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PREMESSA 

 

La presente relazione accompagna il progetto dei lavori di sistemazione spondale dal titolo 

“Argine sinistro fiume Po in comune di Stienta (RO) - Lavori di sistemazione delle difese 

spondali”; la tratta d’intervento è ubicata fra gli stanti 210-213 in comune di Stienta”. 

La zona d’intervento ricade esclusivamente in ambito fluviale a cavallo del confine 

amministrativo dei comuni di Stienta, ad ovest, ed Occhiobello, ad est. 

Prima di analizzare le problematiche specifiche dell’intervento in progetto si riportano alcuni 

elementi geologici generali del territorio compreso nei due comuni interessati dall’intervento. 

 

CARATTERI GEOLOGICI DEL TERRITORIO 

Litologia 

Il territorio dei comuni di Stienta ed Occhiobello segue la storia geologica della Pianura Padana 

ed è segnato nelle forme e nei materiali dalle variazioni evolutive del reticolo idrografico. Esso 

è, pertanto, caratterizzato, in superficie, da depositi soprattutto alluvionali a differente 

granulometria, proprietà indici e caratteristiche fisico-chimiche. Lo spessore della copertura 

quaternaria aumenta nel bacino padano da W ad E, passando da ~ 600 m nel medio Polesine 

sino a più di 3000 m presso la foce del fiume Po.  

Nell’area di studio, a causa dell’alto strutturale rappresentato dalla Dorsale ferrarese, gli 

spessori oscillano tra 250 ed i 1000 m. 

I sedimenti superficiali sono recenti (Olocene) e derivano dalle varie fasi deposizionali fluviali, in 

particolare del Fiume Po dato che le sabbie si presentano grigiastre e medio-fini rispetto ad 

altre di origine atesina dove sono medio-grosse e color grigio-ocra con abbondanti carbonati. 

La fitta sequenza divagatrice fluviale, temporale e spaziale, con il contestuale deposito di 

materiale ad esso legata fa sì che i terreni prevalenti siano delle miscele ternarie (sabbie, limi ed 

argille in percentuale simile), anche se esistono delle fasce di “alto morfologico” costituite da 

depositi a prevalenza di sabbie, tipiche di azioni deposizionali di alta energia, ed altre aree 

(zone depresse e intradossive a bassa energia deposizionale) formate soprattutto da terreni 

fini, associati a materiali torbosi d’interstrato nelle depressioni in cui maggiore è stato il 

ristagno idrico. 
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Litologie quaternarie 

Il territorio è caratterizzato in superficie da terreni quaternari, che variano dalle sabbie medie 

alle argille e alle torbe, soprattutto d’interstrato. I litotipi prevalenti sono, come anticipato, di 

tipo misto, con percentuali variabili di sabbie fini e limi argillosi. I materiali torbosi prevalgono 

nelle aree depresse, caratterizzate dalla presenza di acquitrini prima delle operazioni di 

bonifica. 

Fondamentalmente si possono distinguere due classi litologiche principali: 

 

- Materiali alluvionali a tessitura prevalentemente limo-argillosa.  

Si tratta di terreni a granulometria fine pur con le leggere variazioni locali derivanti da una 

percentuale più o meno importante di tipo incoerente. Si tratta di depositi poco permeabili 

aventi K= 10 ̄̄⁴- 10 ̄⁶6 cm/s. Dal punto di vista geotecnico tali terreni sono da considerarsi dotati 

di qualità da mediocri a basse. Essi coprono il territorio sviluppandosi soprattutto nelle zone 

intradossive e relativamente più depresse. 

Occupano gran parte della zona centro-settentrionale del Comune di Stienta ed Occhiobello ad 

eccezione delle fasce di pertinenza dei paleoalvei. 

 

- Materiali alluvionali, fluvioglaciali, morenici o lacustri a tessitura prevalentemente 

sabbiosa.  

