosuolo che viene influenzato direttamente o indirettamente dall’azione di progetto trasmessa dal 

manufatto. In effetti, come tutti i materiali, anche nei terreni, la risposta alle sollecitazioni varia in 

funzione delle proprietà meccaniche di resistenza e dello sforzo a cui sono soggetti.  

Nel complesso, la sequenza stratigrafica presente nel sito è la seguente (dalla superficie): 

 
 Coltre deposizionale alluvionale, mediamente pedogenizzata in superficie, costituita da sabbie 

e ghiaie in matrice limo argillosa, frammiste ad elementi ciottolosi millimetrici, talora 

decimetrici, in matrice sabbiosa – limosa da mediamente a molto consistente (0,00 ÷ 11,50 

metri dal piano di campagna): 

Peso di Volume naturale γn: 2490 Kg/m3 

Peso di Volume saturo γs: 2520 Kg/m3 

Angolo di Attrito Φ: 48.00° 

Coesione C: 0,20 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Elastica Ey: 220.00 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Edometrica Ed: 180 Kg/cm2 

 

 Sequenza deposizionale conglomeratica costituita da alternanze di sabbie, ghiaie ed argille, 

riconducibili al Pleistocene (alluvioni antiche terrazzate) (11,50 ÷ 30.00 metri dal piano di 

campagna): 

Peso di Volume naturale γ: 2500 Kg/m3 

Peso di Volume saturo γ: 2550 Kg/m3 
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Angolo di Attrito Φ: 48.00° 

Coesione C: 0,20 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Elastica Ey: 300.00 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Edometrica Ed: 320.00 Kg/cm2 

 
I dati geotecnici di cui sopra corrispondono alle indagini eseguite in sito (a cui si rimanda) da cui 

emerge chiaramente che da una profondità di circa 40 cm dal p.d.c. le litologie presenti sono 

caratterizzate da materiali molto addensati che hanno portato al rifiuto strumentale per numero di colpi 

> 50 con punta conica di 5 cm2 (adatta per terreni incoerenti prevalentemente ghiaiosi). 

Sostanzialmente si conferma l’assetto lito-stratigrafico riportato in precedenza, correlato con le 

analisi sismiche. 

Per la tipologia di materiale rilevato e per esperienze analoghe sulle stesse litologie, si ritiene che 

l’infissione a battipalo in questa tipologia di terreni sia da ritenersi poco efficace proprio per l’altissima 

resistenza offerta dai livelli conglomeratici addensati la cui consistenza è da ritenersi molto simile ad 

una roccia poco alterata. Pertanto, si raccomanda l’esecuzione di prefori mediante sondaggio a roto-

percussione prima dell’infissione dei pali porta pannello. 

Relativamente alle tipologie d’opere da realizzarsi, in ragione delle dimensioni delle strutture di 

fondazione e delle azioni di progetto previste (Ed), si procederà alla verifica della resistenza di progetto 

(Rd) dei terreni allo stato limite di esercizio (SLE) e allo stato limite ultimo (SLU) secondo il metodo del 

secondo approccio combinazione UNICA (A1+M1+R3) (STR+GEO) delle N.T.C. 2018 e s.m.i.  

9. Analisi stato deformativo sottosuolo fondazioni superficiali – Cabina di trasformazione 

Per quanto concerne la realizzazione delle nuove opere, trattasi sostanzialmente di un sistema 

strutturale molto semplice, con struttura di fondazione continua a piastra, soggetto sia a sforzi 

deformativi assiali, sia a sforzi di taglio, e limitatamente anche ad azioni di momento flettente prodotto 

principalmente dall’azione del vento. 

Pertanto, relativamente a tali opere, in considerazione delle azioni di progetto determinate dal 

progettista nella relazione di calcolo al, si procederà alla verifica della resistenza di progetto dei terreni 

allo stato limite di esercizio (SLE) e allo stato limite ultimo (SLU) secondo il metodo del secondo 

approccio combinazione UNICA (A1+M1+R3) (STR+GEO) delle N.T.C. 2018. 

Dalle risultanze delle verifiche fatte, si avrà modo di verificare le condizioni di sicurezza dei terreni 

come stabilito dalle NTC 2018 e s.m.i. 

Nell’ambito della definizione degli SLU, si possono effettuare diverse verifiche: 

 
EQU: (S.L. “di Equilibrio”) perdita di equilibrio statico della struttura o del terreno. 

UPL: (S.L. “di Sollevamento”) perdita di equilibrio dovuta al sollevamento causato dalla pressione 

dell’acqua o da altre azioni verticali. 

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

STR:(S.L. “Strutturale”) collasso o eccessiva deformazione degli elementi strutturali. 
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GEO: (S.L. “Geotecnico”) collasso o eccessiva deformazione del terreno. 

 
Le verifiche di sicurezza relative agli stati limite ultimi (SLU) e le analisi relative alle condizioni di 

esercizio (SLE) devono essere effettuate nel rispetto dei principi e delle procedure indicate al § 2.6 .  

Per ogni stato limite per perdita di equilibrio (EQU), come definito al §2.6.1, deve essere rispettata 

la condizione:  

Einst,d  ≤  Estb,d 

 
dove Einst,d  è il valore di progetto dell’azione instabilizzante, Estb,d è il valore di progetto 

dell’azione stabilizzante.  

La verifica della suddetta condizione deve essere eseguita impiegando come fattori parziali per 

le azioni i valori ɣF riportati nella colonna EQU della tabella 6.2.I.   

Per ogni stato limite ultimo che preveda il raggiungimento della resistenza di un elemento 

strutturale (STR) o del terreno (GEO), come definiti al § 2.6.1, deve essere rispettata la condizione: 

 
Ed < Rd 

 
Essendo Ed il valore di progetto dell’azione o dell’effetto dell’azione, definito dalle relazioni 

seguenti: ܧௗ ൌ ܧ ∙ ൤�௙ܨ௞; �௞�௠ ;�ௗ൨ ܧௗ ൌ �ா ∙ ܧ ∙ ൤ܨ௞; �௞�௠ ;�ௗ൨ 
e Rd è il valore di progetto della resistenza del sistema geotecnico definito dalla relazione 

 ܴௗ ൌ 1�ோ ∙ ܴ ∙ ൤�௙ܨ௞; �௞�௠ ;�ௗ൨ 
 

Effetto delle azioni e resistenza di progetto sono espresse nelle formule sopra riportate, 

rispettivamente in funzione delle azioni di progetto ƔFFk, dei parametri geotecnici di progetto Xk/ƔM e 

dei parametri geometrici di progetto ad. 

Il coefficiente parziale di sicurezza ƔR opera direttamente sulla resistenza del sistema. L’effetto 

delle azioni di progetto può anche essere valutato direttamente con i valori caratteristici delle azioni 

con ƔE = ƔF.  

La verifica della condizione Ed ≤ Rd deve essere effettuata impiegando diverse combinazioni di 

gruppi di coefficienti parziali, rispettivamente definiti per le azioni (A1 e A2), per i parametri geotecnici 

(M1 e M2) e per le resistenze (R1, R2 e R3).   

I diversi gruppi di coefficienti di sicurezza parziali sono scelti nell’ambito di due approcci 

progettuali distinti e alternativi.   

Nel primo approccio progettuale (Approccio 1) le verifiche si eseguono con due diverse 

combinazioni di gruppi di coefficienti ognuna delle quali può essere critica per differenti aspetti dello 
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stesso progetto. Nel secondo approccio progettuale (Approccio 2) le verifiche si eseguono con 

un’unica combinazione di gruppi di coefficienti.   

Per le verifiche nei confronti di stati limite ultimi, nell’ambito della progettazione geotecnica si 

utilizza l’Approccio 1 con le due combinazioni (A1+M1+R1) e (A2+M2+R2).  

I fattori parziali per il gruppo R1 sono sempre unitari; quelli del gruppo R2 possono essere 

maggiori o uguali all'unità e, in assenza di indicazioni specifiche per lo stato limite ultimo considerato, 

devono essere scelti dal progettista in relazione alle incertezze connesse con i procedimenti adottati. 

 
APPROCCIO 1 (DA1)                  Combinazione 1   (A1+M1+R1) (STR)  

                                                     Combinazione 2   (A2+M2+R2) (GEO)    

 
Le Combinazioni sono formate da gruppi di coefficienti parziali con: 

A = Azioni γ F 

M = resistenza dei materiali (terreno) γ M 

R = Resistenza globale del sistema γ R 

 

 

-Tabella 6.2.I - coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni – 

 

γ G1 = coefficiente parziale del peso proprio della struttura, nonché del peso proprio del terreno e 

dell’acqua, quando pertinenti;  

γ G2 = coefficiente parziale dei pesi propri degli elementi non strutturali; 

γ Qi  = coefficiente parziale delle azioni variabili. 

 
Per quanto concerne il valore della resistenza Rd può essere calcolato: 

 
a) in modo analitico, con riferimento al valore caratteristico dei parametri geotecnici del 

terreno, diviso per il valore del coefficiente parziale ƔM specificato nella successiva tabella 

e tenendo conto, ove necessario, dei coefficienti parziali ƔR specificati nei paragrafi relativi 

a ciascun tipo di opera;  

b) in modo analitico, con riferimento a correlazioni con i risultati di prove in sito, tenendo 

conto dei coefficienti parziali ƔR riportati nelle tabelle contenute nei paragrafi relativi a 

ciascun tipo di opera;  
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c) sulla base di misure dirette su prototipi, tenendo conto dei coefficienti parziali ƔR riportati 

nelle tabelle contenute nei para-grafi relativi a ciascun tipo di opera. 

 

 

-Tabella 6.2.II - coefficienti parziali per i parametri geotecnici del terreno 

 

Per gli ammassi rocciosi e per i terreni a struttura complessa, nella valutazione della resistenza 

caratteristica occorre tener conto della natura e delle caratteristiche geometriche e di resistenza delle 

discontinuità strutturali. Il valore di progetto della resistenza si ottiene, per il caso (a), applicando al 

valore caratteristico della resistenza unitaria al taglio ƔR un coefficiente parziale Ɣr =1,0 (M1) e Ɣr 

=1,25 (M2) oppure procedendo come previsto ai punti b) e c) di cui sopra.   

Le opere geotecniche devono anche essere verificate nei confronti dei possibili stati limite di 

sollevamento o di sifonamento. 

A tal fine, nella valutazione delle pressioni interstiziali e delle quote piezometriche caratteristiche, 

si devono assumere le condizioni più sfavorevoli, considerando i possibili effetti delle condizioni 

stratigrafiche. 

Per la stabilità al sollevamento deve risultare che il valore di progetto dell’azione instabilizzante 

Vinst,d, ovverosia della risultante delle pressioni idrauliche ottenuta considerando separatamente la 

parte permanente (Ginst,d) e quella variabile (Qinst,d), sia non maggiore della combinazione dei valori di 

progetto delle azioni stabilizzanti (Gstb,d) e delle resistenze (Rd): 

 �௜௡௦௧,ௗ ൑ ௦௧௕,ௗܩ ൅ ܴௗ 

Dove: �௜௡௦௧,ௗ ൌ ௜௡௦௧,ௗܩ ൅ ܳ௜௡௦௧,ௗ 

 
Per le verifiche di stabilità al sollevamento, i relativi coefficienti parziali sulle azioni sono indicati 

nella Tabella 6.2.III. Al fine del calcolo della resistenza di progetto Rd, tali coefficienti devono essere 

combinati in modo opportuno con quelli relativi ai parametri geotecnici (M2).  

Ove necessario, il calcolo della resistenza va eseguito in accordo a quanto indicato nei successivi 

paragrafi per le fondazioni su pali e per gli ancoraggi. 
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-Tabella 6.2.III - coefficienti parziali sulle azioni per le verifiche nei confronti degli stati limite al sollevamento 

 
In condizioni di flusso prevalentemente verticale: 

a) nel caso di frontiera di efflusso libera, la verifica a sifonamento si esegue controllando 

che il gradiente idraulico i risulti non superiore al gradiente idraulico critico ic diviso per 

un coefficiente parziale ƔR = 3, se si assume come effetto delle a-zioni il gradiente 

idraulico medio, e per un coefficiente parziale ƔR = 2 nel caso in cui si consideri il 

gradiente idraulico di efflusso;  

b) in presenza di un carico imposto sulla frontiera di efflusso, la verifica si esegue 

controllando che la pressione interstiziale in eccesso rispetto alla condizione idrostatica 

risulti non superiore alla tensione verticale efficace calcolata in assenza di filtrazione, 

divisa per un coefficiente parziale ƔR = 2. 

 
Relativamente alle fondazioni superficiali, nelle verifiche di sicurezza devono essere presi in 

considerazione tutti i meccanismi di stato limite ultimo, sia a breve che a lungo termine.  

Gli stati limite ultimi delle fondazioni superficiali si riferiscono allo sviluppo di meccanismi di 

collasso determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della 

resistenza degli elementi strutturali che compongono la fondazione stessa.  

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prossimità di pendii naturali o artificiali deve essere 

effettuata la verifica anche con riferimento alle condizioni di stabilità globale del pendio includendo 

nelle verifiche le azioni trasmesse dalle fondazioni. 

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

 
SLU di tipo geotecnico (GEO) 

 collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno 

 collasso per scorrimento sul piano di posa 

 stabilità globale (fondazione su pendio) 

 
SLU di tipo strutturale (STR) 

 collasso per raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali 

 
La verifica di stabilità globale deve essere effettuata obbligatoriamente secondo l’Approccio 1 - 

Combinazione 2: (A2+M2+R2) tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.I e 6.2.II 

per le azioni e i parametri geotecnici e nella Tabella 6.8.I per le resistenze globali. 
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Le rimanenti verifiche devono essere effettuate applicando la combinazione (A1+M1+R3) di 

coefficienti parziali prevista dall’Approccio 2, tenendo conto dei valori dei coefficienti parziali riportati 

nelle Tabelle 6.2.I, 6.2.II e 6.4.I. 

 

 

Tabella 6.4.I - coefficienti parziali Ɣr per le verifiche agli stati limite di fondazioni superficiali 

10. Analisi dello stato deformativo del sottosuolo – Pali infissi 

Per quanto concerne la realizzazione delle opere di fondazione delle stringhe fotovoltaiche, 

trattasi sostanzialmente di un sistema strutturale che si basa sull’infissione di un profilato in acciaio 

direttamente sul terreno di sedime (Previo Preforo), il quale pertanto è soggetto sia a sforzi deformativi 

assiali, sia a sforzi di taglio, ma soprattutto azioni dovute al momento flettente prodotto principalmente 

dall’azione del vento. 

Per tale ragione, verrà eseguita una verifica geotecnica schematizzando l’asta di infissione come 

una fondazione profonda. In questo schema deve essere rappresentata la scelta del tipo di palo e 

delle relative tecnologie e modalità di esecuzione, il dimensionamento dei pali e delle relative strutture 

di collegamento, tenendo conto degli effetti di gruppo tanto nelle verifiche SLU quanto nelle verifiche 

SLE.  Le indagini geotecniche, oltre a soddisfare i requisiti riportati al § 6.2.2, devono essere dirette 

anche ad accertare l’effettiva realizzabilità e l’idoneità del tipo di palo in relazione alle caratteristiche 

dei terreni e del regime delle pressioni interstiziali nel caso di materiali argillosi saturi. 

In generale, le verifiche dovrebbero essere condotte a partire dai risultati di analisi di interazione 

tra il terreno e la fondazione costituita dai pali e dalla struttura di collegamento che portino alla 

determinazione dell’aliquota dell’azione di progetto trasferita al terreno direttamente dalla struttura di 

collegamento e di quella trasmessa dai pali.   

Nei casi in cui l’interazione sia considerata non significativa o, comunque, si ometta la relativa 

analisi, le verifiche SLU e SLE, condotte con riferimento ai soli pali, dovranno soddisfare quanto 

riportato ai §§ 6.4.3.1 e 6.4.3.2.   

Nei casi in cui si consideri significativa tale interazione e si svolga la relativa analisi, le verifiche 

SLU e SLE, condotte con riferimento alla fondazione mista, dovranno soddisfare quanto riportato ai 

§§ 6.4.3.3 e 6.4.3.4.   

In ogni caso, in aggiunta a quanto riportato ai §§ 6.2.4.1.1 e 6.2.4.1.2, fra le azioni permanenti 

deve essere incluso il peso proprio del palo e l’effetto dell’attrito negativo, quest’ultimo valutato con i 

coefficienti ɣM del caso M1 della Tab. 6.2.II.   

In presenza di azioni sismiche, oltre a quanto previsto nel presente paragrafo, le fondazioni su 

pali devono rispettare i criteri di verifica di cui al successivo § 7.11.5.3.2   
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Verifiche Agli Stati Limite Ultimi (SLU) 

Nelle verifiche di sicurezza devono essere presi in considerazione tutti i meccanismi di stato limite 

ultimo, sia a breve sia a lungo termine.   

Gli stati limite ultimi delle fondazioni su pali si riferiscono allo sviluppo di meccanismi di collasso 

determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della resistenza degli 

elementi strutturali che compongono la fondazione stessa.   

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prossimità di pendii naturali o artificiali deve essere 

effettuata la verifica con riferimento alle condizioni di stabilità globale del pendio includendo nelle 

verifiche le azioni trasmesse dalle fondazioni.   

Le verifiche delle fondazioni su pali devono essere effettuate con riferimento almeno ai seguenti 

stati limite, accertando che la condizione [6.2.1] sia soddisfatta per ogni stato limite considerato: 

  
 SLU di tipo geotecnico (GEO) 

 collasso per carico limite della palificata nei riguardi dei carichi assiali;   

 collasso per carico limite della palificata nei riguardi dei carichi trasversali;   

 collasso per carico limite di sfilamento nei riguardi dei carichi assiali di trazione; 

 stabilità globale;   

 SLU di tipo geotecnico (GEO) 

 raggiungimento della resistenza dei pali;   

 raggiungimento della resistenza della struttura di collegamento dei pali. 

 

La verifica di stabilità globale deve essere effettuata secondo la Combinazione 2 (A2+M2+R2) 

dell’Approccio 1 tenendo conto dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle 6.2.I e 6.2.II per le azioni 

e i parametri geotecnici, e nella Tab. 6.8.I per le resistenze glo-bali.  

Le rimanenti verifiche devono essere effettuate secondo l’Approccio 2, con la combinazione 

(A1+M1+R3), tenendo conto dei valo-ri dei coefficienti parziali riportati nelle Tabelle  6.2.I, 6.2.II, 6.4.II 

e 6.4.VI.  

Nelle verifiche nei confronti di SLU di tipo strutturale, il coefficiente �R non deve essere portato 

in conto.   

 
Resistenze di pali soggetti a carichi assiali 

Il valore di progetto Rd della resistenza si ottiene a partire dal valore caratteristico Rk applicando 

i coefficienti parziali ɣR della Tab. 6.4.II.  

 
Tab. 6.4.II – Coefficienti parziali ɣR da applicare alle resistenze caratteristiche a carico verticale dei pali   

Resistenza Simbolo 
Pali 

infissi 

Pali 

trivellati 

Pali ad elica 

continua 

 yR (R3) (R3) (R3) 

Base yb 1,15 1,35 1,3 
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Laterale in compressione ys 1,15 1,15 1,15 

Totale (*) y 1,15 1,30 1,25 

Laterale in trazione yst 1,25 1,25 1,25 

(*) da applicare alle resistenze caratteristiche dedotte dai risultati di prove di carico di progetto. 

 

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

a) risultati di prove di carico statico di progetto su pali pilota (§ 6.4.3.7.1);  

b) metodi di calcolo analitici, dove Rk è calcolata a partire dai valori caratteristici dei parametri 

geotecnici, oppure con l’impiego di relazioni empiriche che utilizzino direttamente i risultati di 

prove in sito (prove penetrometriche, pressiometriche, ecc.); 

c) risultati di prove dinamiche di progetto, ad alto livello di deformazione, eseguite su pali pilota 

(§ 6.4.3.7.1).  

In dettaglio: 

a. Se il valore caratteristico della resistenza a compressione del palo, Rc,k, o a trazione, Rt,k, è 

dedotto dai corrispondenti valori Rc,m o Rt,m, ottenuti elaborando i risultati di una o più prove 

di carico di progetto, il valore caratteristico della resistenza a compressione e a trazione è pari 

al minore dei valori ottenuti applicando al valore medio e al valore minimo delle resistenze 

misurate i fattori di correlazione ξ riportati nella Tab. 6.4.III, in funzione del numero n di prove 

di carico su pali pilota: 

 

 

 

 

Tab. 6.4.III - Fattori di correlazione E per la determinazione della resistenza caratteristica a partire dai risultati di prove di carico 

statico su pali pilota 

Numero di prove di carico 1 2 3 4 5 

E1 1,40 1,30 1,20 1,10 1,0 

E2 1,40 1,20 1,05 1,00 1,0 

 

b. Con riferimento alle procedure analitiche che prevedano l’utilizzo dei parametri geotecnici o 

dei risultati di prove in sito, il valo- re caratteristico della resistenza Rc,k (o Rt,k) è dato dal 

minore dei valori ottenuti applicando al valore medio e al valore minimo delle resistenze 

calcolate Rc,cal (Rt,cal) i fattori di correlazione E riportati nella Tab. 6.4.IV, in funzione del 

numero n di verticali di indagine: 
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Tab. 6.4.IV - Fattori di correlazione E per la determinazione della resistenza caratteristica in funzione del numero di verticali 

indagate 

Numero di verticali indagate 1 2 3 4 5 7 10 

E3 1,70 1,65 1,60 1,55 1,50 1,45 1,40 

E4 1,70 1,55 1,48 1,42 1,34 1,28 1,21 

 

Fatta salva la necessità di almeno una verticale di indagine per ciascun sistema di fondazione, 

nell'ambito dello stesso sistema di fondazione, ai fini del conteggio delle verticali di indagine per la 

scelta dei coefficienti E in Tab. 6.4.IV si devono prendere solo le verticali lungo le quali la singola 

indagine (sondaggio con prelievo di campioni indisturbati, prove penetrometriche, ecc.) sia stata spinta 

ad una profondità superiore alla lunghezza dei pali, in grado di consentire una completa identificazione 

del modello geo- tecnico di sottosuolo. 

c. Se il valore caratteristico della resistenza Rc,k è dedotto dal valore Rc,m ottenuto elaborando 

i risultati di una o più prove di- namiche di progetto ad alto livello di deformazione, il valore 

caratteristico della resistenza a compressione è pari al minore dei valori ottenuti applicando al 

valore medio e al valore minimo delle resistenze misurate i fattori di correlazione E riportati 

nella Tab. 6.4.V, in funzione del numero n di prove dinamiche eseguite su pali pilota: 

 

 

 

 

Tab. 6.4.V - Fattori di correlazione E per la determinazione della resistenza caratteristica a partire dai risultati di prove dinamiche 

su pali pilota 

 

Numero di prove di carico 2 5 10 15 20 

E5 1,60 1,50 1,45 1,42 1,40 

E6 1,50 1,35 1,30 1,25 1,25 

 

Nel caso di palificata, la verifica della condizione Ed≤Rd dovrà essere fatta in base alla resistenza 

caratteristica che risulta dalla somma delle resistenze caratteristiche dei pali che la costituiscono. Sarà 

comunque necessario valutare possibili riduzioni della resistenza disponibile per effetto di gruppo, 

tenendo conto della tipologia dei pali, della natura dei terreni interessati e della configurazione 

geometrica della palificata. 