Sono terreni prevalentemente incoerenti, sabbiosi, che si riscontrano in corrispondenza delle 

morfologie di “alto”, quindi dove si sviluppa la rete fluviale principale che attraversa il territorio. 

Le qualità meccaniche sono mediamente buone. Si tratta di depositi mediamente permeabili 

con K= 1 - 10 ̄⁴ cm/s.  

Questi terreni sono presenti a ridosso dell’asta fluviale del Po con estensione laterale anche 

chilometrica ove si siano verificate esondazione e rotte come lungo il corso del Poazzo. 

Nella cartografia sottostante oltre al paleoalveo del Po di Stienta è stata individuata un’altra 

struttura morfologica corrispondente all’argine del Sabato, antico argine traverso che unisce il 

Po al Canalbianco all’altezza di Stienta e Pincara.  
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Figura 1 – Sistema semplificato della paleoidrografia della Pianura Padano-Atesina - in evidenza il Po di Stienta (ora 
coincidente con il corso del dello scolo Poazzo) che si staccava dall’attuale alveo del Po nei pressi di Stienta  per 
ritornare in Po all’altezza di raccano nei pressi di Polesella. 

 

 

Figura 2 – Estratto dalla carta Geomorfologica informatizzata della Provincia di Rovigo – in evidenza il paleoalveo 
Poazzo sul quale si è impostato l’attuale scolo Poazzo che segna il confine comunale tra Stienta ed Occhiobello. 

 

paleoalveo  Po di Stienta  

argine del Sabato 

Paleoalveo Po di Stienta (Poazzo) 

Zona d’intervento 
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Idrogeologia  

Dal punto di vista idrogeologico l’area appartiene al sistema acquifero differenziato della bassa 

pianura veneta, cioè un sistema multifalde in cui quella più superficiale è libera (freatica), 

mentre le sottostanti sono in pressione (artesiane). Tale sistema è dovuto all’alternanza tra 

terreni sabbiosi, che fungono da livelli acquiferi, e terreni argillosi che rappresentano i livelli 

impermeabili.  

Questa alternanza permette l’esistenza di un complesso sistema di falde acquifere sovrapposte. 

La falda superficiale è in genere libera (falda freatica) e poco profonda. La soggiacenza, infatti, 

oscilla tra 0.5 ÷ 3.0 m. I valori sono legati a più cause. Tra le principali si possono indicare la 

morfologia superficiale del terreno, l’azione di bonifica e le direttrici di alimentazione che 

provengono dal Fiume Po. I gradienti idraulici sono sempre modesti con valori attorno a 1.0‰. 

La falda freatica è in diretta comunicazione con la superficie attraverso la porzione non satura 

del terreno e trae alimentazione sia dal deflusso sotterraneo che proviene dalle zone a monte, 

sia dall’infiltrazione diretta delle acque superficiali (precipitazioni, dispersione di subalveo, 

immissione artificiale d’acqua nel sottosuolo con l’irrigazione) attraverso la soprastante 

superficie topografica. 

In realtà ciò è localizzato dove in superficie compaiono terreni incoerenti. Laddove il territorio 

presenta in superficie terreni coesivi ed impermeabili si verifica un parziale confinamento della 

prima falda, conferendo alla stessa un carattere di acquifero semi-confinato con vari gradi di 

continuità. 

Il livello freatico risente del regime delle precipitazioni, per cui le sue oscillazioni seguono la 

distribuzione annuale delle piogge.  

Lungo la fascia perimetrale al Fiume Po la tavola d’acqua sotterranea risente del carico idraulico 

del fiume e della sua dispersione laterale. 

In entrambi i casi sono, di norma, attesi livelli massimi della superficie freatica nei primi due 

trimestri annuali, mentre i minimi si registrano negli ultimi due. L’oscillazione stagionale del 

livello freatico, considerando i rilevamenti disponibili per l’area in studio, varia tra circa 0.5 m a 

circa 1.5 m. 

Altri fattori che influenzano il comportamento della falda libera locale sono anche i volumi idrici 

immessi nel terreno con le pratiche d’irrigazione. Ma anche le azioni di bonifica con il 

prosciugamento di significativi spessori di suolo. 

Per quanto riguarda il deflusso idrico, la falda libera mostra direzioni che sono legate ai carichi 

idraulici provenienti soprattutto dal Fiume Po, alla capacità intrinseca dei terreni a farsi 
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attraversare (permeabilità), alla loro dislocazione altimetrica (zone depresse e zone sopra 

elevate). 

Infatti, se a scala regionale il deflusso assume una direzione generale da Ovest ad Est, a livello 

locale il territorio risulta parcellizzato proprio per i motivi suddetti. Ne risulta una 

frammentazione dei serbatoi idrogeologici superficiali, sia in senso verticale che laterale, tanto 

da indurre a ritenere la mancanza di una vera falda freatica uniformemente distribuita. 

Molto, comunque, gioca nella morfologia freatica, anche il drenaggio forzato legato alla 

bonifica fondiaria. 

Scendendo in profondità le falde assumono carattere di artesianità ed una maggiore continuità 

spaziale. Esse hanno, di norma, un gradiente basso (~0.2‰) e un deflusso orizzontale generale 

verso E.  

Si tratta, comunque, di falde con alimentazione complessa con la geometria degli acquiferi che 

segue l’andamento allungato dei corpi alimentati e con un decremento di permeabilità nel 

senso trasversale alle aste fluviali principali. 

La falda confinata significativa e sfruttabile è individuabile, nell’ambito territoriale, tra -20 e -30 

m da piano campagna a ridosso delle aste fluviali principali quali il Fiume Po e lo Scolo Poazzo, 

dove i terreni hanno maggiore capacità di immagazzinare e dove in occasione dei periodi di 

piena idraulica ci può essere apporto regolato dal grado di permeabilità e dallo spessore degli 

strati impermeabili (argillosi). La profondità della falda sfruttabile si riduce drasticamente a 

Nord dello Scolo Poazzo dove, soprattutto in Comune di Fiesso Umbertiano si trova, già al di 

sotto dei 10÷15 m, acqua salmastra / salata con elevata conducibilità elettrica.  

 

Sismotettonica 

L’area in esame è interessata dal sistema di  “pieghe ferraresi” che costituiscono parte del 

settore più esterno dell' arco appenninico, e sono caratterizzate da una tettonizzazione molto 

intensa, che ha portato il substrato Mesozoico in posizione elevata sovrascorrendo il Terziario. 

Le serie terziarie hanno, comunque, spessore ridotto. 
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Figura 3 – Schema tettonico e spessori del Quaternario 

 

Le superfici di sovrascorrimento immergono qui con angoli elevati, dell' ordine dei 40°. L’età 

delle fasi compressive più evidenti è ascrivibile al Pliocene inferiore e poi al Pliocene superiore- 

Pleistocene. 

Il complicato assetto tettonico fa sì che la zona sia caratterizzata da sismicità maggiore del 

restante territorio polesano. 

Il Comune di Stienta è stato inserito, infatti, nella classe 3 della nuova zonizzazione sismica con 

grado di accelerazione orizzontale al suolo (αg) con probabilità si superamento del 10% in 50 

anni tra 0.05 e 0.15g e con accelerazione orizzontale di ancoraggio allo spettro di risposta 

elastico pari a 0.15 g. 

 

MOTIVAZIONI DELL’INTERVENTO 

Si premette che il tratto spondale in froldo ubicato tra stanti 208-213 è stato interessato in 

passato e per la parte di monte, tra stanti 208-210 circa, da precedenti interventi (vedi in fig. 4 

la tratta denominata “Lotto 2”) di sistemazione spondale tramite i quali sono state riprese, in 

quel tratto, alcune instabilità-scivolamenti di tipo pesudo-rotazionale con metodologia 

tradizionale (riprofilatura della scarpata di sponda e del piede con riporto di pietrame e 

realizzazione di berma antierosiva al piede). 
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Figura 4 – planimetria della zona interessata da precedente intervento denominato “Lotto 2” all’interno del quale 
si è provveduto anche alla sistemazione dei 2 dissesti ubicati in tal tratta – in rosso sono ubicati i  4 dissesti già 
manifesti nel 2013. 