Per il calcolo della resistenza di progetto di pali soggetti a carichi trasversali, per la determinazione 

del valore di progetto Rtrd della resistenza di pali soggetti a carichi trasversali valgono le indicazioni 

precedenti, applicando il coefficiente parziale yT della Tab. 6.4.VI. 

 

Tab. 6.4.VI - Coefficiente parziale yT per le verifiche agli stati limite ultimi di pali soggetti a carichi trasversali 

Coefficiente parziale (R3) 

ɣT = 1.3 
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Nel caso in cui la resistenza caratteristica Rtr,k sia valutata a partire dalla resistenza Rtr,m 

misurata nel corso di una o più prove di cari- co statico su pali pilota, è necessario che la prova sia 

eseguita riproducendo la retta di azione delle azioni di progetto. 

Nel caso in cui la resistenza caratteristica sia valutata con metodi di calcolo analitici, i coefficienti 

riportati nella Tab. 6.4.IV devono essere scelti assumendo come verticali indagate solo quelle che 

consentano una completa identificazione del modello geotecnico di sottosuolo nell’ambito delle 

profondità interessate dal meccanismo di rottura. 

 
Verifiche agli stati limite di esercizio (SLE) 

Nelle verifiche agli stati limite di esercizio devono essere presi in considerazione almeno i seguenti 

stati limite di esercizio, quando pertinenti: 

 eccessivi cedimenti o sollevamenti; 

 eccessivi spostamenti trasversali. 

 
Specificamente, si devono calcolare i valori degli spostamenti e delle distorsioni nelle 

combinazioni caratteristiche previste per gli stati limite di esercizio al § 2.5.3, per verificarne la 

compatibilità con i requisiti prestazionali della struttura in elevazione, come prescritto dalla condizione 

Ed≤Cd. La geometria della fondazione (numero, lunghezza, diametro e interasse dei pali) deve essere 

stabilita nel rispetto dei summenzionati requisiti prestazionali, tenendo opportunamente conto degli 

effetti di interazione tra i   pali e considerando i diversi meccanismi di mobilitazione della resistenza 

laterale rispetto alla resistenza alla base, soprattutto in presenza di pali di grande diametro. 

 

Verifiche agli stati limite ultimi (SLU) delle fondazioni miste 

Gli stati limite ultimi delle fondazioni miste si riferiscono allo sviluppo di meccanismi di collasso 

determinati dalla mobilitazione della resistenza del terreno e al raggiungimento della resistenza degli 

elementi strutturali che compongono la fondazione stessa. 

Nel caso di fondazioni posizionate su o in prossimità di pendii naturali o artificiali deve essere 

effettuata la verifica con riferimento alle condizioni di stabilità globale del pendio includendo nelle 

verifiche le azioni trasmesse dalle fondazioni. 

Le verifiche delle fondazioni miste devono essere effettuate con riferimento almeno ai seguenti 

stati limite, accertando che la condizione Ed ≤ Rd sia soddisfatta per ogni stato limite considerato: 

 SLU di tipo geotecnico (GEO) 

 collasso per carico limite della fondazione mista nei riguardi dei carichi assiali; 

 collasso per carico limite della fondazione mista nei riguardi dei carichi trasversali; 

 stabilità globale; 

 SLU di tipo strutturale (STR) 

 raggiungimento della resistenza dei pali; 

 raggiungimento della resistenza della struttura di collegamento dei pali. 
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La verifica di stabilità globale deve essere effettuata, analogamente a quanto previsto al § 6.8, 

secondo la Combinazione 2 (A2+M2+R2) dell’Approccio 1 tenendo conto dei coefficienti parziali 

riportati nelle Tabelle 6.2.I e 6.2.II per le azioni e i parametri geotecnici, e nella Tab. 6.8.I per le 

resistenze globali. 

Nel caso in cui il soddisfacimento della condizione Ed ≤ Rd sia garantito dalla sola struttura di 

collegamento posta a contatto con il terreno secondo quanto indicato al § 6.4.2.1, ai pali può essere 

assegnata la sola funzione di riduzione e regolazione degli spostamenti. In questo caso il 

dimensionamento dei pali deve garantire il soddisfacimento delle verifiche nei confronti degli stati limite 

ultimi (SLU) di tipo strutturale per tutti gli elementi della fondazione (struttura di collegamento e pali) e 

delle verifiche SLE secondo quanto riportato al paragrafo successivo. 

Limitatamente alle azioni verticali, il soddisfacimento della condizione Ed ≤ Rd può essere 

garantito portando in conto anche il contributo dei pali. In questo caso, la verifica deve essere svolta 

anche per stati limite ultimi di tipo GEO della fondazione mista, sia a breve sia a lungo termine, 

ottenendo la resistenza di progetto Rd dalla somma delle resistenze caratteristiche dei pali, 

determinate come al § 6.4.3.1, e della struttura di collegamento, dividendo la resistenza totale per il 

coefficiente parziale di capacità portante (R3) riportato nella Tab. 6.4.I (§ 6.4.2.1). 

 
Verifiche agli stati limite ultimi (SLU) delle fondazioni miste 

L’analisi di interazione tra il terreno e la fondazione mista deve garantire che i valori degli 

spostamenti e delle distorsioni siano compatibili con i requisiti prestazionali della struttura in elevazione 

(§§ 2.2.2 e 2.6.2), nel rispetto della condizione [6.2.7]. 

La geometria della fondazione (numero, lunghezza, diametro e interasse dei pali) deve essere 

stabilita nel rispetto dei summenzionati requisiti prestazionali, tenendo opportunamente conto dei 

diversi meccanismi di mobilitazione della resistenza laterale rispetto alla resistenza alla base, 

soprattutto in presenza di pali di grande diametro. 

 
Aspetto costruttivi e prove di carico 

Nel progetto si deve tenere conto dei vari aspetti che possono influire sull’integrità strutturale, 

sulla durabilità e sul comportamento dei pali, quali la distanza relativa, la sequenza di installazione, i 

problemi di refluimento e sifonamento nel caso di pali trivellati, l’addensamento del terreno nel caso di 

pali infissi, gli effetti della falda o di sostanze chimiche presenti nell’acqua o nel terreno sul 

conglomerato dei pali gettati in opera, la connessione dei pali alla struttura di collegamento. La 

durabilità dei pali di fondazione deve essere valutata in relazione ai materiali posti in opera ed alle 

specifiche condizioni ambientali del sito di progetto. 

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

eseguite su pali appositamente realizzati (pali pilota) identici, per geometria e tecnologia esecutiva, a 

quelli da realizzare e ad essi sufficientemente vicini. 

L’intervallo di tempo intercorrente tra la costruzione del palo pilota e l’inizio della prova di carico 

deve essere sufficiente a garantire che il materiale di cui è costituito il palo sviluppi la resistenza 

richiesta e che le pressioni interstiziali nel terreno si riportino ai valori iniziali. 
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Se si esegue una sola prova di carico statica di progetto, questa deve essere ubicata dove le 

condizioni del terreno sono più sfavorevoli. 

Le prove di progetto devono essere spinte fino a valori del carico assiale tali da portare a rottura 

il complesso palo-terreno o comunque tali da consentire di ricavare diagrammi dei cedimenti della 

testa del palo in funzione dei carichi e dei tempi, significativi ai fini della valutazione della resistenza. 

Il sistema di vincolo deve essere dimensionato per consentire un valore del carico di prova non 

inferiore a 2,5 volte l’azione di progetto utilizzata per le verifiche agli SLE. 

La resistenza del complesso palo-terreno è assunta pari al valore del carico applicato 

corrispondente ad un cedimento della testa pari al 10% del diametro nel caso di pali di piccolo e medio 

diametro (d < 80 cm), non inferiori al 5% del diametro nel caso di pali di grande diametro (d z 80 cm). 

Se tali valori di cedimento non sono raggiunti nel corso della prova, è possibile procedere 

all’estrapolazione della curva sperimentale a patto che essa evidenzi un comportamento del 

complesso palo-terreno marcatamente non lineare. 

11. Determinazione delle azioni di progetto – Pali porta pannelli 

Per quanto concerne le azioni di progetto alla base delle strutture dei pali porta pannelli, è stato 

riportato il valore massimo di inviluppo sul palo più sollecitato, rappresentato nello schema seguente: 

 

RIEPILOGO AZIONI DI PROGETTO PALO AGRIVOLTAICO AVANZATO (Newton) 

STATO LIMITE DI ESERCIZIO SLU 

SFORZO NORMALE MASSIMO FONDAZIONE SUD + 5845 N 

SFORZO DI TAGLIO MASSIMO FONDAZIONE SUD            - 5360 N 

SFORZO NORMALE MASSIMO FONDAZIONE NORD + 5845 N 

SFORZO DI TAGLIO MASSIMO FONDAZIONE SUD  - 6946 N 

RIEPILOGO AZIONI DI PROGETTO PALO AGRIVOLTAICO AVANZATO (Kg) 

STATO LIMITE DI ESERCIZIO SLU 

SFORZO NORMALE MASSIMO FONDAZIONE SUD + 596 Kg 

SFORZO DI TAGLIO MASSIMO FONDAZIONE SUD            - 547 Kg 

SFORZO NORMALE MASSIMO FONDAZIONE NORD + 596 Kg 

SFORZO DI TAGLIO MASSIMO FONDAZIONE SUD  - 708 Kg 

12. Determinazione delle azioni di progetto – Cabina di trasformazione MT/BT 

La cabina di trasformazione è costituita da elementi prefabbricati da assemblare, tra i quali è 

prevista una vasca costituita da un elemento monolitico di larghezza 2.48 m e lunghezza fino a 7.48 

m. Il fondo della vasca ha spessore di 8 cm, mentre le pareti perimetrali hanno spessore variabile da 

15 cm alla base a 12 cm in sommità e sono alte 70 cm. 
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Per quanto concerne le azioni di progetto sui terreni di fondazione provenienti dalla cabina di 

trasformazione MT/BT è stato determinato il valore massimo di inviluppo. 

 

RIEPILOGO AZIONI DI PROGETTO CABINA MT/BT 

STATO LIMITE DI ESERCIZIO SLU 

INVILUPPO AZIONI PROGETTO  1.320 Kg/cmq 

 

 

Fig.19: Schema azioni di progetto – Inviluppo pressioni sul terreno SLU 

13. Verifica geotecnica pali ad infissione 

Lo studio geologico dell’area in oggetto ha condotto alla progettazione di strutture di fondazione 

da realizzarsi con micropali in acciaio, infissi o trivellati con lunghezza di  3.00 m  

I micropali oggetto di verifica, sono da realizzarsi con tubolari in acciaio S 235 diametro 60.3 mm 

infissi preferibilmente con sistema a battipalo. 

Sulla base delle indagini geognostiche eseguite è stato preso come riferimento un unico modello 

geotecnico di riferimento. 

Per le verifiche geotecniche delle strutture di fondazione oggetto del presente elaborato, si è 

adottato il software MP della casa produttrice Geostru. 

In funzione delle stratigrafie rilevate e delle caratteristiche geomeccaniche dei litotipi verrà 

eseguito un preforo e inserimento a percussione del palo (infisso) all’interno di un foro con diametro 

leggermente più piccolo del diametro del palo. 

La normativa attualmente cogente per la verifica geotecnica dei pali di fondazione è 

rappresentata dalle seguenti norme: 
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 NTC2018 - Aggiornamento delle «Norme tecniche per le costruzioni» - D.M. 17 gennaio 2018 

 CIRCOLARE 2 febbraio 2009, n. 617 - Istruzioni per l'applicazione delle 'Nuove norme 

tecniche per le costruzioni' di cui al decreto ministeriale 14 gennaio 2008. (GU n. 47 del 26-2-

2009 - Suppl. Ordinario n.27) 

 Eurocodice 7: Progettazione geotecnica – Parte 1: Regole generali. 

 Eurocodice 8: Indicazioni progettuali per la resistenza sismica delle strutture - Parte 5: 

Fondazioni, strutture di contenimento ed aspetti geotecnici. 

 
Carico limite verticale 

Il carico limite verticale è stato calcolato con le formule statiche, che esprimono il medesimo in 

funzione della geometria del palo, delle caratteristiche del terreno e dell'interfaccia palo-terreno. A 

riguardo, poiché la realizzazione di un palo, sia esso infisso o trivellato, modifica sempre le 

caratteristiche del terreno nell’intorno dello stesso, si propone di assumere un angolo di resistenza a 

taglio pari a: 

 nei pali infissi 

  nei pali trivellati 

 

dove  è l’angolo di resistenza a taglio prima dell’esecuzione del palo. Di seguito indicheremo 

con  il parametro di resistenza scelto. 

Ai fini del calcolo, il carico limite Qlim viene convenzionalmente suddiviso in due aliquote, la 

resistenza alla punta Qp e la resistenza laterale Ql. 

 
Resistenza unitaria alla punta 

Formula di Terzaghi  

La soluzione proposta da Terzaghi assume che il terreno esistente al disopra della profondità 

raggiunta dalla punta del palo possa essere sostituito da un sovraccarico equivalente pari alla tensione 

verticale efficace (trascurando pertanto il fatto che l’interazione tra palo e terreno di fondazione possa 

modificare tale valore) e riconduce l’analisi al problema di capacità portante di una fondazione 

superficiale. 

La formula di Terzaghi può essere scritta: 

 
Qp = c × Nc × sc + ɣ × L × Nq + 0.5 × ɣ × D × Ngɣ ×sɣ 

dove: 

10
4

3
' 

 3'
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Metodo di Berezantzev 

Fondamentalmente Berezantzev fa riferimento ad una superficie di scorrimento “alla Terzaghi” 

che si arresta sul piano di posa (punta del palo); tuttavia egli considera che il cilindro di terreno 

coassiale al palo ed avente diametro pari all’estensione in sezione della superficie di scorrimento, sia 

in parte “sostenuto” per azione tangenziale dal rimanente terreno lungo la superficie laterale. Ne 

consegue un valore della pressione alla base inferiore a gD, e tanto minore quanto più questo “effetto 

silo” è marcato, cioè quanto più grande è il rapporto D/B; di ciò tiene conto il coefficiente Nq, che 

quindi è funzione decrescente di D/B. 

La resistenza unitaria Qp alla punta, per il caso di terreno dotato di attrito () e di coesione (c), è 

data dall'espressione: 

Qp = c × Nc + ɣ × L × Nq 

 

Avendo indicato con: 

ɣ  peso unità di volume del terreno;  

L lunghezza del palo; 

Nc e Nq  sono i fattori di capacità portante già comprensivi dell'effetto forma (circolare); 

 

Metodo di Vesic 

Vesic ha assimilato il problema della rottura intorno alla punta del palo a quello di espansione di 

una cavità cilindrica in mezzo elasto-plastico, in modo da tener conto anche della compressibilità del 

mezzo. Secondo Vesic i coefficienti di capacità portante Nq e Nc si possono calcolare come segue: 

 

 

 

L’indice di rigidezza ridotto Irr nella precedente espressione viene calcolato a partire dalla 

deformazione volumetrica İv. 

L’indice di rigidezza Ir si calcola utilizzando il modulo di elasticità tangenziale G’ e la resistenza 

a taglio s del terreno. Quando si hanno condizioni non drenate o il suolo il suolo si trova in uno stato 

addensato, il termine ev può essere assunto pari a zero e si ottiene Irr=Ir 
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E’ possibile fare una stima di Ir con i valori seguenti: 

 

TERRENO Ir 

Sabbia 75-150 

Limo 50-75 

Argilla 150-250 

 

Il termine Nc della capacità portante viene calcolato: 

 

 

Quando  =0 (condizioni non drenate) 

 

 

Metodo di Janbu 

Janbu calcola Nq (con l’angolo y espresso in radianti) come segue: 

 

 

Nc si può ricavare dalla (a) quando  > 0.  

Per  = 0 si usa Nc = 5.74 

 

Formula di Hansen 

La formula di Hansen vale per qualsiasi rapporto D/B, quindi sia per fondazioni superficiali che 

profonde, ma lo stesso autore introdusse dei coefficienti per meglio interpretare il comportamento 

reale della fondazione, senza di essi, infatti, si avrebbe un aumento troppo forte del carico limite con 

la profondità. 

 

Per valori L/D>1: 

 

Nel caso  = 0 

  

D/B 0 1 1.1 2 5 10 20 100 

d'c 0 0.40 0.33 0.44 0.55 0.59 0.61 0.62 
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Nei fattori seguenti le espressioni con apici (') valgono quando  =0. 

 

Fattore di forma: 

 
Fattore di profondità: 

 

 

 

Resistenza del fusto 

Il metodo utilizzato per il calcolo della capacità portante laterale è il metodo α, proposto da 

Tomlinson (1971); la resistenza laterale viene calcolata nel seguente modo: 

 

 

 

Al = superficie laterale del palo; 

fw = fattore di correzione legato alla tronco-conicità del palo, ossia la diminuzione percentuale 

del diametro del palo con   

c = valore medio della coesione (o della resistenza a taglio in condizioni non drenate); 

s = pressione verticale efficace del terreno; 

K = coefficiente di spinta orizzontale, dipendente dalla tecnologia di esecuzione del palo e dal 

precedente stato di addensamento, viene calcolato come segue: 

Per pali infissi 

K = 1 - tan2 

 
o, nel caso specifico, è possibile assegnare i seguenti valori proposti in tabella: 
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Palo K 

Terreno sciolto                  Terreno denso 

Acciaio 0.5 1 

Calcestr. Pref. 1 2 

Legno 1 3 

 

Per pali trivellati 

K = 1 - sen 

 

d = attrito palo-terreno funzione della scabrezza della superficie del palo; 

 

Per pali infissi 

d= 3/4tan 

 

Per pali trivellati 

d= tan 

 

α = coefficiente d’adesione ricavato come di seguito riportato: 

   

Pali trivellati: 

Caquot – Kerisel    

 

Meyerhof – Murdock (1963)     per c<5 t/m2 

       per c ³ 5 t/m2     

 

Whitaker – Cooke (1966)  a = 0.9 per c < 2.5 t/m2 

     a = 0.8 per 2.5 ≤ c < 5 t/m2 

     a = 0.6 per 5 ≤ c ≤ 7.5 t/m2 

     a = 0.9 per c > 7.5 t/m2 

 

Woodward (1961)   a = 0.9 per c < 4 t/m2 

     a = 0.6 per 4 ≤ c < 8 t/m2 

     a = 0.5 per 8 ≤ c  <12 t/m2 

     a = 0.4 per 12 ≤ c ≤ 20 t/m2 

     a = 0.20 per c > 20 t/m2 
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c100
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Pali infissi 

Coefficiente α per palo infisso 

2.5 ≤ c < 5 t/m2 α = 1.00 

5 ≤ c < 10   α = 0.70 

10 ≤ c < 15   α = 0.50 

15 ≤ c < 20   α = 0.40 

c  ³ 20   α = 0.30 

 

Attrito negativo 

Quando un palo viene infisso o passa attraverso uno strato di materiale compressibile prima che 

si sia esaurito il processo di consolidazione, il terreno si muoverà rispetto al palo facendo insorgere 

sforzi attritivi tra palo e terreno che inducono al cosiddetto fenomeno dell’attrito negativo. L’effetto 

dell’attrito negativo è quello di aumentare il carico assiale sul palo, con conseguente aumento del 

cedimento, dovuto all’accorciamento elastico del palo stesso per effetto dell’aumento di carico. La 

forza che nasce per effetto dell’attrito negativo è stimata pari alla componente attritiva della resistenza 

laterale (vedi Resistenza del fusto) lungo la superficie laterale a contatto con lo strato in cui si genera 

tale fenomeno, ma di verso opposto all’attrito positivo. La risultante così determinata non viene 

detratta dal carico limite, ma da quello di esercizio. 

Fattore di correzione in condizioni sismiche. 

Criterio di Vesic 

Secondo questo autore per tenere conto del fenomeno della dilatanza nel calcolo della capacità 

portante è sufficiente diminuire di 2° l’angolo d’attrito degli strati di fondazione. Il limite di questo 

suggerimento è nel fatto che non tiene conto dell’intensità della sollecitazione sismica (espressa 

attraverso il parametro dell’accelerazione sismica orizzontale massima). Questo criterio pare però 

trovare conferma nelle osservazioni fatte in occasione di diversi eventi sismici. 

Criterio di Sano 

L’autore propone di diminuire l’angolo d’attrito degli strati portanti di una quantità data dalla 

relazione: 

 

dove amax è l’accelerazione sismica orizzontale massima. 

Questo criterio, rispetto a quello di Vesic, ha il vantaggio di prendere in considerazione anche 

l’intensità della sollecitazione sismica. L’esperienza però dimostra che l’applicazione acritica di questa 

relazione può condurre a valori eccessivamente cautelativi di Qlim. 

Le correzioni di Sano e di Vesic si applicano esclusivamente a terreni incoerenti ben addensati. 

È errato applicarle a terreni sciolti o mediamente addensati, dove le vibrazioni sismiche 

producono il fenomeno opposto a quello della dilatanza, con aumento del grado di addensamento e 

dell’angolo d’attrito. 
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Cedimenti Metodo Di Davis-Poulos 

Il cedimento verticale è stato calcolato con il metodo di Davis-Poulos, secondo il quale il palo 

viene considerato rigido (indeformabile) immerso in un mezzo elastico, semispazio o strato di 

spessore finito. 

Si ipotizza che l'interazione palo-terreno sia costante a tratti lungo n superfici cilindriche in cui 

viene suddivisa la superficie laterale del palo. 

Il cedimento della generica superficie i per effetto del carico trasmesso dal palo al terreno lungo 

la superficie j-esima può essere espresso: 

Wi,j = (tj / E ) ∙ B ×Ii,j 

Avendo indicato con: 

tj  =  Incremento di tensione relativo al punto medio della striscia 

E = Modulo elastico del terreno 

B = Diametro del palo 

Ii,j = Coefficiente di influenza 

Il cedimento complessivo si ottiene sommando Wi,j per tutte le j aree 

 

Cedimento metodo iperbolico 

Il metodo iperbolico modificato rappresenta uno sviluppo dello studio di Chin (1970,1972,1983) 

che consente di stimare il cedimento di pali singoli partendo dall’idea che il diagramma carico-

cedimento, per il corpo di un palo e la sua base, abbia un andamento iperbolico. I valori del carico 

ultimo laterale (Qsu) e la resistenza di base ultima (Qbu) rappresentano i termini asintotici della curva 

(figura a) (Terzaghi, 1943). 

Sotto queste ipotesi è possibile giungere ad una rappresentazione linearizzata del problema 

considerando la variazione della quantità S/Q rispetto allo spostamento S (figura b). 

 

Grafici cedimento iperbolico  (a) e linearizzato (b) 
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Lo studio di Fleming ha dimostrato che gli spostamenti totali stimati col metodo di Chin erano 

distorti dall’accorciamento elastico del corpo del palo e suggerì una tecnica semplificata per la quale 

la deformazione elastica del palo può essere determinata, con sufficiente accuratezza, sottraendo alla 

stima di Chin l’accorciamento del palo. 

Considerando lo schema in figura l’accorciamento elastico del palo dipende dal carico applicato 

Q in rapporto all’attrito laterale ultimo Qsu. In particolare se Q ≤ Qsu la deformazione elastica del 

corpo del palo corrisponde alla somma dell’accorciamento elastico lungo la zona ad attrito basso o 

nullo e quello che si sviluppa lungo la parte attiva del fusto: 

 

 

Se, invece, si ha che Q > Qsu bisogna considerare un ulteriore accorciamento legato alla parte 

attiva del palo che deve essere aggiunta alla deformazione elastica: 

 

I parametri della formula sono: 

 ds: diametro testa del palo. 

 Ec: modulo di elasticità del materiale del palo il cui valore può essere ricavato da una 

interpolazione lineare tra i valori di Ec=26x106 kN/m2 per calcestruzzo con forza specifica di 

20 N/mm2 e il valore di Ec=2610×106 kN/m2 per calcestruzzo da 40 N/mm2. 

 Lo: lunghezza del palo ad attrito basso o nullo. 

 La: lunghezza attiva del palo. 

 ke: rapporto della lunghezza equivalente del fusto del palo rispetto alla lunghezza attiva La. 

Si può considerare un valore di 0.5 quando si ha un attrito che si sviluppa uniformemente 

lungo La oppure quando il palo è inserito in sabbia o ghiaia. Per pali in argilla caratterizzati 

da uno sforzo che cresce in profondità si può usare un valore di 0.45. 

Lo spostamento del palo rigido può essere calcolato sapendo che la somma dell’attrito laterale e 

della resistenza di base corrisponde al carico totale applicato alla testa del palo. 

Q=Qs+Qb 

Considerando il palo rigido lo spostamento totale in testa è uguale a quello che si ottiene lungo il 

fusto ed è uguale a quello misurato alla base del palo: 

St=Ss=Sb 
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Dal grafico linearizzato si può vedere che lo spostamento lungo il fusto del palo può essere 

calcolato come: 

 

In cui  

 Ms: fattore adimensionale di flessibilità terreno/fusto. 

 ds: diametro testa. 

 Qs: attrito. 

 Qsu: attrito ultimo determinato col metodo statico (condizione drenata) 

L’equazione dello spostamento alla base del palo ricavata da Fleming è: 

 

dove 

 db: diametro della base del palo. 

 Qb: resistenza alla base. 

 Qbu: resistenza ultima alla base 

 Eb: modulo di taglio corrispondente a Qbu /4 

Infine, ponendo la condizione di uguaglianza Ss=Sb e considerando il carico totale applicato Q 

si ottiene lo spostamento totale di un palo rigido considerando solo i valori positivi della relazione: 

 

In cui le variabili sono così definite: 

  

  

  

  
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  

  

  

  

Lo spostamento complessivo del palo comprende la componente di spostamento rigido e quella 

di accorciamento elastico. 

Il modulo elastico del terreno Eb al di sotto della base del palo è legato alle caratteristiche del 

terreno ed è fortemente influenzato dalla tecnica di costruzione del palo. Fleming sostiene che è 

consigliabile che questo parametro di progetto sia determinato da un insieme accurato di prove in cui 

i pali sono caricati fino al punto in cui viene mobilitata una sostanziale quota della resistenza di punta. 

In mancanza di questi dati si può scegliere, cautelativamente, il valore di Eb da range di valori relativi 

al tipo di terreno e alla tecnica di costruzione del palo. 

 

Carico Limite Orizzontale 

Il carico limite orizzontale è stato calcolato secondo la teoria sviluppata da Broms il quale assume 

che il comportamento dell'interfaccia palo-terreno sia di tipo rigido perfettamente plastico, e cioè che 

la resistenza del terreno si mobiliti interamente per un qualsiasi valore non nullo dello spostamento a 

rimanga costante al crescere dello spostamento stesso. 

Si assume che il comportamento flessionale del palo sia di tipo rigido-perfettamente plastico, vale 

a dire che le rotazioni elastiche del palo sono trascurabili finché il momento flettente non raggiunge il 

valore My di plasticizzazione. Per i terreni coesivi Broms propone di adottare una reazione del terreno 

costante con la profondità pari a: 

p = 9×cu × B 

 

con reazione nulla fino alla profondità di 1.5 d; avendo indicato con: 

cu = Coesione non drenata,  

B = Diametro del palo  

p = Reazione del terreno per unità di lunghezza del palo. 

 

Per i terreni incoerenti si assume che la resistenza vari linearmente con la profondità secondo la 

legge: 

p = 3Kp ɣ z×B 

avendo indicato con: 

 

p  = Reazione del terreno per unità di lunghezza del palo; 

Kp  = Coefficiente di spinta passiva; 
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ɣ  = Peso unità di volume del terreno; 

z  = Profondità; 

B  = Diametro del palo. 

 

Palo in condizioni d’esercizio 

Analisi del palo in condizioni di esercizio: Metodo degli elementi finiti. 

Il metodo degli elementi finiti modella il palo di fondazione, sottoposto a carichi trasversali, in 

modo realistico in quanto fa uso sia degli spostamenti che delle rotazioni ai nodi per definire la linea 

elastica del palo, pertanto rappresenta il metodo più razionale ed efficace attualmente disponibile per 

analizzare questo tipo di strutture. 

Di seguito si richiamano i fondamenti teorici del metodo indicando con P la matrice delle forze 

nodali esterne, con F quella delle forze interne e con A la matrice dei coefficienti di influenza che, per 

l’equilibrio tra forze esterne ed interne, lega le prime due secondo la ben nota forma: 

 

P = AF 

 
Gli spostamenti interni e (traslazioni e rotazioni) dell’elemento nel generico nodo sono legati agli 

spostamenti esterni X (traslazioni e rotazioni) applicati ai nodi, dalla seguente relazione: 

 
e = BX 

 
dove la matrice B è dimostrato essere la trasposta della matrice A. 

D’altra parte, le forze interne F sono legate agli spostamenti interni e dalla seguente espressione: 

 

F = Se 

 
Applicando le consuete sostituzioni, si ottiene:  

F = SATX 

 

e quindi 

P = AF = A SATX 

 

Pertanto, calcolando l’inversa della matrice A SAT si ricava l’espressione degli spostamenti 

esterni X: 

X = (A SAT)-1P 

 

Noti, quindi, gli spostamenti X è possibile ricavare le forze interne F necessarie per il progetto 

della struttura. 

La matrice A SAT è nota come matrice di rigidezza globale in quanto caratterizza il legame tra 

spostamenti e forze esterni nodali.  

Il metodo ad elementi finiti ha, tra l’altro, il vantaggio di consentire di mettere in conto, come 
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condizioni al contorno, rotazioni e spostamenti noti. 

Le reazioni nodali delle molle che schematizzano il terreno vengono considerate come forze 

globali legate al modulo di reazione e all’area d’influenza del nodo. Nella soluzione ad elementi finiti 

per pali soggetti a carichi trasversali, il modulo di reazione viene considerato nella forma: 

ks = As + BsZn 

 
o, non volendo far crescere illimitatamente il ks con la profondità, nella forma: 

 
ks = As + Bstan-1(Z/B) 

 

nella quale Z è la profondità e B è il diametro del palo. 

I valori di As e BsZn sono ottenuti dall’espressione della capacità portante (Bowles) con fattori 

correttivi si, di, e ii pari a 1: 

 
ks = qult/DH = C(cNc + 0.5ɣBNɣ) 

 

BsZn = C(ɣNqZ1) 

 

Dove C = 40 è ottenuto in corrispondenza di un cedimento massimo di 25 mm. 

 

Momenti cinematici 

In presenza dell'azione sismica la risposta del palo è il risultato di una complessa interazione 

terreno-palo, resa di difficile interpretazione a causa dei fenomeni di non linearità nel terreno e degli 

effetti cinematici associati al moto del terreno.  

Generalmente, alle sollecitazioni trasmesse dalla sovrastruttura si aggiungono, applicando il 

principio di sovrapposizione degli effetti, quelle derivanti dall'interazione cinematica che produce nei 

pali sollecitazioni aggiuntive dipendenti principalmente dalla rigidezza relativa palo-terreno. 

Dalla letteratura esistente in merito a questo tipo di studi, emerge che nel caso di palo immerso 

in terreni stratificati, la sollecitazione flettente subisce un pronunciato incremento in prossimità 

dell'interfaccia fra strati di differente rigidezza e tale incremento è tanto maggiore quanto più elevato 

è il contrasto di rigidezza. In alcuni casi il valore del momento prodotto da questo effetto potrebbe 

superare quello che insorge nei pali in testa in presenza di incastro. 

Da un'analisi di numerosi risultati, Nikolaou et al.2001, ha proposto una relazione che consente 

di calcolare, in maniera approssimata, il momento flettente massimo in corrispondenza dell'interfaccia 

tra due strati di differente rigidezza, in condizioni di moto stazionario con frequenza prossima alla 

frequenza fondamentale del deposito in cui è immerso il palo: 

 

 

in cui Ĳc = amax ρ1H1;  
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amax accelerazione sismica; 

ρ1 densità del terreno; 

H1 spessore dello strato; 

Vs1 e Vs2, rispettivamente, la velocità delle onde di taglio nei due strati;  

E1 è modulo di rigidezza dello strato superiore di terreno; 

Ep modulo di elasticità del palo,  

d diametro del palo; 

L lunghezza del palo. 

 

VERIFICA GEOTECNICA PALO INFISSO – H = 3.00 M 

 
STRATIGRAFIA 

Nr. Hs 

Peso unità 

di Volume 

[kg/m³] 

Peso Unità 

di volume 

Saturo 

[kg/m³] 

c 

[kg/cm²] 

Fi 

(°) 

Attrito 

negativo 
Alfa 

Modulo 

elastico 

[kg/cm²] 

2 11.50 2490.0 2520.0 0.20 48.00 No 1.60 220.00 

 

Legenda: 

Nr.: Numero dello strato.  

Hs: Spessore dello strato.  

Fi: Angolo di attrito.  

c: Coesione.  

Alfa: Coefficiente adesione attrito laterale.  

Vs: Velocità onde di taglio. 

 
CARICO LIMITE 

Metodo Nq Nc Fi/C strato 

punta Palo 

(°)/kg/cm² 

Peso 

palo 

[kg] 

Carico 

limite 

punta 

[kg] 

Carico 

limite 

laterale 

[kg] 

Carico 

limite 

[kg] 

Attrito 

negativo 

[kg] 

Carico 

limite 

orizzontale 

[kg] 

A1+M1+R3 298.95 287.74 
ϕ=46/c=0.

20 
15.21 8020.91 4471.27 12476.96 -- -- 

   

RESISTENZA DI PROGETTO CARICHI ASSIALI 

============================================================================ 

Resistenza caratteristica carichi assiali. Nome combinazione: A1+M1+R3 

============================================================================ 

Numero verticali di indagine 8 
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Fattore correlazione verticale indagate media (xi3) 1.40  

Fattore correlazione verticale indagate minima (xi4) 1.21 

 

 
Coefficiente parziale resistenza caratteristica R3 

Base  1.15  

Laterale 1.15  

Resistenza di progetto base 4981.93 kg 

Resistenza di progetto laterale 2777.19 kg 

Resistenza di progetto 7743.91 kg 

Azioni di progetto 2000.00 kg 

Fattore sicurezza verticale 3.87   

   

CEDIMENTO (FLEMING 1992) 

============================================================================ 

Lunghezza 3.00 m 

Diametro testa 0.06 m 

Diametro punta 0.06 m 

Tratto attrito laterale nullo 0.00 m 

Modulo elastico sezione 2.40E+06 kN/mq 

Punto di applicazione risultante resistenza attiva 0.45  

Fattore flessibilità terreno/palo 1.00E-03  

Carico applicato 5.84 kN 

Carico limite laterale 13.37 kN 

Carico limite di punta 16.32 kN 

Modulo elastico terreno corrispondente 1.01E+04 kN/mq 

Accorciamento elastico 1.55 mm 

Cedimento rigido 0.05 mm 

Cedimento totale 1.60 mm 

============================================================================ 

Resistenza 
Rc, Min 

[kg] 

Rc, Media 

[kg] 

Rc, Max 

[kg] 

Base 8020.91 8020.91 8020.91 

Laterale 4471.27 4471.27 4471.27 

Totale 12476.96 12476.96 12476.96 
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14. Verifica geotecnica fondazioni superficiali – Fondazione continua cabina MT/BT 

Considerato che l’intervento previsto in progetto prevede anche la realizzazione di opere 

accessorie costituite principalmente da cabine elettriche di trasformazione aventi fondazioni 

superficiali, è stata eseguita anche la verifica geotecnica dei terreni di sedime di tali manufatti, in 

riferimento a quanto disposto dal D.M. 17/01/2018. 

Secondo quanto disciplinato dalle NTC 2018, gli stati limite ultimi per sviluppo di meccanismi di 

collasso determinati dal raggiungimento della resistenza del terreno interagente con le fondazioni 

(GEO) riguardano:  

- collasso per carico limite nei terreni di fondazione; 

- scorrimento sul piano di posa. 

In tali verifiche, tutte le azioni su un elemento di fondazione possono essere ricondotte a una forza 

risultante applicata al piano di posa.  

Per le verifiche agli stati limite ultimi di tipo geotecnico (GEO) per carico limite e per scorrimento 

si deve fare riferimento all'approccio 2.  

L’analisi deve essere condotta con la Combinazione (A1+M1+R3), nella quale i coefficienti parziali 

sui parametri di resistenza del terreno (M1) sono unitari, i coefficienti parziali sulle azioni (A1) sono 

indicati dalla tabella 6.2.I e la resistenza globale del sistema è ridotta tramite i coefficienti gR del gruppo 

R3 riportati in tab. 6.4.I. 

Tab. 6.2.I – Coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni 

 Effetto Coefficiente Parziale 

ɣF (oɣE) 

EQU (A1) (A2) 

Carichi permanenti G1 Favorevole ɣG1 0.9 1.0 1.0 

Sfavorevole 1.1 1.3 1.0 

Carichi permanenti G2 (1) Favorevole ɣG2 0.8 0.8 0.8 

Sfavorevole 1.5 1.5 1.3 

Azioni variabili Q Favorevole ɣQi 0.0 0.0 0.0 

Sfavorevole 1.5 1.5 1.3 

(1) Per i carichi permanenti G2 si applica quanto indicato alla Tabella 2.6.I. Per la spinta delle terre si fa riferimento ai 

coefficienti ·ɣG1 
 

Tab. 6.4.I – Coefficienti parziali ·gR per le verifiche agli stati limite ultimi di fondazioni superficiali  

Verfica Coefficiente 

parziale 

 (R3) 

Carico limite ɣR= 2.3 

Scorrimento ɣR= 1.1 

 

Stati Limite di Esercizio (SLE) 

La capacità di garantire le prestazioni previste per le condizioni di esercizio (SLE) deve essere 

verificata confrontando il valore limite di progetto associato a ciascun aspetto di funzionalità esaminato 
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(Cd), con il corrispondente valore di progetto dell’effetto delle azioni (Ed), attraverso la seguente 

espressione formale: 

Ed < Cd 

 

Ed = valore di progetto dell’azione o degli effetti dell’azione  

Cd = valore limite dell’effetto delle azioni (spostamenti e deformazioni che possano 

compromettere la funzionalità di una struttura).  

I valori degli spostamenti e delle distorsioni andranno calcolati considerando le combinazioni di 

carico per gli SLE specificate al §2.5.3: 

 
- Combinazione frequente 

- Combinazione quasi permanente s l.t. 

 
Le verifiche relative alle deformazioni (cedimenti) e agli spostamenti si effettuano adoperando i 

valori caratteristici dei parametri (fk). 

Nelle analisi, devono essere impiegati i valori caratteristici delle proprietà meccaniche e pertanto 

i relativi coefficienti parziali di sicurezza devono sempre essere assunti unitari (fk = fd): si adottano i 

valori caratteristici dei moduli di deformazione dei terreni (E’k, Eedk). 

Sotto l’effetto dell’azione sismica di progetto le opere e i sistemi geotecnici devono rispettare gli 

stati limite ultimi e di esercizio già definiti in precedenza (§ 3.2.1 NTC), con i requisiti di sicurezza 

indicati nel § 7.1. 

Le verifiche degli stati limite ultimi in presenza di azioni sismiche devono essere eseguite ponendo 

pari a 1 i coefficienti parziali sulle azioni e sui parametri geotecnici e impiegando le resistenze 

di progetto, con i coefficienti parziali gR indicati nel presente Capitolo 7 oppure con i gR indicati nel 

Capitolo 6 laddove non espressamente specificato 

Stato Limite Ultimo (SLV) per carico limite (§ 7.11.5.3.1) 

Le azioni derivano dall’analisi della struttura in elevazione come specificato al § 7.2.5. Le 

resistenze sono i corrispondenti valori limite che producono il collasso del complesso fondazione-

terreno; esse sono valutabili mediante l’estensione di procedure classiche al caso di azione sismica, 

tenendo conto dell’effetto dell’inclinazione e dell’eccentricità delle azioni in fondazione. Il 

corrispondente valore di progetto si ottiene applicando il coefficiente gR di Tabella 7.11.II. Se, nel 

calcolo del carico limite, si considera esplicitamente l'effetto delle azioni inerziali sul volume di 

terreno significativo (e.g. Richards et al., Paolucci e Pecker), il coefficiente gR può essere ridotto a 1.8. 

Stato Limite Ultimo (SLV) per scorrimento sul piano di posa (§ 7.11.5.3.1) 

Per azione si intende il valore della forza agente parallelamente al piano di scorrimento, per 

resistenza si intende la risultante delle tensioni tangenziali limite sullo stesso piano, sommata, in casi 

particolari, alla risultante delle tensioni limite agenti sulle superfici laterali della fondazione.  

Specificamente, si può tener conto della resistenza lungo le superfici laterali nel caso di 

contatto diretto fondazione-terreno in scavi a sezione obbligata o di contatto diretto 

fondazione-calcestruzzo o fondazione-acciaio in scavi sostenuti da paratie o palancole.  



                                      

RELAZIONE GEOLOGICA- GEOTECNICA pag. 53 di 82 
© tutti i diritti riservati. 
Il presente elaborato è destinato esclusivamente alle attività di progettazione in oggetto per il Committente. E’ vietato qualsiasi utilizzo, anche parziale, per scopi 
differenti o da parte di altri, senza il permesso scritto dell’Autore. 

In tali casi, il progettista deve indicare l’aliquota della resistenza lungo le superfici laterali che 

intende portare in conto, da giustificare con considerazioni relative alle caratteristiche meccaniche dei 

terreni e ai criteri costruttivi dell’opera.  

Ai fini della verifica allo scorrimento, si può considerare la resistenza passiva solo nel caso di 

effettiva permanenza di tale contributo, portando in conto un’aliquota non superiore al 50%. 

Stato limite di esercizio (SLE)  

A meno dell’impiego di specifiche analisi dinamiche, in grado di fornire la risposta deformativa del 

sistema fondazione-terreno, la verifica nei confronti dello stato limite di danno può essere ritenuta 

soddisfatta impiegando le azioni corrispondenti allo SLD e determinando il carico limite di progetto con 

il coefficiente gR riportato nella Tabella 7.11.II. 

Tab. 7.11.II - Coefficienti parziali gR per le verifiche degli stati limite (SLV) delle fondazioni superficiali con azioni sismiche 

Verfica Coefficiente parziale 

Carico limite 2.3 

Scorrimento 1.1 

Resistenza sulle superfici laterali 1.3 

 

 

 

CARICO LIMITE DI FONDAZIONI SU TERRENI 

Il carico limite di una fondazione superficiale può essere definito con riferimento a quel valore 

massimo del carico per il quale in nessun punto del sottosuolo si raggiunge la condizione di rottura 

(metodo di Frolich), oppure con riferimento a quel valore del carico, maggiore del precedente, per il 

quale il fenomeno di rottura si è esteso ad un ampio volume del suolo (metodo di Prandtl e successivi). 

Prandtl ha studiato il problema della rottura di un semispazio elastico per effetto di un carico applicato 

sulla sua superficie con riferimento all'acciaio, caratterizzando la resistenza a rottura con una legge 

del tipo: 

Ƭ=c + ı x tg valida anche per i terreni. 
 