 

La tratta spondale ora di interesse, posta tra stanti 210-212, evidenzia da tempo (a partire dal 

2013) due distinti dissesti della scarpata di sponda come evidenziato nella planimetria che 

segue: un dissesto immediatamente a monte dello stante 211 (estesa di circa 80-90 m), un 

dissesto a valle (tra stanti 211-212) dell’estesa più contenuta (circa 50 m) 

zone interessate da dissesto di sponda 

dissesto valutato 
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Figura 5 – anno 2013 – in evidenzia due distinti dissesti di sponda oggetto di sistemazione 

 

La presente relazione esamina la sistemazione del dissesto di sponda ubicato immediatamente 

a monte dello stante 211 sul quale non si è intervenuto in precedenza. 

Trattasi di scivolamento pseudo-rotazionale che interessa la scarpata di sponda costituita da 

terre alluvioni di Po a litologia sabbiosa (poco addensata) e limoso-argillosa (coesiva); in 

particolare le corone dei dissesti interessano la banchina-piarda a fiume mentre il piede delle 

frane è situato in punti non localizzabili con precisione, al di sotto dei livelli di magra. 

I movimenti associati a questo dissesto, dopo una prima evoluzione negli anni 2012-2013, 

hanno poi raggiunto una nuova situazione di equilibrio; ad oggi non si ravvisano evoluzioni. 

 

 

 

dissesto valutato 
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Figura 6 – maggio 2014 –dissesto immediatamente a monte dello stante 211 (vista da valle) 

 

 

Figura 7 –Dicembre 2022 – dissesto immediatamente a monte dello stante 211 (vista da monte) 
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Figura 8 – maggio 2014 –dissesto a monte dello stante 212 (vista da valle) 

 

Come si può chiaramente vedere dalle fotografie sopra riportate gli spostamenti verificatisi a 

suo tempo sono di ordine metrico il che indica inequivocabilmente che, lungo le superfici di 

scorrimento venutasi a formare, si è raggiunto lo stato di rottura del terreno. 

Come verrà di seguito specificato il movimento franoso si è attivato in un contesto 

litostratigrafico caratterizzato dalla presenza, nei terreni sottostanti, di uno spesso e continuo 

strato argilloso posto nell’intervallo 5,70-12,60 m di profondità  dal piano della locale piarda. 

Naturalmente la configurazione e le condizioni al contorno prese come punto di partenza delle 

analisi a ritroso (back analysis) per definire i parametri geotecnici di resistenza al taglio 

disponibili in corrispondenza delle superfici di scorrimento critiche sono state effettuate sulla 

base dell’assetto topografico e batimetrico ricostruito.  

Si precisa infine che la presente relazione ha come obiettivo lo studio della stabilizzazione del 

dissesto di sponda nel tratto in froldo sia in condizioni statiche che in condizioni sismiche e non 

del retrostante corpo arginale il quale non presenta alcun segno visibile di sconnessione-

irregolarità.  
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NATURA E CARATTERISTICHE LITOLOGICHE DEL SOTTOSUOLO 

Indagini in sito 

Il tratto di sponda interessato dai lavori di cui alla presente perizia è stato indagato in una 

campagna di prove  (luglio-settembre 2012  - ELLETIPI s.r.l. - Ferrara) nel corso della quale sono 

state effettuate n. 3 prove penetrometriche statiche CPTU con piezocono spinte sino alla 

profondità di 27-30 m. 

I certificati relativi alle prove effettuate sono allegati alla presente Relazione – Appendice 2 - 

Fascicolo prove.  

 

 

 

Figura 10 - ortofoto della zona d’intervento (evidenziata in rosso) – ubicazione  delle  3 prove penetrometriche  

effettuate (luglio-settembre 2012) 

 

 

Sequenza litostratigrafica 

Per caratterizzare le terre costituenti la sponda fluviale, è stata individuata una sezione lito-

stratigrafica unica in ragione dell’ omogeneità delle terre individuate lungo le verticali indagate.  
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Tale sezione è stata elaborata utilizzando le informazioni sulla litologia dei terreni ottenute 

dalle correlazioni semi-empiriche proposte da Robertson (1986, 1990), che permettono di 

dedurre le caratteristiche litologiche dei terreni sulla base dei valori normalizzati rispetto allo 

stato tensionale della resistenza alla punta qt e dell’attrito laterale fs misurati da prove CPTU. 

Le misure delle pressioni interstiziali (u) indotte dall’infissione del piezocono ricavate dalle 

prove CPTU hanno concorso alla definizione della sequenza litostratigrafica i cui spessori sono 

schematizzati  nella sezione rappresentativa di Fig. 11. 

Nella sezione rappresentativa sono indicate, a partire dalla quota della piarda (8,20 – 8,70 sul 

l.m.m.), le seguenti macro-unità litologiche: 

 

- Unità 1: LIMO DA SABBIOSO A DEBOLMENTE SABBIOSO 

Strato più superficiale di limo da sabbioso a debolmente sabbioso, di medio basso 

addensamento, di circa 3,0  m di spessore. 

Unità 2: SABBIA e SABBIA LIMOSA  

Strato spesso circa 2,8 m composto di sabbia limosa. 

- Unità 3: ARGILLA LIMOSA/LIMO ARGILLOSO 

Strato di argilla limosa alternata a limo argilloso, di bassa resistenza alla punta del 

penetrometro, dello spessore uniforme su tutto il froldo di  circa 7 m. 

- Unità 4: SABBIA E SABBIA LIMOSA 

Strato di sabbia e sabbia-limosa continuo ed esteso lungo tutto il froldo; si sviluppa in verticale 

sino alla massima profondità indagata. 
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Figura 11 – sezione stratigrafica trasversale all’arginatura del tratto spondale oggetto di studio in corr.za della Sez. 

2A.  

 

Si fa presente che i valori (espressi in metri) riportati in ordinata nella sezione stratigrafica sopra 

schematizzata sono ottenuti aumentando le quote assolute rilevate del valore 20 per rispettare 

le convenzioni di utilizzo del programma SSAP 2010 con il quale sono state condotte le verifiche 

di stabilità globale.  

 

MODELLO GEOTECNICO 

Di seguito si illustra il modello geotecnico ricavato dall’ interpretazione ed elaborazione dei 

risultati delle prove pemetrometriche CPTU. La determinazione dei parametri geotecnici 

caratteristici dei terreni, è stata condotta secondo le prescrizioni dell’Eurocodice EC7 in base al 

quale “il valore assunto deve corrispondere ad una valutazione cautelativa del valore medio del 

parametro considerato all’interno del volume di terreno coinvolto nella mobilizzazione dello 

stato limite ultimo”. 

 

- UNITA’ 1 

Litologia: limo da sabbioso a debolmente sabbioso  

Profondità da piano piarda: da 0,00 ÷ 3,0 m 

Spessore: 3,0 m 

2 

1 

3

4 

 pelo acqua 2,00  l.m.m. 

quota piarda   

8,20 – 8,70   l.m.m.  

quota  sommità argine 

16,70  l.m.m. 
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Peso di volume: gn = 19,00 [kN/m3] - Peso per unità di volume saturo: gs = 20,00 [kN/m3]  

Angolo di resistenza al taglio: f’ = 28 [°] (Durgunoglu e Mitchell) 

 

- UNITA’ 2 

Litologia: sabbia e sabbia limosa 

Profondità da piano piarda: da 3,00 a 5,80 m 

Spessore: 2,80 m 

Peso di volume: gn = 19,0 [kN/m3] - Peso per unità di volume saturo: gs = 20,0 [kN/m3]  

Angolo di resistenza al taglio: f’ = 32 [°]  (Durgunoglu e Mitchell) 

 

- UNITA’ 3 

Litologia: argilla limosa/limo argilloso. 