Le ipotesi e le condizioni introdotte dal Prandtl sono le seguenti: 

 
- Materiale privo di peso e quindi =0 

- Comportamento rigido – plastico 

- Resistenza a rottura del materiale esprimibile con la relazione Ƭ=c + ı x tg  

- Carico uniforme, verticale ed applicato su una striscia di lunghezza infinita e di larghezza 2b 

(stato di deformazione piana) 

- Tensioni tangenziali nulle al contatto fra la striscia di carico e la superficie limite del semispazio. 

 
All'atto della rottura si verifica la plasticizzazione del materiale racchiuso fra la superficie limite del 

semispazio e la superficie GFBCD. 
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Nel triangolo AEB la rottura avviene secondo due famiglie di segmenti rettilinei ed inclinati di 

45°+/2 rispetto all'orizzontale.  

Nelle zone ABF e EBC la rottura si produce lungo due famiglie di linee, l'una costituita da segmenti 

rettilinei passanti rispettivamente per i punti A ed E  e l'altra da archi di de famiglie di spirali 

logaritmiche. I poli di queste sono i punti A ed E. Nei triangoli AFG e ECD la rottura avviene su segmenti 

inclinati di ± (45°+ /2 ) rispetto alla verticale.   

 

Meccanismo di rottura di Prandtl 

 

Individuato così il volume di terreno portato a rottura dal carico limite, questo può essere calcolato 

scrivendo la condizione di equilibrio fra le forze agenti su qualsiasi volume di terreno delimitato in 

basso da una qualunque delle superfici di scorrimento. 

Si arriva quindi ad una equazione q =B x c, dove il coefficiente B dipende soltanto dall'angolo di 

attrito  del terreno. 

 

Per  =0 il coefficiente B risulta pari a 5.14, quindi q=5.14 x c. 

Nell'altro caso particolare di terreno privo di coesione (c=0, ɣ≠0) risulta q=0, secondo la teoria di 

Prandtl, non sarebbe dunque possibile applicare nessun carico sulla superficie limite di un terreno 

incoerente. Da questa teoria, anche se non applicabile praticamente, hanno preso le mosse tutte le 

ricerche ed i metodi di calcolo successivi. 

Infatti Caquot si pose nelle stesse condizioni di Prandtl ad eccezione del fatto che la striscia di 

carico non è più applicata sulla superficie limite del semispazio, ma a una profondità h, con h ≤ 2b; il 

terreno compreso tra la superficie e la profondità h ha le seguenti caratteristiche: ɣ≠0,  =0, c=0 e cioè 

sia un mezzo dotato di peso ma privo di resistenza. Risolvendo le equazioni di equilibrio si arriva 

all'espressione: 

 

che è sicuramente un passo avanti rispetto a Prandtl, ma che ancora non rispecchia la realtà. 

 

Metodo di Terzaghi (1955) 

Terzaghi, proseguendo lo studio di Caquot, ha apportato alcune modifiche per tenere conto delle 

effettive caratteristiche dell'insieme opera di fondazione-terreno. 

 1)2/45(tg2
e tggcotB 

cBAq 1 
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Sotto l'azione del carico trasmesso dalla fondazione il terreno che si trova a contatto con la 

fondazione stessa tende a sfuggire lateralmente, ma ne è impedito dalle resistenze tangenziali che si 

sviluppano fra la fondazione ed il terreno. Ciò comporta una modifica dello stato tensionale nel terreno 

posto direttamente al di sotto della fondazione; per tenerne conto Terzaghi assegna ai lati AB ed EB 

del cuneo di Prandtl una inclinazione Ψ rispetto all'orizzontale, scegliendo il valore di Ψ in funzione 

delle caratteristiche meccaniche del terreno al contatto terreno-opera di fondazione. L'ipotesi ɣ2 =0 per 

il terreno sotto la fondazione viene così superata ammettendo che le superfici di rottura restino 

inalterate, l'espressione del carico limite è quindi: 

 
 
in cui C è un coefficiente che risulta funzione dell'angolo di attrito  del terreno posto al di sotto 

del piano di posa e dell'angolo  prima definito; b è la semi-larghezza della striscia. 

Inoltre, basandosi su dati sperimentali, Terzaghi passa dal problema piano al problema spaziale 

introducendo dei fattori di forma. Un ulteriore contributo è stato apportato da Terzaghi sull'effettivo 

comportamento del terreno. Nel metodo di Prandtl si ipotizza un comportamento del terreno rigido-

plastico, Terzaghi invece ammette questo comportamento nei terreni molto compatti.  

In essi, infatti, la curva carichi-cedimenti presenta un primo tratto rettilineo, seguito da un breve 

tratto curvilineo (comportamento elasto-plastico);  

la rottura è istantanea ed il valore del carico limite risulta chiaramente individuato (rottura 

generale). In un terreno molto sciolto invece la relazione carichi-cedimenti presenta un tratto curvilineo 

accentuato fin dai carichi più bassi per effetto di una rottura progressiva del terreno (rottura locale); di 

conseguenza l'individuazione del carico limite non è così chiara ed evidente come nel caso dei terreni 

compatti. Per i terreni molto sciolti, Terzaghi consiglia di prendere in considerazione il carico limite il 

valore che si calcola con la formula precedente introducendo però dei valori ridotti delle caratteristiche 

meccaniche del terreno e precisamente: 

 e  

Esplicitando i coefficienti della formula precedente, la formula di Terzaghi può essere scritta: 

 

 

dove: 
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Formula di Meyerhof (1963) 

Meyerhof propose una formula per il calcolo del carico limite simile a quella di Terzaghi.; le 

differenze consistono nell'introduzione di ulteriori coefficienti di forma. 

Egli introdusse un coefficiente sq che moltiplica il fattore Nq, fattori di profondità di e di pendenza 

ii per il caso in cui il carico trasmesso alla fondazione è inclinato sulla verticale. 

I valori dei coefficienti N furono ottenuti da Meyerhof ipotizzando vari archi di prova BF (v. 

meccanismo Prandtl) , mentre il taglio lungo i piani AF aveva dei valori approssimati.  

I fattori di forma tratti da Meyerhof sono di seguito riportati, insieme all'espressione della formula. 

 
Carico verticale  

 
 Carico inclinato   

 


 

 

 

fattore di forma: 

 
fattore di profondità: 

 

 

 
inclinazione 

 

 

 
 

dove: 

Kp = tan
2
(45°+/2) 

 = Inclinazione della risultante sulla verticale. 
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Formula di Hansen (1970) 

E' una ulteriore estensione della formula di Meyerhof; le estensioni consistono nell'introduzione 

di bi che tiene conto della eventuale inclinazione sull'orizzontale del piano di posa e un fattore gi per 

terreno in pendenza.  

La formula di Hansen vale per qualsiasi rapporto D/B, quindi sia per fondazioni superficiali che 

profonde, ma lo stesso autore introdusse dei coefficienti per meglio interpretare il comportamento reale 

della fondazione, senza di essi, infatti, si avrebbe un aumento troppo forte del carico limite con la 

profondità. 

Per valori di D/B <1 

 

 
Per valori D/B>1: 

 

 
 

Nel caso  = 0 
    -------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
  D/B 0 1 1.1 2 5 10 20 100  
  -------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 
  d'c 0 0.40 0.33 0.44 0.55 0.59 0.61 0.62 

  -------------------------------------------------------------------------------------------------------------------- 

Nei fattori seguenti le espressioni con apici (') valgono quando =0. 

 

Fattore di forma: 

 

 

 

 

 

Fattori di inclinazione del carico 
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Fattori di inclinazione del terreno (fondazione su pendio): 

 

 

 

 

 

Fattori di inclinazione del piano di fondazione (base inclinata) 

 

 

 

 

 

Formula di Vesic (1975) 

La formula di Vesic è analoga alla formula di Hansen, con Nq ed Nc come per la formula di 

Meyerhof ed Nɣ come sotto riportato: 

 

I fattori di forma e di profondità che compaiono nelle formule del calcolo della capacità portante 

sono uguali a quelli proposti da Hansen; alcune differenze sono invece riportate nei fattori di 

inclinazione del carico, del terreno (fondazione su pendio) e del piano di fondazione (base inclinata).        

 
Formula Brich-Hansen (EC 7 – EC 8) 

Affinché una fondazione possa resistere il carico di progetto con sicurezza nei riguardi della 

rottura generale, per tutte le combinazioni di carico relative allo SLU (stato limite ultimo), deve essere 

soddisfatta la seguente disuguaglianza: 

Vd ≤ Rd 
 

Dove Vd è il carico di progettto allo SLU, normale alla base della fondazione, comprendente anche 

il peso della fondazione stessa; mentre Rd è il carico limite di progetto della fondazione nei confronti 

di carichi normali , tenendo conto anche dell’effetto di carichi inclinati o eccentrici. 

Nella valutazione analitica del carico limite di progetto Rd si devono considerare le situazioni a breve 

e a lungo termine nei terreni a grana fine. 
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Il carico limite di progetto in condizioni non drenate si calcola come: 

 
Dove: 

 A’ = B’ L’  area della fondazione efficace di progetto, intesa, in caso di carico 

eccentrico, come l’area ridotta al cui centro viene applicata la risultante del 

carico.  

cu   Coesione non drenata. 

q   pressione litostatica totale sul piano di posa.  

sc   Fattore di forma  

sc = 1 + 0,2 (B’/L’)  per fondazioni rettangolari 

sc = 1,2  Per fondazioni quadrate o circolari. 

ic   Fattore correttivo per l’inclinazione del carico dovuta ad un carico H. 

 

Per le condizioni drenate il carico limite di progetto è calcolato come segue. 

 

Dove:  

 

 

 

Fattori di forma 

 per forma rettangolare 

 per forma quadrata o circolare 

 per forma rettangolare 

 per forma quadrata o circolare 

 per forma rettangolare, quadrata o circolare. 

Fattori inclinazione risultante dovuta ad un carico orizzontale H  
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Dove: 

 

Se H forma un angolo θ con la direzione di L’, l’esponente “m” viene calcolato con la seguente 

espressione: 

 

 
Oltre ai fattori correttivi di cui sopra sono considerati quelli complementari della profondità del 

piano di posa e dell’inclinazione del piano di posa e del piano campagna (Hansen). 

 

Meyerhof e Hanna (1978)  

Tutta l'analisi teorica sviluppata per la determinazione del carico limite è stata basata sull'ipotesi 

che il terreno sia isotropico ed omogeneo fino a notevole profondità.  

Tale ipotesi però non rispecchia la realtà perchè il terreno è generalmente non omogeneo con 

miscele di sabbia, limo e argilla in proporzioni diverse.  

Le relazioni per la stima del carico limite, ricavate dall'ipotesi di terreno omogeneo risultano essere 

molto approssimative se il terreno è stratificato, soprattutto se le superfici di rottura interferiscono con 

i limiti degli strati del terreno. 

Si consideri un sistema costituito da due strati di terreno distinti ed una fondazione posizionata 

sullo strato superiore a una profondità D dal piano campagna, le superfici di rottura a carico limite 

possono svilupparsi completamente sullo strato superiore oppure coinvolgere anche il secondo strato.  

Può accadere che lo strato superiore sia più resistente rispetto allo strato inferiore o viceversa.  

In entrambi i casi verrà presentata un'analisi generale per (c = 0) e si dimostrerà sarà valida anche 

nel caso di terreni sabbiosi o argillosi.  
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Lo studio della capacità portante di un sistema a strati è stato affrontato da diversi autori: Button 

(1953), Vesic (1975), Meyerhof (1974), Meyerhof e Hanna (1978) 

Meyerhof (1974) ha analizzato un sistema a due strati composto da sabbia densa su argilla 

morbida e sabbia sciolta su argilla rigida e ha supportato il suo studio con alcuni test su modello. 

Successivamente Meyerhof e Hanna (1978) hanno integrato lo studio di Meyerhof (1974) includendo 

nelle analisi il terreno privo di coesione.  

Si riporta la trattazione di Meyerhof (1974) e Meyerhof e Hanna (1978). 

Nella figura 12.16 (a) è rappresentata una fondazione di larghezza B approfondita D in uno strato 

di terreno resistente (strato 1).  

Lo strato debole si trova a distanza H dal piano di posa della fondazione.  

Se la distanza H non è sufficiente oppure in condizioni di carico eccezionali una parte di esso 

verrà trasferito oltre il livello mn.  

Questa condizione indurrà il formarsi di superfici di rottura anche nello strato più debole (strato 

2). Se la distanza H è relativamente grande, le superfici di rottura si svilupperanno completamente 

nello strato 1 come evidenziato in figura seguente. 

 

 

Il carico limite negli strati 1 e 2 può essere espresso dalle seguenti relazioni: 

 

Strato 1 

 

 

Strato 2 
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Dove: 

Nc1, N1 = fattori di capacità portante dello strato 1 con angolo di resistenza a taglio 1 

Nc2, N2 = fattori di capacità portante dello strato 2 con angolo di resistenza a taglio 2 

Se il piano di posa della fondazione si trova ad una distanza Df rispetto al piano campagna e la 

distanza H è relativamente grande l'espressione del carico limite è la seguente: 

 

Se q1 è molto maggiore di q2 e se la distanza H non è sufficiente a formare una condizione di 

plasticizzazione completa nello strato 1, allora la rottura è legata alla spinta del terreno che si sviluppa 

dallo strato più debole allo strato più resistente.  La formulazione per la stima del carico limite diventa: 

 

Dove: 

qb= carico limite nello strato 2 

Pp= spinta passiva 

Ca= adesione 

į=inclinazione della spinta passiva rispetto all’orizzontale 

 

 
 

Metodo di Richards et. Al. 

Richards, Helm e Budhu (1993) hanno sviluppato una procedura che consente, in condizioni 

sismiche, di valutare sia il carico limite sia i cedimenti indotti, e quindi di procedere alle verifiche di 

entrambi gli stati limite (ultimo e di danno).  

La valutazione del carico limite viene perseguita mediante una semplice estensione del problema 

del carico limite al caso della presenza di forze di inerzia nel terreno di fondazione dovute al sisma, 

mentre la stima dei cedimenti viene ottenuta mediante un approccio alla Newmark (cfr. Appendice H 

di “Aspetti geotecnici della progettazione in zona sismica” – Associazione Geotecnica Italiana). Gli 

autori hanno esteso la classica formula trinomia del carico limite: 

 

 

Dove i fattori di capacità portante vengono calcolati con le seguenti formule: 
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Esaminando con un approccio da equilibrio limite, un meccanismo alla Coulomb e portando in 

conto le forze d’inerzia agenti sul volume di terreno a rottura. In campo statico, il classico meccanismo 

di Prandtl può essere infatti approssimato come mostrato nella figura che segue, eliminando la zona 

di transizione (ventaglio di Prandtl) ridotta alla sola linea AC, che viene riguardata come una parete 

ideale in equilibrio sotto l’azione della spinta attiva e della spinta passiva che riceve dai cunei I e III: 

 

Schema di calcolo del carico limite (qL) 

Gli autori hanno ricavato le espressioni degli angoli A e P che definiscono le zone di spinta 

attiva e passiva, e dei coefficienti di spinta attiva e passiva KA e KP in funzione dell’angolo di attrito 

interno f del terreno e dell’angolo di attrito d terreno – parete ideale: 
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E’ comunque da osservare che l’impiego delle precedenti formule assumendo =0.5, conduce 

a valore dei coefficienti di carico limite molto prossimi a quelli basati su un analisi alla Prandtl. Richards 

et. Al. hanno quindi esteso l’applicazione del meccanismo di Coulomb al caso sismico, portando in 

conto le forze d’inerzia agenti sul volume di terreno a rottura. Tali forze di massa, dovute ad 

accelerazioni kh g e kv g, agenti rispettivamente in direzione orizzontale e verticale, sono a loro volta 

pari a kh γ e kv γ. Sono state così ottenute le estensioni delle espressioni di ρa e ρp, nonché di KA e 

KP, rispettivamente indicate come ρAE e ρPE e come KAE e KPE per denotare le condizioni sismiche: 

 
 

 

 

 

I valori di Nq e Nɣ sono determinabili ancora avvalendosi delle formule precedenti, impiegando 

naturalmente le espressioni degli angoli ρAE e ρPE e dei coefficienti KAE e KPE relative al caso sismico. 

In tali espressioni compare l’angolo θ definito come: 

 

Nella tabella che segue sono mostrati i fattori di capacità portante calcolati per i seguenti valori 

dei parametri: 

  = 30°  = 15° 
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Per diversi valori dei coefficienti di spinta sismica: 

kh/(1-kv) Nq N Nc 

0 16.51037 23.75643 26.86476 

0.087 13.11944 15.88906 20.9915 

0.176 9.851541 9.465466 15.33132 

0.268 7.297657 5.357472 10.90786 

0.364 5.122904 2.604404 7.141079 

0.466 3.216145 0.879102 3.838476 

0.577 1.066982 1.103E-03 0.1160159 

Tabella dei fattori di capacità portante per Φ=30° 

 

VERIFICA A CARICO LIMITE DELLE FONDAZIONE (SLU) 

La verifica a carico limite delle fondazioni secondo l'approccio SLU si esegue con la seguente 

diseguaglianza: 

 

Dove: 

 

Ed- pressioni agenti alla base della fondazione 

Rd- capacità portante di calcolo 

γRV- coefficiente riduttivo della capacità portante verticale 

 

Le pressioni agenti alla base della fondazione si calcolano con dalla seguente espressione:  

 

Dove: 

Nd-azione normale di progetto 

Aef = BR∙L’-area ridotta 

 

Fondazioni quadrate o rettangolari 

L'area ridotta risulta Aef=B'× L' 

 

 
Per le verifiche a carico limite allo SLU è lecito considerare la "plasticizzazione" del terreno, in tal 

caso si può assumere una distribuzione uniforme delle pressioni agenti sul piano di posa.  

Come evidenziato nella seguente immagine, la distribuzione delle pressioni si considera estesa 

sulla base "ridotta" BR=B-2e. 
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Dove: 

e=Nd/Md- eccentricità dei carichi 

 

Fondazioni circolari 

Una fondazione circolare sottoposta ad un carico verticale applicato con un'eccentricità e = Md / 

Nd può essere considerata equivalente ad una fondazione fittizia con un carico applicato centralmente 

(Figura seguente), come suggerito da Meyerhof (1953) e Vesic (1973). In questo caso, l'area della 

fondazione fittizia, A', può essere calcolata con questa espressione: 

 

Il rapporto delle lunghezze dei lati della fondazione rettangolare equivalente può essere 

approssimato al rapporto tra le lunghezze b ed l,si ricava da: 

 

 

Metodo di calcolo delle dimensioni equivalenti di una fondazione circolare soggetta a carico non baricentri 

 

VERIFICA A SLITTAMENTO 

In conformità con i criteri di progetto allo SLU, la stabilità di un plinto di fondazione deve essere 

verificata rispetto al collasso per slittamento oltre a quello per rottura generale.  

Rispetto al collasso per slittamento la resistenza viene valutata come somma di una componente 

dovuta all’adesione e una dovuta all’attrito fondazione-terreno; la resistenza laterale derivante dalla 

spinta passiva del terreno può essere messa in conto secondo una percentuale indicata dell’utente. 

La resistenza di calcolo per attrito ed adesione è valutata secondo l’espressione: 
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FRd = Nsd tan+ca A’ 

Nella quale Nsd è il valore di calcolo della forza verticale, į è l’angolo di resistenza a taglio alla 

base del plinto, ca è l’adesione plinto-terreno e A’ è l’area della fondazione efficace, intesa, in caso di 

carichi eccentrici, come area ridotta al centro della quale è applicata la risultante. 

 

CARICO LIMITE DI FONDAZIONI SU ROCCIA 

Per la valutazione della capacità portante ammissibile delle rocce si deve tener conto di di alcuni 

parametri significativi quali le caratteristiche geologiche, il tipo di roccia e la sua qualità, misurata con 

l'RQD. Nella capacità portante delle rocce si utilizzano normalmente fattori di sicurezza molto alti e 

legati in qualche modo al valore del coefficiente RQD: ad esempio, per una roccia con RQD pari al 

massimo a 0.75 il fattore di sicurezza varia tra 6 e 10.  

Per la determinazione della capacità portante di una roccia si possono usare le formule di 

Terzaghi, usando angolo d'attrito e coesione della roccia, o quelle proposte da Stagg e Zienkiewicz 

(1968) in cui i coefficienti della formula della capacità portante valgono: 

 

Con tali coefficienti vanno usati i fattori di forma impiegati nella formula di Terzaghi. 

La capacità portante ultima calcolata è comunque funzione del coefficiente RQD secondo la 

seguente espressione:  

 

Se il carotaggio in roccia non fornisce pezzi intatti (RQD tende a 0), la roccia viene trattata come 

un terreno stimando al meglio i parametri c e φ 

 

FATTORI CORRETTIVI SISMICI: PAOLUCCI E PECKER  

Per tener conto degli effetti inerziali indotti dal sisma sulla determinazione del qlim vengono 

introdotti i fattori correttivi z: 

 

 

 

 

Dove Kh è il coefficiente sismico orizzontale. 

 

CEDIMENTI ELASTICI 

I cedimenti di una fondazione rettangolare di dimensioni BxL posta sulla superficie di un 

semispazio elastico si possono calcolare in base aduna equazione basata sulla teoria dell'elasticità 

(Timoshenko e Goodier (1951)): 
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dove: 

q0  = Intensità della pressione di contatto 

B'  = Minima dimensione dell'area reagente,  

E e μ  = Parametri elastici del terreno.  

I1   = Coefficienti di influenza dipendenti da: L'/B', spessore dello strato H, coefficiente di 

Poisson μ, profondità del piano di posa D; 

 

I coefficienti I1 e I2 si possono calcolare utilizzando le equazioni fornite da Steinbrenner (1934) 

(V. Bowles), in funzione del rapporto L'/B' ed H/B, utilizzando B'=B/2 e L'=L/2 per i coefficienti relativi 

al centro e B'=B e L'=L per i coefficienti relativi al bordo. 

Il coefficiente di influenza IF deriva dalle equazioni di Fox (1948), che indicano il cedimento si 

riduce con la profondità in funzione del coefficiente di Poisson e del rapporto L/B. 

In modo da semplificare l'equazione (1) si introduce il coefficiente IS: 

 
 

Il cedimento dello strato di spessore H vale: 

 

 
 
Per meglio approssimare i cedimenti si suddivide la base di appoggio in modo che il punto si trovi 

in corrispondenza di uno spigolo esterno comune a più rettangoli. In pratica si moltiplica per un fattore 

pari a 4 per il calcolo dei cedimenti al centro e per un fattore pari a 1 per i cedimenti al bordo. 

Nel calcolo dei cedimenti si considera una profondità del bulbo delle tensioni pari a 5B, se il 

substrato roccioso si trova ad una profondità maggiore.  

A tal proposito viene considerato substrato roccioso lo strato che ha un valore di E pari a 10 volte 

dello strato soprastante. Il modulo elastico per terreni stratificati viene calcolato come media pesata 

dei moduli elastici degli strati interessati dal cedimento immediato. 

 

CEDIMENTI EDOMETRICI 

Il calcolo dei cedimenti con l’approccio edometrico consente di valutare un cedimento di 

consolidazione di tipo monodimensionale, prodotto dalle tensioni indotte da un carico applicato in 

condizioni di espansione laterale impedita. Pertanto la stima effettuata con questo metodo va 

considerata come empirica, piuttosto che teorica. 

Tuttavia la semplicità d’uso e la facilità di controllare l’influenza dei vari parametri che 

intervengono nel calcolo, ne fanno un metodo molto diffuso. 

L’approccio edometrico nel calcolo dei cedimenti passa essenzialmente attraverso due fasi: 
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1. il calcolo delle tensioni verticali indotte alle varie profondità con l’applicazione della teoria 

dell’elasticità; 

2. la valutazione dei parametri di compressibilità attraverso la prova edometrica. 

In riferimento ai risultati della prova edometrica, il cedimento è valutato come: 

 

 
se si tratta di un terreno sovraconsolidato (OCR>1), ossia se l’incremento di tensione dovuto 

all’applicazione del carico non fa superare la pressione di preconsolidazione ’p (

<’p). Se invece il terreno è normal-consolidato ( =’p) le deformazioni avvengono nel tratto 

di compressione e il cedimento è valutato come: 

 
dove: 

RR Rapporto di ricompressione; 

CR Rapporto di compressione; 

H0 spessore iniziale dello strato; 

’v0 tensione verticale efficace prima dell’applicazione del carico. 

v incremento di tensione verticale dovuto all’applicazione del carico. 

 

In alternativa ai parametri RR e CR si fa riferimento al modulo edometrico M; in tal caso però 

occorre scegliere opportunamente il valore del modulo da utilizzare, tenendo conto dell’intervallo 

tensionale ( ) significativo per il problema in esame. L’applicazione corretta di questo tipo 

di approccio richiede: 

 
1. la suddivisione degli strati compressibili in una serie di piccoli strati di modesto spessore (< 

2.00 m); 

2. la stima del modulo edometrico nell’ambito di ciascuno strato; 

3. il calcolo del cedimento come somma dei contributi valutati per ogni piccolo strato in cui è stato 

suddiviso il banco compressibile. 

Molti usano le espressioni sopra riportate per il calcolo del cedimento di consolidazione tanto per 

le argille quanto per le sabbie di granulometria da fina a media, perché il modulo di elasticità impiegato 

è ricavato direttamente da prove di consolidazione. Tuttavia, per terreni a grana più grossa le 

dimensioni dei provini edometrici sono poco significative del comportamento globale dello strato e, per 

le sabbie, risulta preferibile impiegare prove penetrometriche statiche e dinamiche. 

 

CEDIMENTO SECONDARIO 

Il cedimento secondario è calcolato facendo riferimento alla relazione: 
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in cui: 

Hc è l’altezza dello strato in fase di consolidazione; 

Cα è il coefficiente di consolidazione secondaria come pendenza nel tratto secondario della curva 

cedimento-logaritmo tempo; 

T       tempo in cui si vuole il cedimento secondario; 

T100 tempo necessario all’esaurimento del processo di consolidazione primaria. 
 

CEDIMENTI DI SCHMERTMANN 

Un metodo alternativo per il calcolo dei cedimenti è quello proposto da Schmertmann (1970) il 

quale ha correlato la variazione del bulbo delle tensioni alla deformazione. Schmertmann ha quindi 

proposto di considerare un diagramma delle deformazioni di forma triangolare in cui la profondità alla 

quale si hanno deformazioni significative è assunta pari a 4B, nel caso di fondazioni nastriformi, e pari 

a 2B per fondazioni quadrate o circolari. 

Secondo tale approccio il cedimento si esprime attraverso la seguente espressione: 

 
 

nella quale: 

q rappresenta il carico netto applicato alla fondazione; 

Iz    è un fattore di deformazione il cui valore è nullo a profondità di 2B, per fondazione circolare o 

quadrata, e a profondità 4B, per fondazione nastriforme. 

Il valore massimo di Iz si verifica a una profondità rispettivamente pari a: 

 B/2 per fondazione circolare o quadrata 

 B per fondazioni nastriformi 

e vale  

 
 

dove ı’vi rappresenta la tensione verticale efficace a profondità B/2 per fondazioni quadrate o 

circolari, e a profondità B per fondazioni nastriformi. 

Ei rappresenta il modulo di deformabilità del terreno in corrispondenza dello strato i-esimo 

considerato nel calcolo; 

Δzi rappresenta lo spessore dello strato i-esimo; 

C1 e C2 sono due coefficienti correttivi. 

Il modulo E viene assunto pari a 2.5 qc per fondazioni circolari o quadrate e a 3.5 qc per fondazioni 

nastriformi. Nei casi intermedi, si interpola in funzione del valore di L/B. 

Il termine qc che interviene nella determinazione di E rappresenta la resistenza alla punta fornita 

dalla prova CPT. Le espressioni dei due coefficienti C1 e C2 sono: 
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che tiene conto della profondità del piano di posa. 

 

 
 

che tiene conto delle deformazioni differite nel tempo per effetto secondario. 

Nell'espressione t rappresenta il tempo, espresso in anni dopo il termine della costruzione, in 

corrispondenza del quale si calcola il cedimento.  

 
CEDIMENTI DI BURLAND e BURBIDGE 

Qualora si disponga di dati ottenuti da prove penetometriche dinamiche per il calcolo dei 

cedimenti è possibile fare affidamento al metodo di Burland e Burbidge (1985), nel quale viene 

correlato un indice di compressibilità Ic al risultato N della prova penetrometrica dinamica. 

L'espressione del cedimento proposta dai due autori è la seguente: 

 

 
nella quale: 

q'            = pressione efficace lorda; 

s'vo        = tensione verticale efficace alla quota d'imposta della fondazione; 

B            = larghezza della fondazione; 

Ic           = indice di compressibilità; 

fs, fH, ft = fattori correttivi che tengono conto rispettivamente della forma, dello spessore 

dello strato compressibile e del tempo, per la componente viscosa. L'indice di 

compressibilità Ic è legato al valore medio Nav di Nspt all'interno di una profondità 

significativa z: 

   

Per quanto riguarda i valori di Nspt da utilizzare nel calcolo del valore medio NAV va precisato 

che i valori vanno corretti, per sabbie con componente limosa sotto falda e Nspt>15, secondo 

l'indicazione di Terzaghi e Peck (1948) 

Nc = 15 + 0.5 (Nspt -15) 

dove Nc è il valore coretto da usare nei calcoli. 

Per depositi ghiaiosi o sabbioso-ghiaiosi il valore corretto è pari a: 

Nc = 1.25 Nspt 

Le espressioni dei fattori correttivi fS, fH ed ft sono rispettivamente: 
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Con: 

t = tempo in anni > 3; 

R3 = costante pari a 0.3 per carichi statici e 0.7 per carichi dinamici; 

R   = 0.2 nel caso di carichi statici e 0.8 per carichi dinamici. 

 
Qualora si disponga di dati ottenuti da prove penetometriche dinamiche per il calcolo dei 

cedimenti è possibile fare affidamento al metodo di Burland e Burbidge (1985), nel quale viene 

correlato un indice di compressibilità Ic al risultato N della prova penetrometrica dinamica. 

L'espressione del cedimento proposta dai due autori è la seguente: 

Per la verifica geotecnica dei terreni di sedime, si è assunta come riferimento un’azione di progetto 

massima  Ed  1.32 Kg/cmq. Questa condizione risulta dalla relazione di calcolo allegata al progetto. 

Pertanto, in riferimento all’inviluppo dell’azione di progetto verrà preso come riferimento un 

segmento di fondazione avente una superficie di 1 m2. 

 

DATI GENERALI VERIFICA GEOTECNICA FONDAZIONI SUPERFICIALI 

====================================================== 

Larghezza fondazione 1.00 m 

Lunghezza fondazione 1.00 m 

Altezza fondazione 0.50 m 

Profondità piano di posa (da p.d.c.) 0.50 m 

Altezza di incastro 0.50 m 

====================================================== 
 
AZIONE SISMICA 
============================================================================ 

Parametri di riferimento su sito rigido orizzontale 

Accelerazione orizzontale massima al sito di riferimento rigido     0.05 m/sec² 

Parametri di Zona 

Categoria sottosuolo     C 

Categoria topografica     T1 

Coefficienti 

Amplificazione stratigrafica     1.0 

Amplificazione topografica     1.0 

Accelerazione orizzontale massima attesa al sito                                                 0.05 m/sec² 

Coefficiente sismico orizzontale Khk                                                           0.010 







 
























3

t
logRR1f

z

H
2

z

H
f

25.0B/L

B/L25.1
f

3t

ii
H

2

S



                                      

RELAZIONE GEOLOGICA- GEOTECNICA pag. 73 di 82 
© tutti i diritti riservati. 
Il presente elaborato è destinato esclusivamente alle attività di progettazione in oggetto per il Committente. E’ vietato qualsiasi utilizzo, anche parziale, per scopi 
differenti o da parte di altri, senza il permesso scritto dell’Autore. 

Coefficiente sismico verticale Khi                                                           0.005 

============================================================================ 
 

STRATIGRAFIA 

 

DH 

(m) 

Gam 

(Kg/m³) 

Gams 

(Kg/m³) 

Fi 

(°) 

c 

(Kg/cm²) 

Ey 

(Kg/cm²) 

Ed 

(Kg/cm²) 

11.50 2490.0 2520.0 48.00 0.20 220.0 180.00 

 
Legenda: 
 

DH:  Spessore dello strato;  

Gam:  Peso unità di volume; 

Gams: Peso unità di volume saturo;  

Fi:  Angolo di attrito;  

c:  Coesione;  

Ey:  Modulo Elastico;  

Ed:  Modulo Edometrico;  

Ni:  Coefficiente di Poisson;  

 

CARICHI DI PROGETTO AGENTI SULLA FONDAZIONE 

              

Nr. Nome 

combinazione 

Pressione 

normale di 

progetto 

(Kg/cm²) 

N 

(Kg) 

Mx 

(Kgꞏm) 

My 

(Kg)ꞏm 

Hx 

(Kg) 

Hy 

(Kg) 

Tipo 

1 
A1+M1+R3 

(GEO)  
1.32 - - - - - Progetto 

 

SISMA + COEFF. PARZIALI PARAMETRI GEOTECNICI TERRENO + RESISTENZE 

    

Nr Correzione 

Sismica 

Tangente angolo di 

resistenza al taglio  

Coesione 

efficace 

Coesione 

non drenata  

Peso Unità 

volume in 

fondazione 

Peso unità 

volume 

copertura 

Coef. Rid. 

Capacità 

portante 

verticale  

Coef.Rid.Ca

pacità 

portante 

orizzontale 

1 Si 1 1 1 1 1 2.3 1.1 

 
CARICO LIMITE FONDAZIONE  2°APPROCCO COMB. UNICA (A1+M1+R3) SLU 

 

Autore: HANSEN (1970)   (Condizione drenata)  

====================================================== 

PARAMETRI GEOTECNICI DI CALCOLO 

====================================================== 
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Peso unità di volume 2490.0 Kg/m³ 

Peso unità di volume saturo 2520.0 Kg/m³ 

Angolo di attrito 48.0 ° 

Coesione 0.2 Kg/cm² 

====================================================== 

Fattore [Nq] 222.3 

Fattore [Nc] 199.26 

Fattore [Ng] 368.67 

Fattore forma  [Sc]  2.12 

Fattore profondità  [Dc]  1.2 

Fattore inclinazione carichi  [Ic]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gc]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bc]  1.0 

Fattore forma  [Sq]  2.11 

Fattore profondità  [Dq]  1.07 

Fattore inclinazione carichi  [Iq]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gq]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bq]  1.0 

Fattore forma  [Sg]  0.6 

Fattore profondità  [Dg]  1.0 

Fattore inclinazione carichi  [Ig]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gg]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zq]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zc]  1.0 

====================================================== 

Carico limite 166.18 Kg/cm² 

Resistenza di progetto 92.32 Kg/cm² 

Condizione di verifica [Ed<=Rd] Verificata 

====================================================== 
 

Autore: TERZAGHI (1955)   (Condizione drenata)  

====================================================== 

PARAMETRI GEOTECNICI DI CALCOLO 

====================================================== 

Peso unità di volume 2490.0 Kg/m³ 

Peso unità di volume saturo 2520.0 Kg/m³ 

Angolo di attrito 48.0 ° 

Coesione 0.2 Kg/cm² 

====================================================== 

Fattore [Nq] 287.86 

Fattore [Nc] 258.29 
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Fattore [Ng] 742.61 

Fattore forma  [Sc]  1.0 

Fattore forma  [Sg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zq]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zc]  1.0 

====================================================== 

Carico limite 165.36 Kg/cm² 

Resistenza di progetto 91.87 Kg/cm² 

Condizione di verifica [Ed<=Rd] Verificata 

====================================================== 
 

Autore: MEYERHOF (1963)   (Condizione drenata)  

====================================================== 

PARAMETRI GEOTECNICI DI CALCOLO 

====================================================== 

Peso unità di volume 2490.0 Kg/m³ 

Peso unità di volume saturo 2520.0 Kg/m³ 

Angolo di attrito 48.0 ° 

Coesione 0.2 Kg/cm² 

====================================================== 

Fattore [Nq] 222.3 

Fattore [Nc] 199.26 

Fattore [Ng] 526.45 

Fattore forma  [Sc]  2.36 

Fattore profondità  [Dc]  1.26 

Fattore inclinazione carichi  [Ic]  1.0 

Fattore forma  [Sq]  1.68 

Fattore profondità  [Dq]  1.13 

Fattore inclinazione carichi  [Iq]  1.0 

Fattore forma  [Sg]  1.68 

Fattore profondità  [Dg]  1.13 

Fattore inclinazione carichi  [Ig]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zq]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zc]  1.0 

====================================================== 

Carico limite 273.9 Kg/cm² 

Resistenza di progetto 152.17 Kg/cm² 

Condizione di verifica [Ed<=Rd] Verificata 

====================================================== 

Autore: VESIC (1975)   (Condizione drenata)  

====================================================== 
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PARAMETRI GEOTECNICI DI CALCOLO 

====================================================== 

Peso unità di volume 2490.0 Kg/m³ 

Peso unità di volume saturo 2520.0 Kg/m³ 

Angolo di attrito 48.0 ° 

Coesione 0.2 Kg/cm² 

====================================================== 

Fattore [Nq] 222.3 

Fattore [Nc] 199.26 

Fattore [Ng] 496.0 

Fattore forma  [Sc]  2.12 

Fattore profondità  [Dc]  1.07 

Fattore inclinazione carichi  [Ic]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gc]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bc]  1.0 

Fattore forma  [Sq]  2.11 

Fattore profondità  [Dq]  1.07 

Fattore inclinazione carichi  [Iq]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gq]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bq]  1.0 

Fattore forma  [Sg]  0.6 

Fattore profondità  [Dg]  1.0 

Fattore inclinazione carichi  [Ig]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gg]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zq]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zc]  1.0 

====================================================== 

Carico limite 106.46 Kg/cm² 

Resistenza di progetto 59.14 Kg/cm² 

Condizione di verifica [Ed<=Rd] Verificata 

====================================================== 
 

Autore: Brinch - Hansen 1970   (Condizione drenata)  

====================================================== 

PARAMETRI GEOTECNICI DI CALCOLO 

====================================================== 

Peso unità di volume 2490.0 Kg/m³ 

Peso unità di volume saturo 2520.0 Kg/m³ 

Angolo di attrito 48.0 ° 

Coesione 0.2 Kg/cm² 

====================================================== 
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Fattore [Nq] 222.3 

Fattore [Nc] 199.26 

Fattore [Ng] 491.56 

Fattore forma  [Sc]  1.75 

Fattore profondità  [Dc]  1.07 

Fattore inclinazione carichi  [Ic]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gc]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bc]  1.0 

Fattore forma  [Sq]  1.74 

Fattore profondità  [Dq]  1.07 

Fattore inclinazione carichi  [Iq]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gq]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bq]  1.0 

Fattore forma  [Sg]  0.7 

Fattore profondità  [Dg]  1.0 

Fattore inclinazione carichi  [Ig]  1.0 

Fattore inclinazione pendio  [Gg]  1.0 

Fattore inclinazione base [Bg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zq]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zg]  1.0 

Fattore correzione sismico inerziale [zc]  1.0 

====================================================== 

Carico limite 148.47 Kg/cm² 

Resistenza di progetto 82.48 Kg/cm² 

Condizione di verifica [Ed<=Rd] Verificata 

====================================================== 
 

Autore: Meyerhof and Hanna (1978)   (Condizione drenata)  

====================================================== 

PARAMETRI GEOTECNICI DI CALCOLO 

====================================================== 

Peso unità di volume 2490.0 Kg/m³ 

Peso unità di volume saturo 2520.0 Kg/m³ 

Angolo di attrito 48.0 ° 

Coesione 0.2 Kg/cm² 

====================================================== 

Strato 1 sopra, strato 2 sotto 

Fattori di capacità portante strato 1 

Fattore [Nq] 222.3 

Fattore [Nc] 199.26 

Fattore [Ng] 98.53 

Fattori di capacità portante strato 2 

Fattore [Nq] 1.0 
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Fattore [Nc] 5.14 

Carico limite strato 2 (qb) 2.86 Kg/cm² 

Carico limite strato 1 (qt) 91.76 Kg/cm² 

Incremento carico limite strato 1 136.91 Kg/cm² 

Coefficiente di punzonamento (ks) 3.63 

Rapporto (q1/q2) 0.0 

====================================================== 

Carico limite 91.76 Kg/cm² 

Resistenza di progetto 50.98 Kg/cm² 

Condizione di verifica [Ed<=Rd] Verificata 

====================================================== 
 
COEFFICIENTE DI SOTTOFONDAZIONE BOWLES - WINLER (1982)  

====================================================== 

k                      59.39 Kg/cm³ 

====================================================== 

 

CEDIMENTI ELASTICI 

====================================================== 

Pressione normale di progetto 1.32 Kg/cm² 

Spessore strato 9.0 m 

Profondità substrato roccioso  30.0 m 

Modulo Elastico 250.0 Kg/cm² 

Coefficiente di Poisson 0.4 

====================================================== 

Coefficiente di influenza I1 0.53 

Coefficiente di influenza I2 0.01 

Coefficiente di influenza Is 0.53 

====================================================== 

Cedimento al centro della fondazione 3.63 mm 

====================================================== 

Coefficiente di influenza I1 0.49 

Coefficiente di influenza I2 0.02 

Coefficiente di influenza Is 0.5 

Cedimento al bordo 1.71 mm 

====================================================== 

 
CEDIMENTI EDOMETRICI 

====================================================== 

Pressione normale di progetto 1.32 Kg/cm² 

Cedimento dopo T anni 15.0 

Distanza 0.03 m 

Angolo 171.56 ° 
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Cedimento totale 0.114 cm 

====================================================== 
 

TABELLA CEDIMENTI EDOMETRICI PER STRATO 
 

Strato Z 

(m) 

Tensione 

(Kg/cm²) 

Dp 

(Kg/cm²) 

Metodo Wc 

(cm) 

Ws 

(cm) 

Wt 

(cm) 

1 6 1.494 0.019 Edometrico 0.1137 -- 0.1137 

 

Legenda: 

Z: Profondità media dello strato;  

Dp: Incremento di tensione;  

Wc: Cedimento di consolidazione;  

Ws: Cedimento secondario (deformazioni viscose);  

Wt: Cedimento totale. 
 

Come si evince dalle risultanze del calcolo effettuato secondo il metodo dell’approccio n. 2 – 

combinazione unica (A1+M1+R3), risulta verificata la condizione per cui l’azione di progetto Ed è 

inferiore alla resistenza di progetto Rd.   

Più specificatamente, il valore di resistenza di progetto agli stati limite ultimi, ottenuto secondo la 

formula di Meyerhof and Hanna è di 50.98 Kg/cm2, contro un’azione di progetto di 1.32 Kg/cm2 allo 

SLU. 

15. Conclusioni 

La presente relazione ha avuto modo di illustrare le questioni di carattere geologico e geotecnico 

connesse con il progetto dei lavori di realizzazione di un campo agrivoltaico avanzato e relative 

opere di connessione da realizzarsi in località “Coddu Serra Gureu” nella zona agricola del Comune 

di Decimoputzu (SU). Il nuovo impianto verrà installato all’interno di un’area privata meglio distinta al 

N.C.T. del Comune di Decimoputzu al F.1 mappale 111 e al F.2 Mappale 826 

L’area deputata all’installazione dell’impianto in oggetto risulta essere molto adatta allo scopo in 

quanto presenta un’esposizione ottimale ed è ben raggiungibile ed accessibile attraverso le vie di 

comunicazione esistenti. 

La superficie di installazione dell’impianto si presenta con pendenze pressoché nulle o lievi, tali 

caratteristiche risultano agevolare sia la soluzione di layout che gli interventi di futura manutenzione  

I criteri principali con cui è stato realizzato il progetto dell’impianto agrivoltaico avanzato sono 

basati su: 

 rispetto delle leggi e delle normative di buona tecnica attualmente vigenti; 

 conseguimento delle massime economie di gestione e di manutenzione degli impianti 

progettati; 
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 ottimizzazione del rapporto costi/benefici ed impiego di materiali componenti di elevata 

qualità, efficienza, lunga durata e facilmente reperibili sul mercato; 

 riduzione delle perdite energetiche connesse al funzionamento dell’impianto, al fine di 

massimizzare la quantità di energia elettrica immessa in rete. 

 
I componenti dell’impianto in progetto sono così rappresentati: 

 moduli agri-fotovoltaici; 

 strutture di appoggio e supporto dei moduli agri-fotovoltaici; 

 inverter per la conversione dell’energia elettrica da continua ad alternata; 

 quadri elettrici; 

 cabina elettrica di campo, con locale di trasformazione BT/MT; 

 cabina elettrica di ricezione MT per immissione dell’energia elettrica prodotta nella rete  

 impianto di terra. 

 
Nell’ambito del quadro progettuale, l’obiettivo dello studio è stato quello di definire la compatibilità 

dell’intervento in funzione delle condizioni fisico – meccaniche dei terreni di fondazione e calcolare la 

resistenza di progetto dei terreni ai sensi del DM 17.01.2018. 

L’analisi dei caratteri geologici, geomorfologici e idrogeologici dei terreni interessati dall’intervento 

è stata eseguita sulla base di rilevamenti eseguiti direttamente dallo scrivente all’interno dell’area 

d’intervento per ottenere elementi conoscitivi di dettaglio, anche facendo riferimento ad analisi e rilievi 

eseguiti in aree contermini. 

Queste attività in sito si sono rese necessarie per definire l’interazione delle opere in progetto 

con il contesto geologico ed in particolare: 

 
 Definire il profilo geotecnico dei terreni interessati dalle opere; 

 Determinare i parametri geotecnici necessari a definire l’interazione opera-terreno; 

 
Sulla base delle caratteristiche litostratigrafiche dell’area e in funzione dei dati rilevati in sito la 

successione litologica interessata dalle opere risulta essere così costituita dall’alto verso il basso: 

 
 Sequenza deposizionale di depositi alluvionali recenti, debolmente pedogenizzata in 

superficie, costituita da depositi caotici di sabbie ghiaiose prevalenti in matrice argilloso – 

limosa, con interclusi ciottoli prevalentemente silico-clastici eterometrici più o meno 

abbondanti, da mediamente a molto consistente (0.00 m – 2.80 m) (Olocene); 

 Sequenza deposizionale di depositi alluvionali antichi, costituita da depositi caotici di sabbie 

ghiaiose prevalenti in matrice argilloso – limosa molto consistente, con interclusi ciottoli 

prevalentemente silico-clastici eterometrici più o meno abbondanti, (2.80 m – 11.50 m) 

(Pleistocene); 

 Sequenza deposizionale alluvionale antica costituita da alternanze di livelli conglomeratici, 

sabbiosi e argillosi avente uno spessore di circa 125 m (Pleistocene); 

 
Il modello geotecnico del sito può essere così rappresentato (dalla superficie): 
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 Coltre deposizionale alluvionale, mediamente pedogenizzata in superficie, costituita da sabbie 

e ghiaie in matrice limo argillosa, frammiste ad elementi ciottolosi millimetrici, talora 

decimetrici, in matrice sabbiosa – limosa da mediamente a molto consistente (0,00 ÷ 11,50 

metri dal piano di campagna): 

Peso di Volume naturale γn: 2490 Kg/m3 

Peso di Volume saturo γs: 2520 Kg/m3 

Angolo di Attrito Φ: 48.00° 

Coesione C: 0,20 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Elastica Ey: 220.00 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Edometrica Ed: 180 Kg/cm2 

 

 Sequenza deposizionale conglomeratica costituita da alternanze di sabbie, ghiaie ed argille, 

riconducibili al Pleistocene (alluvioni antiche terrazzate) (11,50 ÷ 30.00 metri dal piano di 

campagna): 

Peso di Volume naturale γ: 2500 Kg/m3 

Peso di Volume saturo γ: 2550 Kg/m3 

Angolo di Attrito Φ: 48.00° 

Coesione C: 0,20 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Elastica Ey: 300.00 Kg/cm2 

Modulo di compressibilità Edometrica Ed: 320.00 Kg/cm2 
 

I dati geotecnici di cui sopra corrispondono alle indagini eseguite in sito (a cui si rimanda) da cui 

emerge chiaramente che da una profondità di circa 40 cm dal p.d.c. le litologie presenti sono 

caratterizzate da materiali molto addensati che hanno portato al rifiuto strumentale per numero di colpi 

> 50 con punta conica di 5 cm2 (adatta per terreni incoerenti prevalentemente ghiaiosi). 

Sostanzialmente si conferma l’assetto lito-stratigrafico riportato in precedenza, correlato con le 

analisi sismiche. 

Per la tipologia di materiale rilevato e per esperienze analoghe sulle stesse litologie, si ritiene che 

l’infissione a battipalo in questa tipologia di terreni sia da ritenersi poco efficace proprio per l’altissima 

resistenza offerta dai livelli conglomeratici addensati la cui consistenza è da ritenersi molto simile ad 

una roccia poco alterata. Pertanto, si raccomanda l’esecuzione di prefori mediante sondaggio a roto-

percussione prima dell’infissione dei pali porta pannello. 

Per quanto concerne le verifiche geotecniche, per la modellazione del sistema di fissaggio dei 

pannelli agri-fotovoltaici, è stata ipotizzata l’infissione di un palo in acciaio come quello di progetto 

previo  

Nel complesso, si è proceduto alla verifica della resistenza di progetto allo stato limite di esercizio 

(SLE) e allo stato limite ultimo (SLU) secondo il metodo del secondo approccio combinazione UNICA 

(A1+M1+R3) (STR+GEO) delle N.T.C. 2018. 



                                      

RELAZIONE GEOLOGICA- GEOTECNICA pag. 82 di 82 
© tutti i diritti riservati. 
Il presente elaborato è destinato esclusivamente alle attività di progettazione in oggetto per il Committente. E’ vietato qualsiasi utilizzo, anche parziale, per scopi 
differenti o da parte di altri, senza il permesso scritto dell’Autore. 

Dalle verifiche eseguite è emerso che l’azione di progetto (Ed) è sempre inferiore rispetto 

alla resistenza di progetto dei terreni secondo la relazione Ed ≤ Rd con un coefficiente di 

sicurezza ≥ 1 

Considerato che l’intervento previsto in progetto prevede anche la realizzazione di opere 

accessorie costituite principalmente da cabine elettriche di trasformazione aventi fondazioni 

superficiali, è stata eseguita anche la verifica geotecnica dei terreni di sedime di tali manufatti, in 

riferimento a quanto disposto dal D.M. 17/01/2018. 

Per tali opere, si è proceduto alla verifica della resistenza di progetto dei terreni allo stato limite 

ultimo (SLU) ed allo stato limite di esercizio (SLE) secondo il metodo del secondo approccio 

combinazione UNICA (A1+M1+R3) (STR+GEO) delle N.T.C. 2018. 

Per la verifica geotecnica dei terreni di sedime, si è assunta come riferimento un’azione di progetto 

massima  Ed  1.32 Kg/cmq come da indicazione progettuale. Questa condizione risulta essere 

correlata alle tipologie di manufatti previsti in progetto (cabine di trasformazione), le quali verranno 

realizzate con fondazioni continue a piastra, anche in ragione della presenza di materiali limo-argillosi 

superficiali. 

Dalle verifiche eseguite si rileva che il valore di resistenza minima di progetto dei terreni 

di fondazione ottenuto secondo la formula di Meyerhof and Hanna è di 50.98 Kg/cm2.  

Esaminata la natura e le caratteristiche geolitologiche, geomorfologiche, idrogeologiche, e 

geotecniche dell’area, si ritiene di aver dimostrato con la presente che l’intervento di realizzazione del 

nuovo campo agrivoltaico avanzato, secondo le raccomandazioni sopra riportate, è stato progettato 

rispettando la condizione di verifica di sicurezza di cui alle NTC 2018 e s.m.i. 
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PREMESSA 

Su incarico conferito dal dott. Geol. Simone Manconi allo scrivente Dott. Geol. Giancarlo Carboni, 

isĐƌitto all’OƌdiŶe dei Geologi della RegioŶe “aƌdegŶa ĐoŶ il Ŷ° ϰ97, ĐoŶ “tudio TeĐŶiĐo iŶ Via NazioŶale Ŷ° 

277 – Villacidro (SU), è stata realizzata una indagine geofisica con la metodologia MASW (Multichannels Ana-

lysis Surface Waves) allo scopo di definire le caratteristiche stratigrafiche di un terreno interessato dai lavori 

di progettazione di un impianto fotovoltaico a terra in agro di Decimoputzu, misurando la velocità media 

delle oŶde Vs fiŶo ad uŶa pƌofoŶdità adeguata peƌ la defiŶizioŶe dell’iŶteƌazioŶe della stƌuttuƌa sul teƌƌeŶo 

di fondazione in relazione alla risposta sismica locale nelle more delle NTC 2018. 

 

PROSPEZIONE SISMICA 

L’eseĐuzioŶe di iŶdagiŶi sisŵiĐhe ha lo sĐopo di otteŶeƌe iŶfoƌŵazioŶi di tipo geoteĐŶiĐo sul Đoŵpoƌ-

tamento fisico-meccanico dei corpi geologici investigati, attraverso la determinazione dei relativi parametri, 

ed informazioni di tipo geologico sui caratteri strutturali e stratigrafici del volume del sottosuolo indagato.  

“i tƌatta di uŶo dei ŵetodi attualŵeŶte più utilizzati peƌ l’esploƌazioŶe iŶ pƌofoŶdità del sottosuolo e 

consiste nel creare delle onde artificiali nel terreno (energizzazione) battendo una piastra poggiata a terra 

con una mazza. Le indagini geognostiche che utilizzano le metodologie sismiche sfruttano le proprietà dei 

terreni di farsi attraversare dalle onde sismiche a diversa velocità; questa dipende da molti fattori, quali la 

natura mineralogica della roccia, il grado di cementazione e di fatturazione, la porosità, il contenuto in acqua 

o in gas, ecc.  

 

 

 

 

 

 

 
Caratteristiche strumentali 

La strumentazione utilizzata è costituita da un Sismografo DoReMi (SARA Instruments, Italia) con con-

vertitore A/D a 24 bit, numero di canali modulabile da 1 a 256, ampio range dinamico 144db, output dei dati 

in SEG-Y, SEG-2 o ASCII, opzione per test dei geofoni ed accelerometri,  lunghezza di registrazione fino a 4 

mld di campioni, intervalli di campionamento: 0.0208, 0.0625, 0.125, 0.250, 0.500, 1.00, 2.00, 4.00, 8.00, 

16.00 ms. L’iŶteƌo sisteŵa di aĐƋuisizioŶe è ĐoŶfoƌŵe alle speĐifiĐhe A“TM Dϱ777-00 (2006) (Standard Guide 

foƌ UsiŶg the “eisŵiĐ RefƌaĐtioŶ Method foƌ “uďsuƌfaĐe IŶǀestigatioŶͿ; l’eŶeƌgizzazioŶe del teƌƌeŶo è stata 

effettuata ŵediaŶte l’utilizzo di uŶa ŵassa ďatteŶte (mazza di 10 kg con starter su piattello di battuta). 

Rappresentazione schematica di una tipica prospezione sismica 
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Peƌ la ƌiĐezioŶe delle oŶde loŶgitudiŶali ;PͿ, duƌaŶte l’iŶdagiŶe sisŵiĐa, soŶo stati usati geofoŶi ǀeƌtiĐali 

a lungo periodo (4.5 Hz). 

 
 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

GENERALITÀ SULLE INDAGINI SISMICHE MEDIANTE ONDE DI SUPERFICIE 

La necessità dettata dalle NTC2018 di fornire una solida stima della velocità di propagazione delle onde 

“ Ŷel sottosuolo ha dato uŶ foƌte slaŶĐio alla diffusioŶe di teĐŶiĐhe ďasate sull’aŶalisi della dispeƌsioŶe delle 

onde di superficie (Rayleigh e Love). La dispeƌsioŶe ƌappƌeseŶta uŶa defoƌŵazioŶe di uŶ tƌeŶo d’oŶde doǀuta 

ad una variazione di propagazione di velocità con la frequenza. In un mezzo stratificato le varie componenti 

;luŶghezza d’oŶda, ƋuiŶdi fƌeƋueŶza   = v/f del segnale sismico si propagano ad una velocità diversa in fun-

zioŶe delle ĐaƌatteƌistiĐhe del ŵezzo. Le ĐoŵpoŶeŶti a fƌeƋueŶza ŵiŶoƌe ;luŶghezza d’oŶda ŵaggioƌeͿ peŶe-

trano più in profondità e sono quindi influenzate dagli strati più profondi rispetto a quelle a frequenza mag-

giore (lunghezza d’oŶda ŵiŶoƌeͿ Đhe ƌiseŶtoŶo delle pƌopƌietà fisiĐhe dei liǀelli supeƌfiĐiali, e pƌeseŶtaŶo Ŷoƌ-

malmente più elevate velocità di fase. 

 

Metodologia MASW 

La tecnica MASW consente di misurare la velocità delle onde di taglio Vs sfruttando il carattere disper-

sivo delle onde di Rayleigh quando queste si propagano in un mezzo stratificato.  

La dispeƌsioŶe ĐoŶsiste Ŷella ǀaƌiazioŶe della ǀeloĐità di fase a diǀeƌse fƌeƋueŶze, ĐoŶ l’auŵeŶto della 

luŶghezza d’oŶda ;aďďassaŵeŶto di fƌeƋueŶzaͿ la pƌofoŶdità ĐoiŶǀolta dalla pƌopagazioŶe dell’oŶda è ǀia ǀia 

maggiore.  

È quindi possibile, impiegando onde di un certo intervallo di frequenza, caratterizzare le proprietà acu-

stiche dei terreni sino ad una certa profondità. Nella maggior parte delle indagini sismiche per le quali si 

Sismografo DaqLinkIII 

 
Operazioni di acquisizione 
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utilizzaŶo le oŶde Đoŵpƌessiǀe, più di due teƌzi dell’eŶeƌgia sisŵiĐa totale geŶeƌata ǀieŶe tƌasŵessa Ŷella 

forma di onde di Rayleigh, la componente principale delle onde superficiali. 

Ipotizzando una variazione di velocità dei terreni in senso verticale, ciascuna componente di frequenza 

dell’oŶda supeƌfiĐiale ha uŶa diǀeƌsa ǀeloĐità di pƌopagazioŶe ;Đhiaŵata ǀeloĐità di faseͿ Đhe, a sua ǀolta, 

ĐoƌƌispoŶde ad uŶa diǀeƌsa luŶghezza d’oŶda per ciascuna frequenza che si propaga. Questa proprietà si 

chiama dispersione.   

Sebbene le onde superficiali siano considerate rumore per le indagini sismiche che utilizzano le onde 

di corpo (riflessione e rifrazione), la loro proprietà dispersiva può essere utilizzata per studiare le proprietà 

elastiche dei terreni superficiali.  

La ĐostƌuzioŶe di uŶ pƌofilo ǀeƌtiĐale di ǀeloĐità delle oŶde di taglio ;VsͿ, otteŶuto dall’aŶalisi delle oŶde 

piane della modalità fondamentale delle onde di Rayleigh è una delle pratiche più comuni per utilizzare le 

proprietà dispersive delle onde superficiali.  

Questo tipo di analisi fornisce i parametri fondamentali comunemente utilizzati per valutare la rigi-

dezza superficiale, una proprietà critica per molti studi geotecnici.  

L’iŶteƌo pƌoĐesso ĐoŵpƌeŶde tƌe passi suĐĐessiǀi: L’aĐƋuisizioŶe delle oŶde supeƌfiĐiali ;gƌouŶd ƌollͿ, la 

ĐostƌuzioŶe di uŶa Đuƌǀa di dispeƌsioŶe ;il gƌafiĐo della ǀeloĐità di fase ƌispetto alla fƌeƋueŶzaͿ e l’iŶǀeƌsioŶe 

della curva di dispersione per ottenere il profilo verticale delle Vs. 

Il metodo si sviluppa attraverso la determinazione delle proprietà dispersive del mezzo individuabili 

dall’aŶalisi dello spettƌo di ǀeloĐità dei dati. Il range di frequenza si sviluppa comunemente tra i 5 Hz e i 70Hz, 

fornendo informazioni sino a profondità di circa 30 m a seconda della rigidezza del suolo: la profondità mas-

siŵa di peŶetƌazioŶe è deteƌŵiŶata dalla ƌelazioŶe fƌa ǀeloĐità di pƌopagazioŶe dell’oŶda e più ďassa fƌe-

quenza identificabile. 

Questa tipologia di prospezione si realizza con uno stendimento sismico costituito da 12/24 o più geo-

foni allineati a distanza intergeofonica variabile tipicamente fra 1 e 5 m (la lunghezza dello stendimento incide 

sulla focalizzazione del segnale nello spettro di velocità) che registrano le onde sismiche generate in corri-

spondenza di X punti di energizzazione effettuati tipicamente ad una distanza compresa fra 2 m e 20 m dal 

primo geofono.  

L’oďiettiǀo della ƌegistƌazioŶe è ƋuiŶdi l’iŶdiǀiduazioŶe del tƌeŶo di oŶde supeƌfiĐiali ;RayleighͿ, Đhe a 

causa della stratificazione del mezzo subisce una dispersione le cui modalità sono direttamente correlate alla 

velocità delle onde di taglio S.  

L’aĐƋuisizioŶe delle oŶde di Rayleigh può esseƌe fatta ŵediaŶte geofoŶi ǀeƌtiĐali ;Đoŵe Ŷel Ŷostƌo 

caso), oppure mediante geofoni orizzontali con asse posto parallelo (radiale) allo stendimento (in entrambi i 

casi si utilizza una sorgente verticale - piastra-martello).  
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Schema operativo acquisizioni MASW 
Sulla base delle caratteristiche morfologiche del sito, è stato posizionato lo stendimento sismico, in 

parte nell'area d'ingombro della struttura. L’aŶalisi è stata eseguita adottaŶdo la segueŶte ĐoŶfiguƌazioŶe: 

➢ N° geofoni: 12 con frequenza propria di risonanza 4,5 Hz; 
➢ Distanza intergeofonica: 5.0 m per complessivi 55 m di stendimento; 
➢ Offset di battuta: n° 1 battuta disposta a 8 m di distanza dal primo geofono. 

Peƌ ƋuaŶto ƌiguaƌda l’aĐƋuisizioŶe soŶo state utilizzate le segueŶti iŵpostazioŶi: 

➢ Tempo di acquisizione: 2.0 s; 
➢ Frequenza di campionamento: 1000 Hz; 
➢ Periodo di campionamento: 1.0 ms. 

 

L’aŶalisi dei dati aĐƋuisiti dalla ŵetodologia aǀǀieŶe attƌaǀeƌso le segueŶti fasi:  

1. Calcolo dello spettro di velocità; 2. Individuazione del modo fondamentale e degli eventuali superiori; 

3. Calcolo della curva di dispersione mediante modellazione diretta, cioè attribuzione degli spessori e delle 

velocità relative, sulla base di dati riguardanti il sito acquisiti precedentemente tramite indagini dirette o 

bibliografia. In alternativa picking della curva di dispersione, cioè selezione dei punti che si ritengono appar-

tenere ad un determinato modo; 4. Inversione della curva di dispersione e conseguente individuazione del 

profilo di velocità Vs.  

Gli spettri di velocità risultano dominati dal modo fondamentale delle onde di Rayleigh.  

Nella Taďella e Ŷelle Figuƌe sottostaŶti ǀeŶgoŶo ƌipoƌtati: l’aŶdaŵeŶto del pƌofilo di ǀeloĐità; gli spessoƌi; 

le relative velocità Vs (dalle onde di Rayleigh) e la densità stimati, ricordando che, come in tutti i metodi 

geofisici, può essere ottenuta solo una stima del modello sismostratigrafico a causa del problema della non 

univocità. 

La ƌappƌeseŶtazioŶe gƌafiĐa dei ƌisultati dell’iŶdagiŶe Masǁ viene rappresentata attraverso i diagrammi 

dello spettro di dispersione, il quale indica come le onde di superficie si disperdono nel terreno individuando 

aŶĐhe i ͞ŵodi supeƌioƌi͟, doǀuti geŶeƌalŵeŶte alla pƌeseŶza di disĐoŶtiŶuità stƌatigƌafiĐhe. 

L’aŶdaŵeŶto stƌatigƌafiĐo delle Vs ǀieŶe ƌappƌeseŶtato ĐoŶ uŶ digƌaŵŵa doǀe soŶo iŶdiĐate alle diǀeƌse 

pƌofoŶdità iŶǀestigate le ƌispettiǀe ǀeloĐità Vs a Đui si soǀƌappoŶe l’aŶdaŵeŶto della Đuƌǀa di dispeƌsioŶe 

data da una secessione di pallini verdi. 
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Rigidità sismica (R) 

La rigidità sismica è un parametro legato all’amplificazione sismica locale; tanto più alto risulta R tanto 

minore sarà l’incidenza del danno dovuto al sisma; 

 

➢  = peso di volume naturale 
➢ Vs = Velocità di taglio. 

 
Frequenza fondamentale di Nakamura (F0) 

 

 

In cui: 

➢ H = spessore dello strato. 
➢ Velocità delle onde longitudinali (Vs) 

 
Categorie del sottosuolo di fondazione 

Nei paragrafi che si riportano nel seguito sono riassunti i dati medi principali desuŶti dall’iŶdagiŶe. Nel 

ĐalĐolo della ͞ VeloĐità eƋuiǀaleŶte͟ Vseq si è tenuto conto di tutti gli strati rilevati nei profili completi riportati 

in precedenza. La Vseq rappresenta la media ponderata della distribuzione delle velocità di taglio per una 

profondità H sotto il piano di fondazione e si ottiene applicando la seguente formula: 

 

 

 

 

Dove N è il numero di strati individuabili nei primi metri di suolo, ciascuno caratterizzato dallo spessore 

h(strato) e dalla velocità delle onde S Vs(strato). 

Per H si intende la profondità del substrato, definito come quella formazione costituita da roccia o terreno 

molto rigido, caratterizzata da Vs non inferiore a 800 m/s. 

Per depositi con profondità H del substrato superiore a 30 m, la velocità equivalente delle onde di taglio 

Vs,eq è definita dal parametro Vs30 , ottenuto ponendo H=30 m nella precedente espressione e conside-

rando le proprietà degli strati di terreno fino a tale profondità.  

Il parametro Vseq consente di stabilire la classe di suolo come stabilito alle NTC del 2018 e sono riportate 

nella tabella che segue. 
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N
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CATEGORIE DI SOTTOSUOLO DI FONDAZIONE SECONDO LE NTC DEL 2018 

 

Inquadramento su ortofoto aerea 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

CATEGORIA                                                                                         DESCRIZIONE 

A 

Ammassi rocciosi affioranti o terreni molto rigidi caratterizzati da valori di velocità delle onde di taglio superiori a 
800 m/s, eventualmente comprendenti in superficie terreni di caratteristiche meccaniche più scadenti con spes-
sore massimo pari a 3 m. 

B 

Rocce tenere e depositi di terreni a grana grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti con 
spessori superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà meccaniche con la profon-
dità e da valori di Vs30 compresi tra 360 m/s e 800 m/s. 

C 

Depositi di terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti con pro-
fondità del substrato superiori a 30 m, caratterizzati da un miglioramento delle proprietà meccaniche con la pro-
fondità e da valori di velocità equivalente compresi tra 180 m/s e 360 m/s. 

D 

Depositi di terreni a grana grossa scarsamente addensati o di terreni a grana fina scarsamente consistenti, con 
profondità del substrato superiori a 30 m, caratterizzati da un miglioramento delle proprietà meccaniche con la 
profondità e da valori di velocità equivalente compresi tra 100 m/s e 180 m/s. 

E 
Terreni con caratteristiche e valori di velocità equivalente riconducibili a quelle definite per le categorie C o D, 
con profondità del substrato non superiore a 30m. 
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RISULTATI DELLE INDAGINI SISMICHE 

L’aŶalisi del profilo sismico per il calcolo delle Vs equivalenti è stata effettuata utilizzando un modello 

composto da 9 sismostrati di seguito rappresentati nelle tabelle sotto. 

L’iŶdagiŶe MA“W si ďasa sull’assuŶto Đhe la stƌatifiĐazioŶe del sito iŶǀestigato sia piaŶo paƌallela, di ĐoŶ-

seguenza in condizioni geologicamente complesse vi possono essere delle restituzioni stratigrafiche affette 

da un certo margine di errore. Peƌ Ƌuesto ŵotiǀo l’iŶteƌpƌetazioŶe stƌatigƌafiĐa pƌoposta delle MA“W se-

guenti non può che essere indicativa.  

 

 Applicabilità del metodo semplificato 

Le NTC 2018 prescrivono che il metodo semplificato basato sulle categorie di sottosuolo precedentemente 

desĐƌitte, possa esseƌe appliĐato solo iŶ asseŶza del feŶoŵeŶo Ŷoto Đoŵe ͞iŶǀeƌsioŶe delle ǀeloĐità͟, oǀǀe-

rossia quando si verificano contemporaneamente le seguenti 4 condizioni secondo le indicazioni sperimentali 

͞IŶdiƌizzi e Đƌiteƌi peƌ la ŵiĐƌozoŶazioŶe sisŵiĐa͟ ;ICM“Ϳ: 

1. un terreno rigido che in profondità sovrasta un terreno soffice con un rapporto Vs rig./Vs sof. superiore a 1.5; 

2. la differenza tra le Vs dei due terreni è maggiore di 200 m/s; 

3. lo spessore dello strato a velocità minore è maggiore di 5 m;  

4. la Vs dello strato più rigido è maggiore o uguale a 500 m/s. 

 

Le indagini simiche MASW hanno sempre riscontrato la presenza di un substrato con velocità delle Vs 

sempre maggiore di 100 m/s senza riscontrare significativi fenomeni di inversione delle velocità delle VS; 

pertanto, sulla base dei riscontri ottenuti finora Ŷell’aƌea iŶteƌessata dal pƌogetto è possiďile appliĐaƌe la 

procedura semplificata ai sensi delle NTC 2018. 

 

 
1 Keceli (2012) γ = 4,3·Vs0,25 

Stratigrafia Vs 

Strati 
Profondità 

(m) 

Spessore 

(m) 
Descrizione 

Vs 

(m/s) 

 1 

(kN/m3) 

R 

(kPa) 

F 

(Hz) 

T 

(s) 

1 1,7 1,7 

Terre addensate 

347 18.6 6440 147 0.020 

2 3,8 2,1 317 18.1 5752 166 0.026 

3 6,3 2,5 252 17.1 4317 158 0.040 

4 9,2 2,9 295 17.8 5257 214 0.039 

5 12,5 3,3 294 17.8 5235 243 0.045 

6 16,2 3,7 266 17.4 4619 246 0.056 

7 20,4 4,2 287 17.7 5079 301 0.059 

8 25 4,6 
Terre molto addensate 

351 18.6 6533 404 0.052 

9 - - 417 19.4 8103 - - 
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Categoria di sottosuolo 

L’iŶdagiŶe MA“W non ha riscontrato un substrato rigido con Vs> 800 m/s entro i primi 3 m di profondità; 

pertanto, la Vs equivalente èstata calcolata utilizzando le Vs misurate fino a 30 m di profondità ottenendo 

una Vs equivalente pari a 312 m/s, le a categoria di sottosuolo corrispondente è la C, secondo le prescrizioni 

delle NTC 2018. 

Resta sempre nella responsabilità del progettista la scelta finale della categoria del sottosuolo da utiliz-

zare. 

 

Sismogramma MASW 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Spettro di dispersione MASW 
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Profilo Vs 
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CORRELAZIONI GEOTECNICHE 

In via assolutamente preliminare e puramente indicativa è possibile utilizzare i valori di velocità delle Vs 

per estrapolare dei parametri geotecnici. Utili in una prima fase di dimensionamento e verifica delle opere2. 

 

Correlazione φ-Vs 

La ĐoƌƌelazioŶe peƌ il ĐalĐolo dell’aŶgolo di ƌesisteŶza al taglio diƌettaŵeŶte iŶ fuŶzioŶe di Vs, ǀaloƌe Ŷoƌ-

malizzato per la pressione litostatica, è ripresa da Uzielli et al. (2013) e Mayne (2014) e consente di definire 

il range dei valori di picco: 

limite superiore:   φ = 3,9·Vs0,44 

limite inferiore:  φ = 3,9·(Vs0,44) - 6,2 
 
iŶ ǀia Đautelatiǀa si suggeƌisĐe l’utilizzo del liŵite iŶfeƌioƌe. 
 

Correlazione Cu-Vs 

La correlazione per il calcolo della coesione non drenata (Cu in kPa) può essere calcolata con la formula di 

Dickenson (1990) valida per argille tenere: 

Cu = (Vs/23)1/0.475 
Portanza 

La capacità portante dei terreni di fondazione (qult in kPa) in funzione di Vs si può calcolare secondo Keceli 

(2012) 

qult = 0,43·Vs1,25 
 
 il carico ammissibile si stima in base ad un fattore di sicurezza Fs applicato nella formula precedente che 

porta: 

 qamm = 0,123·Vs1,25  per Vs<400 m/s 

 qamm = 0,143·Vs1,25  400 m/s< Vs< 700 m/s 

 
 
 
 

 

 

 

 

 

 
2 Tƌatto da ͞Stima dei parametri geotecnici in geofisica applicata͟ di RoĐĐafoƌte-Cucinotta – Ed. Dario Flac-
covio 

P Vs φmin φmax Cu qult qamm 
[m] [m/s] [°] [°] kPa [kN/m2] [kN/m2] 

1,7 347 44.9 51.1 303 644 184 
3,8 317 43.0 49.2 250 575 191 
6,3 252 38.2 44.4 154 432 144 
9,2 295 41.4 47.6 215 526 175 
12,5 294 41.3 47.5 214 523 174 
16,2 266 39.3 45.5 173 462 154 
20,4 287 40.8 47.0 203 508 169 
25 351 45.2 51.4 310 653 217 
- 417 49.3 55.5 446 810 269 
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RISULTATI DELLA SISMICA A RIFRAZIONE 

Allo scopo di fornire ulteriori parametri utili per la caratterizzazione stratigrafica del sito in studio3 è 

stata aŶĐhe eseguita uŶa aŶalisi a ƌifƌazioŶe seŵplifiĐata ĐoŶ l’eseĐuzioŶe di uŶa ďattuta iŶ ĐoƌƌispoŶdeŶza 

del pƌiŵo geofoŶo. IŶfatti, ŵediaŶte l’aŶalisi dei pƌiŵi aƌƌiǀi è possiďile elaďoƌaƌe uŶa sisŵostƌatigƌafia ŵe-

diante onde Vp, con la semplificazione di una stratigrafia piano parallela. 

La massima profondità di indagine è stata assunta pari a circa 8 m. 

 
Stratigrafia interpretata 

Tipologia substrato interpretato 
Velocità Vp  

(m/s) 
Profondità strato 

(m) 

Terre addensate 1190 0,0 – 2,8 

Terre piuttosto addensate 1563 2,8 – 11,5 

Terre estremamente addensate 2308 11,5 – 8 

 

Tempi primi arrivi     Dromocrona      

          

 

 

 

 

 

 

 
         

 

 

 

 

 

 

 

 
 

 
3 Vx = mx = dx - d0 / tx-t0 

Vx = ǀeloĐità dell’oƌizzoŶte sisŵiĐo; m = coefficiente angolare curva di interpolazione lineare della dromocrona di riferimento; d0 e dx distanze 
geofoniche iniziale e finale di registrazione della dromocrona di riferimento; t0 e tx tempi di ritardo inziale e finale della dromocrona di riferi-
mento. 
   Hx= dx/2 ·(Vx-V0 / Vx+ V0 )0.5 

Hx = spessore dell’oƌizzoŶte sisŵiĐo; dx distanza geofonica al puŶto di ͞giŶoĐĐhio͟; Vx e V0 velocità del primo e secondo orizzonte sismico. 

Geofono 

(n°) 

Distanza 

(m) 

Tempo 

(ms) 

1 0 0.0 

2 5 2.0 

3 10 6.6 

4 15 12.6 

5 20 15.2 

6 25 18.4 

7 30 23.7 

8 35 24.8 

9 40 28.6 

10 45 30.6 

11 50 33.6 
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PREMESSA 

Su incarico conferito dal dott. Geol. Simone Manconi allo scrivente Dott. Geol. Giancarlo Carboni, 

iscritto all’OƌdiŶe dei Geologi della RegioŶe “aƌdegŶa ĐoŶ il n° 497, con Studio Tecnico in Via Nazionale 

n° 277 – Villacidro (SU), è stata pƌedisposta l’aŶalisi della seƋueŶza lito-stratigrafica del terreno di sedime 

mediante l’eseĐuzioŶe di uŶa pƌova peŶetƌoŵetƌiĐa diŶaŵiĐa allo scopo di definire le caratteristiche 

geotecniche di un terreno interessato dai lavori di realizzazione di un iŵpiaŶto agrivoltaico avaŶzato da 

realizzarsi iŶ località Coddu Serra Gureu Ŷel CoŵuŶe di Deciŵoputuzu ;SuͿ.

GENERALITÀ 

Le prove penetrometriche sono attualmente molto diffuse ed utilizzate nel territorio da geologi e 

geotec-nici, data la loro semplicità esecutiva, economicità e rapidità di esecuzione poiché può essere svolta 

in tutti i tipi di terreno, coesivo o granulare (dalle argille alle ghiaie), comprese le rocce tenere, 

fornendo lo stato d’addeŶsaŵeŶto di teƌƌeŶi iŶĐoeƌeŶti e la ĐoŶsisteŶza di teƌƌeŶi ĐoeƌeŶti, attƌaveƌso la 

valutazioŶe della ƌe-sistenza dinamica alla punta degli strati attraversati. È però necessario tenere sempre 

ben presente che le prove dinamiche continue sono state ideate per lo studio dei terreni incoerenti, i dati 

elaborati per gli strati coesivi quindi, sono da considerarsi utili solo per un primo inquadramento del 

problema. 

La pƌova peŶetƌoŵetƌiĐa diŶaŵiĐa ĐoŶsiste Ŷell’iŶfiggeƌe Ŷel teƌƌeŶo uŶa puŶta ĐoŶiĐa peƌ ďattituƌa Ŷel 

terreno, per mezzo di un idoneo dispositivo di percussione (per tratti consecutivi di 10 cm) misurando il nu-

mero di colpi N necessari. La prova viene generalmente eseguita a partire dal piano di campagna, ma in 

alcuni Đasi può esseƌe ĐoŶdotta, ĐoŶ l’iŵpiego di speĐiali aĐĐoƌgiŵeŶti, a paƌtiƌe dal foŶdo di foƌi di 

soŶdaggio. 

Note illustrative 

L’elaďoƌazioŶe dei dati aĐƋuisiti, iŶteƌpƌetazioŶe e visualizzazioŶe gƌafiĐa consente di ͞Đatalogaƌe e paƌa-

ŵetƌizzaƌe͟ il suolo attƌaveƌsato ĐoŶ uŶ’iŵŵagiŶe iŶ ĐoŶtiŶuo, Đhe peƌŵette aŶĐhe di aveƌe uŶ 

ƌaffƌoŶto sulle consistenze dei vari livelli attraversati e una correlazione diretta con sondaggi geognostici 

per la carat-terizzazione stratigrafica. 

La sonda penetrometrica permette inoltre di riconoscere abbastanza precisamente lo spessore delle 

coltri sul substrato, la quota di eventuali falde e superfici di rottura sui pendii, e la consistenza in generale 

del terreno. L’utilizzo dei dati, ƌiĐavati da ĐoƌƌelazioŶi iŶdiƌette e faĐeŶdo ƌifeƌiŵeŶto a vaƌi autori, dovrà 

comunque essere trattato con le opportune cautele e, possibilmente, dopo esperienze geologiche acquisite 

in zona.

Elementi caratteristici del penetrometro dinamico sono i seguenti: 
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➢ peso massa battente M
➢ altezza libera caduta H

➢ punta conica: diametro base cono D, area base A (angolo di apertura )

➢ avanzamento (penetrazione) 
➢ presenza o meno del rivestimento esterno (fanghi bentonitici).

Con riferimento alla classificazione ISSMFE (1988) dei diversi tipi di penetrometri dinamici (vedi tabella

sotto riportata) si rileva una prima suddivisione in quattro classi (in base al peso M della massa battente): 

➢ tipo LEGGERO (DPL)
➢ tipo MEDIO (DPM)
➢ tipo PESANTE (DPH)
➢ tipo SUPERPESANTE (DPSH)

La pƌova ğ deŶoŵiŶata ͞ĐoŶtiŶua͟ poiĐhĠ le ŵisuƌe di ƌesisteŶza alla peŶetƌazioŶe veŶgoŶo eseguite du-

ƌaŶte tutta l’iŶfissioŶe della puŶta segueŶdo le ƌaĐĐoŵaŶdazioŶi dell’AssoĐiazioŶe GeoteĐŶiĐa ItaliaŶa ;A.G.I. 

1977), mentre a livello europeo tali prescrizioni sono contenute nel documento n° 2 allegato alla procedura 

͞I““MFE ϭϵϴϴ͟, la taďella segueŶte ŵostƌa la ĐlassifiĐazioŶe dei peŶetƌoŵetƌi attualŵeŶte iŶ uso distiŶti iŶ 

funzione della massa del maglio: 

CLASSIFICAZIONE ISSMFE DEI PENETROMETRI DINAMICI MASSA MAGLIO 
(KG) 

PROFONDITÀ 
MAX 

DPL (Dynamic Probing Light) leggero ≤ 10 8 m 

DPM (Dynamic Probing Medium) medio Da 10 a 40 20 – 25 m 

DPH (Dynamic Probing Heavy) pesante Da 40 a 60 25 m 

DPSH (Dynamic Probing Superheavy) superpesante ≥ 60 > 25 m

Nella fattispecie la prova è stata eseguita con un penetrometro mod. DeepDrill DM30, azionato da un 

gruppo oledinamico alimentato da un motore a scoppio da 4 Hp, provvisto di una massa battente di 30 Kg, 

classificabile quindi come tipo medio, lo strumento utilizzato per la presente indagine è composto da: 

 uŶa ďatteƌia d’aste ogŶuŶa luŶga ϭ ŵ e dal peso di Ϯ,ϵϯ Kg/ŵ;

 uŶa puŶta ĐoŶiĐa, avvitata ;se a ƌeĐupeƌoͿ o seŵpliĐeŵeŶte iŶĐastƌata ;se a peƌdeƌeͿ Ŷell’estƌe-
ŵità iŶfeƌioƌe della ďatteƌia d’aste iŶteƌŶe, dal diaŵetƌo di ϯ5,ϳ ŵŵ ed uŶ aŶgolo di apeƌtuƌa di
60°; la superficie della punta può essere di 5 o di 10 cm2;

 un maglio da 30 Kg con una volata di 20 cm.

Fotografia dello strumento uti-
lizzato montato su mezzo se-
movente: 

1 – testa 
2 – supporto 
3 – asta 
4 – centralina oleodinamica 
5 – transporter cingolato 

.1. 

.3. 

.2. 

.5. 

.4. 
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Metodologia di Elaborazione.  

Le elaborazioni sono state effettuate mediante un programma di calcolo automatico Dynamic Probing 

della GeoStru Software.  

Il programma calcola il rapporto delle energie trasmesse (coefficiente di correlazione con SPT) tramite le 

elaborazioni proposte da Pasqualini 1983 - Meyerhof 1956 - Desai 1968 - Borowczyk-Frankowsky 1981.     

Peƌŵette iŶoltƌe di utilizzaƌe i dati otteŶuti dall’effettuazioŶe di pƌove peŶetƌoŵetƌiĐhe peƌ estƌapolaƌe 

utili informazioni geotecniche e geologiche. 

Una vasta esperienza acquisita, unitamente ad una buona interpretazione e correlazione, permettono 

spesso di ottenere dati utili alla progettazione e frequentemente dati maggiormente attendibili di tanti dati 

bibliografici sulle litologie e di dati geotecnici determinati sulle verticali litologiche da poche prove di labora-

torio eseguite come rappresentazione generale di una verticale eterogenea disuniforme e/o complessa. 

In particolare consente di ottenere informazioni su:  

➢ l’aŶdaŵeŶto veƌtiĐale e oƌizzoŶtale degli iŶteƌvalli stƌatigƌafiĐi,  
➢ la caratterizzazione litologica delle unità stratigrafiche,  
➢ i parametri geotecnici suggeriti da vari autori in funzione dei valori del numero dei colpi 

e delle resistenza alla punta. 
 
 

INTERPRETAZIONE DEI DATI 

La pƌova ĐoŶsistite Ŷell’iŶfissioŶe Ŷel teƌƌeŶo della puŶta peƌ tƌatti staŶdaƌd di ϭϬ Đŵ, ŵisuƌaŶdo il Ŷuŵeƌo 

di colpi N10 ŶeĐessaƌi alla sua peŶetƌazioŶe. I litotipi attƌaveƌsati haŶŶo peƌŵesso l’eseĐuzioŶe della pƌova iŶ 

totale asseŶza di attƌito lateƌale, ŶoŶ si ğ Đosì ƌeso ŶeĐessaƌio l’utilizzo delle aste di ƌivestiŵeŶto aŶtiattƌito. 

I risultati della prova, restituiti sottoforma di diagrammi in funzione della profondità (in ordinate) e del 

valore N10 (in ascisse), evidenziano la corrispondenza tra la variazione del valore di N lungo la verticale di 

prova e la variazione litologica dei terreni testati. 

Il valoƌe di N potƌà esseƌe utilizzato peƌ ĐalĐolaƌe aŶĐhe l’eŶeƌgia ŶeĐessaƌia alla peŶetƌazioŶe diŶaŵiĐa 

alla punta. Viene comunemente valutata secondo la formula Olandese: 

dove: 
Rpd = resistenza dinamica alla punta 

m  = peso del maglio (Kg) 
m’  = peso di: aste + testa di battuta + asta di guida + dispositivo di percussione (Kg) 
g  = accelerazione di gravità (m/s2) 
H  = altezza di caduta del maglio (m) 
a  = area sezione trasversale alla punta (m2) 
e  = penetrazione media per colpo 

Q  = (mH) / a   = energia specifica teorica per colpo [ = avanzamento in m] 

NQ
mmea

Hgm
Rpd =

+


=
)'(

2
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Poiché le correlazioni empiriche esistenti in letteratura tra i risultati di una prova penetrometrica dinamica 

ed i principali parametri geotecnici del terreno fanno riferimento essenzialmente alle prove SPT, è necessario 

applicare una correzione ai risultati delle prove SCPT, per tenere conto delle diverse modalità esecutive. 

Pertanto, i peŶetƌoŵetƌi ĐoŶ ĐaƌatteƌistiĐhe diffeƌeŶti ƌispetto all’“PT ;peso del ŵaglio, volata, aƌea della 

punta, ecc.) comportano energie di infissione ovviamente differenti; la conoscenza della quantità di energia 

necessaria alla penetrazione della punta, al netto del valoƌe totale ĐoŵpƌeŶdeŶte l’aliƋuota dispeƌsa peƌ dis-

sipazione lungo le aste, permette la correlazione con le caratteristiche di resistenza del terreno determinate 

con la prova penetrometrica continua con la prova SPT. 

Ciò considerato, volendo riferire la prova in esame (N, Q) alla prova SPT (NSPT, QSPT), dall’uguagliaŶza dei 

valori di resistenza dinamica relativi alle due prove, si ricava teoricamente: 

 

ove il rapporto  · t = Q/QSPT vieŶe defiŶito ͞coefficiente teorico d’energia͟ della prova in esame, relativa-

mente alla prova SPT (QSPT = 7,83 Kg/cm2 = 0,786 Mpa) per m = 63,5 Kg, a = 20,27 cm2,  = 0,30 m. 

Il penetrometro utilizzato nella presente indagine è stato utilizzato con la punta di 10 cm2, per cui risulta 

aveƌe uŶ ĐoeffiĐieŶte teoƌiĐo d’eŶeƌgia ƌispetto alla “PT di 0,77 ed una energia specifica per colpo di 6 Kg/cm2. 

Il margine di valori N10 (n° di colpi per un avanzamento di 10 cm) che si ritiene utile perché la prova possa 

fornire dei risultati validi è compreso tra un minimo 4 ed un massimo di 80. 
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Parametri riassuntivi delle prove penetrometriche 

DIN 1 

 

 

 

 

DIN 2 

 

 

 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Prova P1 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Prova P2 
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CARATTERIZZAZIONE GEOTECNICA DEI TERRENI 

Le elaborazioni sono state effettuate mediante un software dedicato che calcola in automatico il rapporto 

delle energie trasmesse (coefficiente di correlazione con SPT) tramite le elaborazioni proposte da Pasqualini 

(1983) - Meyerhof (1956) - Desai (1968) - Borowczyk-Frankowsky (1981), permette inoltre estrapolare utili 

informazioni geotecniche e geologiche. 

Una vasta esperienza acquisita, unitamente ad una buona interpretazione e correlazione, permettono 

spesso di ottenere dati utili alla progettazione e frequentemente dati maggiormente attendibili di tanti dati 

bibliografici sulle litologie e di dati geotecnici determinati sulle verticali litologiche da poche prove di labora-

torio eseguite come rappresentazione generale di una verticale eterogenea disuniforme e/o complessa. 

In particolare consente di ottenere informazioni su:  

➢ l’aŶdaŵeŶto veƌtiĐale e oƌizzoŶtale degli iŶteƌvalli stƌatigƌafiĐi,  

➢ la caratterizzazione litologica delle unità stratigrafiche,  

➢ i parametri geotecnici suggeriti da vari autori in funzione dei valori del numero dei colpi e delle resi-
stenza alla punta. 

 

Al fiŶe di otteŶeƌe dei dati ƋuaŶto più possiďili esaustivi si ğ optato peƌ l’utilizzo ĐoŶteŵpoƌaŶeo di più 

metodologie di calcolo dei parametri geotecnici in funzione dei terreni attraversati. 

Di seguito vengono esposti i diversi metodi di calcolo utilizzati per ottenere la parametrizzazione geotec-

nica dei terreni: 

 

Correlazioni geotecniche terreni incoerenti 
Angolo di Attrito 

• Peck-Hanson-Thornburn-Meyerhof 1956 - Correlazione valida per terreni non molli a prof. < 5 mt.; correlazione  valida per sabbie e 
ghiaie rappresenta valori medi. - Correlazione storica molto usata, valevole per prof. < 5 mt. per terreni sopra falda e < 8 mt. per terreni 
in falda (tensioni < 8-10 t/mq)  

• Meyerhof 1956 - Correlazioni  valide per terreni argillosi ed argillosi-marnosi fessurati, terreni di riporto sciolti e coltri detritiche (da mo-
difica sperimentale di dati).  

• Sowers 1961)- Angolo di attrito in gradi valido per sabbie in genere (cond. ottimali per prof. < 4 mt. sopra falda e < 7 mt. per terreni in 

falda) >5 t/mq.  

• De Mello - Correlazione  valida per terreni prevalentemente sabbiosi e sabbioso-ghiaiosi (da modifica sperimentale di dati) con angolo di 
attrito < 38°  . 

• Malcev 1964 - Angolo di attrito in gradi valido per sabbie in genere (cond. ottimali per prof. > 2 m. e per valori di angolo di attrito < 38° ). 

• Schmertmann 1977- Angolo di attrito (gradi) per vari tipi litologici (valori massimi). N.B. valori spesso troppo ottimistici poiché desunti da 
correlazioni indirette da Dr %.  

• Shioi-Fukuni 1982  (ROAD BRIDGE SPECIFICATION) Angolo di attrito in gradi valido per sabbie - sabbie fini o limose e  limi siltosi (cond. 

ottimali per prof.  di prova > 8 mt. sopra falda e > 15 mt. per terreni in falda) >15 t/mq.  

• Shioi-Fukuni 1982 (JAPANESE NATIONALE RAILWAY) Angolo di attrito valido per sabbie medie e grossolane  fino a ghiaiose .  

• Angolo di attrito in gradi (Owasaki & Iwasaki) valido per sabbie - sabbie medie e grossolane-ghiaiose (cond. ottimali per prof. > 8 mt. 
sopra falda e > 15 mt. per terreni in falda) s>15 t/mq. 

• Meyerhof 1965 - Correlazione  valida per terreni per sabbie con % di limo < 5% a profondità < 5 mt.  e  con % di limo > 5% a profondità < 
3 mt.   

• Mitchell e Katti (1965) - Correlazione  valida per sabbie e ghiaie. 
 

Densità relativa  (%) 

• Gibbs & Holtz (1957) correlazione valida per qualunque pressione efficace, per ghiaie Dr viene sovrastimato, per limi sottostimato.  
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• Skempton (1986) elaborazione valida per limi e sabbie e sabbie da fini a grossolane NC a qualunque pressione efficace, per ghiaie il va-
lore di Dr % viene sovrastimato, per limi sottostimato.  

• Meyerhof (1957). 

• Schultze & Menzenbach (1961) per sabbie fini e ghiaiose NC , metodo valido per qualunque valore di pressione efficace in depositi NC, 
per ghiaie il valore di Dr % viene sovrastimato, per limi sottostimato.  

 

 Modulo Di Young (Ey) 

• Terzaghi - elaborazione valida per sabbia pulita e sabbia con ghiaia senza considerare la pressione efficace.  

• Schmertmann (1978), correlazione valida per vari tipi litologici . 

• Schultze-Menzenbach , correlazione valida per vari tipi litologici. 

• D'Appollonia ed altri (1970) , correlazione valida per sabbia, sabbia SC, sabbia NC e ghiaia 

• Bowles (1982), correlazione valida per sabbia argillosa, sabbia limosa, limo sabbioso, sabbia media, sabbia e ghiaia. 
 

Modulo Edometrico    

• Begemann (1974) elaborazione desunta da esperienze in Grecia, correlazione valida per limo con sabbia, sabbia e ghiaia 

• Buismann-Sanglerat , correlazione valida per sabbia  e sabbia argillosa. 

• Farrent (1963) valida per sabbie, talora anche per sabbie con ghiaia (da modifica sperimentale di dati). 

• Menzenbach  e Malcev valida per sabbia fine, sabbia ghiaiosa e sabbia e ghiaia. 
 

Stato di consistenza 

• Classificazione A.G.I. 1977 
 

Peso di Volume Gamma 

• Meyerhof ed altri, valida per sabbie, ghiaie, limo, limo sabbioso.   
 
Peso di volume saturo 

•  Bowles 1982, Terzaghi-Peck 1948-1967. Correlazione valida per peso specifico del materiale pari a circa  = 2,65 t/mc e per peso di vo-
lume secco variabile da 1,33 (Nspt = 0) a 1,99 (Nspt = 95) 

 

Modulo di poisson 

• Classificazione A.G.I.  
 

Velocità onde di taglio Vs (m/sec)  

• Tale correlazione è valida solamente per terreni incoerenti sabbiosi e ghiaiosi. 
 

Modulo di deformazione di taglio (G)  

• Ohsaki & Iwasaki – elaborazione valida per sabbie con fine plastico e sabbie pulite.  

• Robertson e Campanella (1983) e Imai & Tonouchi (1982) elaborazione valida soprattutto per sabbie e per tensioni litostatiche comprese 
tra 0,5 - 4,0 kg/cmq.  

   
Modulo di reazione (Ko)  

• Navfac 1971-1982 -  elaborazione valida per sabbie, ghiaie, limo, limo sabbioso . 
 

Correlazioni geotecniche terreni coesivi 
Coesione non drenata 

• Benassi & Vannelli-  correlazioni scaturite da esperienze ditta costruttrice Penetrometri SUNDA 1983.  

• Terzaghi-Peck (1948-1967), correlazione valida per argille sabbiose-siltose NC con Nspt <8 , argille limose-siltose mediamente plasti-
che, argille marnose alterate-fessurate. 

• Terzaghi-Peck (1948). Cu min-max. 

• Sanglerat , da dati Penetr. Statico per terreni coesivi saturi , tale correlazione non è valida per argille sensitive con sensitività > 5, per 
argille sovraconsolidate fessurate e per i limi a bassa plasticità.  

• Sanglerat , (per argille limose-sabbiose poco coerenti), valori validi per resistenze penetrometriche < 10 colpi, per resistenze penetrome-
triche > 10 l'elaborazione valida è comunque quella delle "argille plastiche " di Sanglerat.  

• (U.S.D.M.S.M.)  U.S. Design Manual Soil Mechanics Coesione non drenata per argille limose e argille di bassa media ed alta plasticità , 
(Cu-Nspt-grado di plasticità).  

• Schmertmann 1975 Cu (Kg/cmq) (valori medi), valida per argille e limi argillosi con Nc=20 e Qc/Nspt=2.  

• Schmertmann 1975 Cu (Kg/cmq) (valori minimi), valida per argille NC .  

• Fletcher 1965 - (Argilla di Chicago) .  Coesione non drenata Cu (Kg/cmq), colonna valori validi per argille a medio-bassa plasticità .  
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• Houston (1960) - argilla di media-alta plasticità. 

• Shioi-Fukuni 1982 , valida per suoli poco coerenti e plastici, argilla di media-alta plasticità. 

• Begemann. 

• De Beer. 
 

Modulo Edometrico-Confinato  (Mo)  

• Stroud e Butler (1975) - per litotipi a media plasticità, valida per litotipi argillosi a media-medio-alta plasticità - da esperienze su argille 
glaciali.   

• Stroud e Butler (1975), per litotipi a medio-bassa plasticità (IP< 20), valida per litotipi argillosi a medio-bassa plasticità (IP< 20) - da espe-
rienze su argille glaciali .  

• Vesic (1970) correlazione valida per argille molli (valori minimi e massimi).   

• Trofimenkov (1974), Mitchell e Gardner Modulo Confinato -Mo (Eed) (Kg/cmq)-, valida per litotipi argillosi e limosi-argillosi (rapporto 
Qc/Nspt=1.5-2.0). 

• Buismann- Sanglerat, valida per argille compatte ( Nspt <30) medie e molli  ( Nspt <4) e argille sabbiose  (Nspt=6-12). 
 

Modulo Di Young (EY)  

• Schultze-Menzenbach - (Min. e Max.), correlazione valida per limi coerenti e limi argillosi con I.P. >15 

• D'Appollonia ed altri (1983) - correlazione valida per argille sature-argille fessurate. 
 

Stato di consistenza 

• Classificazione A.G.I. 1977 
 

Peso di Volume Gamma  

• Meyerhof ed altri, valida per argille, argille sabbiose e limose prevalentemente coerenti.  
 
Peso di volume saturo  

• Correlazione  Bowles (1982), Terzaghi-Peck (1948-1967), valida per condizioni specifiche: peso specifico del materiale pari a circa G=2,70 
(t/mc) e per indici dei vuoti variabili da 1,833 (Nspt=0) a 0,545 (Nspt=28)  

 
 
Sintesi parametri geotecnici 

DIN 1 
 
 
 
 
 
 
 
DIN 2 
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Caratteristiche dello strumento 

PENETROMETRO DINAMICO IN USO : DeepDrill DM30  
 

 
CARATTERISTICHE TECNICHE  : DeepDrill DM30 

 
 
 
PESO MASSA BATTENTE  M =  30,00 kg  
ALTEZZA CADUTA LIBERA  H =  0,20 m  
PESO SISTEMA BATTUTA  Ms    =  16,00 kg  
DIAMETRO PUNTA CONICA “A” D =  35,70 mm  
DIAMETRO PUNTA CONICA “B” D =  25,40 mm  
AREA BASE PUNTA CONICA “A” A =  5,00 cm²  
AREA BASE PUNTA CONICA “B” A =  10,00 cm²  
ANGOLO APERTURA PUNTA   =  60 °  
LUNGHEZZA DELLE ASTE  La =  1,00 m  
PESO ASTE PER METRO  Ma    =  2,23 kg  
PROF. GIUNZIONE 1ª ASTA  P1     =  0,40 m  
AVANZAMENTO PUNTA   =  0,10 m Relativo ad un avanzamento di  10 cm 
 
NUMERO DI COLPI PUNTA  N =  N(10)  
RIVESTIMENTO / FANGHI  NO   
ENERGIA SPECIFICA x COLPO “A” Q =  (MH)/(A)  = 6,00 kg/cm²  (prova SPT : Qspt = 7.83 kg/cm²) 
ENERGIA SPECIFICA x COLPO “B” Q =  (MH)/(A)  = 12,00 kg/cm²  (prova SPT : Qspt = 7.83 
kg/cm²) 
COEFF.TEORICO DI ENERGIA t =  Q/Qspt     = 1,505 (teoricamente: Nspt =   tN) 

COEFF.TEORICO DI ENERGIA t =  Q/Qspt   = 1,505  (teoricamente : Nspt =   t N) 
 

 
Valutazione resistenza dinamica alla punta Rpd [funzione del numero di colpi N]  (FORMULA OLANDESE) : 

 
Rpd = M² H / [A e (M+P)] = M² H N / [A  (M+P)] 

Rpd = resistenza dinamica punta [ area A] M = peso massa battente  (altezza caduta H) 
e = infissione per colpo  = / N P  = peso totale aste e sistema battuta 

 

 
 

UNITA' di MISURA (conversioni) 
 

1 kg/cm² = 0.098067 MPa   =~ 0,1 MPa 
1 MPa = 1 MN/m² = 10.197 kg/cm² 
1 bar = 1.0197 kg/cm² = 0.1 MPa 
1 kN = 0.001 MN = 101.97 kg 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 
DIMENSIONI E PESI 

Centralina oleodinamica Kg 39 
Colonna di guida ed 
estrattore idraulico   

Kg 29 

Apparato d'infissione Kg 14 
Masse battenti Kg 30 
Asta Ø 22x1000 mm Kg 3,0 
Rivestimento  
Ø 30x1000 mm 

Kg 1,7 

Peso complessivo DM30 
con dotazione standard 

Kg 157 
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PROVA  DIN 1  

 

Strumento utilizzato... Deep Drill DM30 5cmq 

Prova eseguita in data 13/12/2023 

Profondità prova .50 mt 

Falda non rilevata 

Prova interrotta a rifiuto 

 

Profondità (m) Nr. Colpi Calcolo coeff. ri-

duzione sonda 

Chi 

Res. dinamica ri-

dotta  

(Kg/cm²) 

Res. dinamica  

(Kg/cm²) 

Pres. ammissi-

bile con ridu-

zione Herminier 

- Olandesi  

(Kg/cm²) 

Pres. ammissi-

bile Herminier - 

Olandesi  

(Kg/cm²) 

0.10 17 0.807 99.87 123.81 4.99 6.19 

0.20 34 0.705 174.48 247.62 8.72 12.38 

0.30 32 0.703 163.77 233.06 8.19 11.65 

0.40 50 0.651 236.98 364.15 11.85 18.21 

0.50 80 0.649 378.06 582.64 18.90 29.13 

 

 

 

STIMA PARAMETRI GEOTECNICI PROVA  P1 

 

TERRENI INCOERENTI 

Densità relativa 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Densità relativa 

(%) 

Strato 1 25 0.30 25 Gibbs & Holtz 

1957 

63.44 

Strato 2 75 0.60 75 Gibbs & Holtz 

1957 

94.87 

 

Angolo di resistenza al taglio 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Angolo d'attrito 

(°) 

Strato 1 25 0.30 25 Peck-Hanson-

Thornburn-Meye-

rhof 1956 

34.14 

Strato 2 75 0.60 75 Peck-Hanson-

Thornburn-Meye-

rhof 1956 

48.43 

 

Modulo di Young 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Modulo di Young 

(Kg/cm²) 

Strato 1 25 0.30 25 Bowles (1982) 

Sabbia Media 

200.00 

Strato 2 75 0.60 75 Bowles (1982) 

Sabbia Media 

450.00 

 

Modulo Edometrico 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Modulo Edome-

trico 

(Kg/cm²) 

Strato 1 25 0.30 25 Begemann 1974 

(Ghiaia con sab-

bia) 

78.82 

Strato 2 75 0.60 75 Begemann 1974 

(Ghiaia con sab-

bia) 

181.52 
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Classificazione AGI 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Classificazione 

AGI 

Strato 1 25 0.30 25 Classificazione 

A.G.I. 1977 

MODERATA-

MENTE AD-

DENSATO 

Strato 2 75 0.60 75 Classificazione 

A.G.I. 1977 

MOLTO AD-

DENSATO 

 

Peso unità di volume 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Gamma 

(t/m³) 

Strato 1 25 0.30 25 Meyerhof ed altri 2.08 

Strato 2 75 0.60 75 Meyerhof ed altri 2.49 

 

Peso unità di volume saturo 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Gamma Saturo 

(t/m³) 

Strato 1 25 0.30 25 Terzaghi-Peck 

1948-1967 

2.50 

Strato 2 75 0.60 75 Terzaghi-Peck 

1948-1967 

2.50 

 

Modulo di Poisson 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Poisson 

Strato 1 25 0.30 25 (A.G.I.) 0.3 

Strato 2 75 0.60 75 (A.G.I.) 0.2 

 

Modulo di deformazione a taglio dinamico 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione G 

(Kg/cm²) 

Strato 1 25 0.30 25 Ohsaki (Sabbie 

pulite) 

1339.61 

Strato 2 75 0.60 75 Ohsaki (Sabbie 

pulite) 

3762.45 

 

Modulo di reazione Ko 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Ko 

(Kg/cm³) 

Strato 1 25 0.30 25 Navfac 1971-

1982 

4.88 

Strato 2 75 0.60 75 Navfac 1971-

1982 

11.93 
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PROVA  DIN 2 

 

Strumento utilizzato... Deep Drill DM30 5cmq 

Prova eseguita in data 13/12/2023 

Profondità prova .60 mt 

Falda non rilevata 

Prova interrotta a rifiuto 

 

 

Profondità (m) Nr. Colpi Calcolo coeff. 

riduzione 

sonda Chi 

Res. dinamica 

ridotta  

(Kg/cm²) 

Res. dinamica  

(Kg/cm²) 

Pres. ammissi-

bile con ridu-

zione Hermi-

nier - Olandesi  

(Kg/cm²) 

Pres. ammissi-

bile Herminier 

- Olandesi  

(Kg/cm²) 

0.10 24 0.757 132.25 174.79 6.61 8.74 

0.20 21 0.755 115.42 152.94 5.77 7.65 

0.30 16 0.803 93.54 116.53 4.68 5.83 

0.40 34 0.701 173.53 247.62 8.68 12.38 

0.50 52 0.649 245.74 378.72 12.29 18.94 

0.60 80 0.647 376.97 582.64 18.85 29.13 

 

 

 
STIMA PARAMETRI GEOTECNICI PROVA  P2 

 

TERRENI INCOERENTI 

Densità relativa 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Densità relativa 

(%) 

Strato 1 24 0.40 24 Gibbs & Holtz 

1957 

62.01 

Strato 2 78 0.60 78 Gibbs & Holtz 

1957 

95.94 

 

Angolo di resistenza al taglio 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Angolo d'attrito 

(°) 

Strato 1 24 0.40 24 Peck-Hanson-

Thornburn-Meye-

rhof 1956 

33.86 

Strato 2 78 0.60 78 Peck-Hanson-

Thornburn-Meye-

rhof 1956 

49.29 

 

Modulo di Young 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Modulo di Young 

(Kg/cm²) 

Strato 1 24 0.40 24 Bowles (1982) 

Sabbia Media 

195.00 

Strato 2 78 0.60 78 Bowles (1982) 

Sabbia Media 

465.00 

 

Modulo Edometrico 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Modulo Edome-

trico 

(Kg/cm²) 

Strato 1 24 0.40 24 Begemann 1974 

(Ghiaia con 

76.76 
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sabbia) 

Strato 2 78 0.60 78 Begemann 1974 

(Ghiaia con sab-

bia) 

187.68 

 

Classificazione AGI 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Classificazione 

AGI 

Strato 1 24 0.40 24 Classificazione 

A.G.I. 1977 

MODERATA-

MENTE AD-

DENSATO 

Strato 2 78 0.60 78 Classificazione 

A.G.I. 1977 

MOLTO AD-

DENSATO 

 

Peso unità di volume 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Gamma 

(t/m³) 

Strato 1 24 0.40 24 Meyerhof ed altri 2.06 

Strato 2 78 0.60 78 Meyerhof ed altri 2.50 

 

Peso unità di volume saturo 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Gamma Saturo 

(t/m³) 

Strato 1 24 0.40 24 Terzaghi-Peck 

1948-1967 

2.47 

Strato 2 78 0.60 78 Terzaghi-Peck 

1948-1967 

2.50 

 

Modulo di Poisson 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Poisson 

Strato 1 24 0.40 24 (A.G.I.) 0.31 

Strato 2 78 0.60 78 (A.G.I.) 0.19 

 

Modulo di deformazione a taglio dinamico 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione G 

(Kg/cm²) 

Strato 1 24 0.40 24 Ohsaki (Sabbie 

pulite) 

1289.18 

Strato 2 78 0.60 78 Ohsaki (Sabbie 

pulite) 

3903.75 

 

Modulo di reazione Ko 

 Nspt Prof. Strato 

(m) 

Nspt corretto per 

presenza falda 

Correlazione Ko 

(Kg/cm³) 

Strato 1 24 0.40 24 Navfac 1971-

1982 

4.72 

Strato 2 78 0.60 78 Navfac 1971-

1982 

11.93 

 

 
 



Dott. Geol. Giancarlo Carboni
V ia Nazionale 277 -  09039 V illacidro ( SU)
cell. 3294177709 -  email:  info@geosardegna.it

PR OVA PENETR OMETRI CA DI NAMI CA P1
Strumento utilizzato... Deep Drill DM30 5cmq

Committente: Dott. Geol. Simone Manconi Data: 13/12/2023
Cantiere: Impianto FTV
Località : Decimoputzu

Numero di colpi penetrazione punta R pd ( K g/ cm²) I nterpretazione S tratigrafica
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1 30
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 30.0
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2 30
 c
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Alluvioni

Scala 1:25



Dott. Geol. Giancarlo Carboni
V ia Nazionale 277 -  09039 V illacidro ( SU)
cell. 3294177709 -  email:  info@geosardegna.it

PR OVA PENETR OMETRI CA DI NAMI CA P2
Strumento utilizzato... Deep Drill DM30 5cmq

Committente: Dott. Geol. Simone Manconi Data: 13/12/2023
Cantiere: Impianto FTV
Località : Decimoputzu

Numero di colpi penetrazione punta R pd ( K g/ cm²) I nterpretazione S tratigrafica
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 c
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Alluvioni

Scala 1:25
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