Profondità da piano piarda: da 5,80 m sino a 12,60 m 

Spessore: 6,90 m 

Peso di volume: gn = 18,0 [kN/m3] - Peso di volume saturo: gs = 19,0 [kN/m3]  

Coesione non drenata: cu = 30 [kPa]  (AA.VV.) 

 

- UNITA’ 4 

Litologia: sabbia e sabbia limosa. 

Profondità da piano piarda: da 12,60 sino alla massima profondità indagata (30 m)  

Spessore: 17,40 m 

Peso di volume: gn = 18,0 [kN/m3] - Peso di volume saturo: gs = 19,30 [kN/m3]  

Angolo di resistenza al taglio: f’ = 34 [°]  (Durgunoglu e Mitchell) 
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 MODELLAZIONE SISMICA AI SENSI DELLE NTC 2018 
 
Categoria di sottosuolo 

Ai fini dell’analisi di stabilità e del progetto dell’opera di stabilizzazione in condizioni sismiche è 

indispensabile definire l’effetto della risposta sismica locale mediante un’analisi specifica. 

In assenza di tale analisi, come nel caso in esame, per la definizione dell’azione sismica si può 

fare riferimento ad un approccio semplificato, proposto dalla vigente normativa tecnica NTC 

2018 di cui al decreto ministeriale 17 gennaio 2018 del Ministero Infrastrutture e Trasporti, che 

si basa sulla individuazione di categorie di sottosuolo di riferimento (tabb. 3.2.II, 3.2.III).  

La normativa, facendo salva la necessità di caratterizzare il “volume significativo” per le 

caratteristiche dell’analisi che si sta effettuando, ai fini della identificazione della categoria del 

sottosuolo impone che essa si effettui in base ai valori della “velocità equivalente Vs30” di 

propagazione delle onde di taglio entro i primi 30 metri di profondità; tale velocità è definita 

come segue: 

 

dove: hi = spessore dello strato i-esimo 

Vs,i = velocità di propagazione delle onde di taglio nello strato i-esimo 

Non essendo disponibili valori di misura diretta della velocità di propagazione delle onde di 

taglio la classificazione può essere effettuata come segue: 

- per i terreni prevalentemente a grana fine, sulla base dei valori di resistenza non drenata 

equivalente Cu,30: 

 

 

nel caso in esame risulta Cu,30 = 36,67 KPa(categoria D) 

-  per i terreni prevalentemente a grana grossa sulla base dei valori del numero equivalente di 

colpi della prova penetrometrica dinamica Nspt,30: 

 

nel caso in esame risulta Nspt,30 = 16,52 (categoria C) 
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Tenuto conto che il sottosuolo è costituito da alterne stratificazioni di terre sabbiose e coesive il 

sito è stato riferito alla categoria peggiore tra quelle determinate distintamente per ognuna 

delle due litologie. 

Sulla scorta dei risultati ottenuti dalle indagini indirette, il sottosuolo è quindi riconducibile alla 

“CATEGORIA D”, definita da normativa come “depositi di terreni a grana grossa scarsamente 

addensati o di terreni a grana fine scarsamente consistenti”. 

 

Categoria topografica 

Per quanto riguarda la classificazione dell’area in riferimento alle condizioni topografiche, 

secondo la tab. 3.2.IV delle NTC, la stessa è riconducibile alla “CATEGORIA T1”; infatti, 

nonostante si tratti a tutti gli effetti di un pendio con inclinazione media di circa 15°, esso ha 

un’altezza inferiore di 30 m, per cui in questo caso la categoria topografica non concorre alla 

definizione dell’azione sismica. 

 

Periodo di riferimento per l’azione sismica 

Per quanto concerne la determinazione dei parametri di scuotimento sismico dell’area di 

progetto,  le NTC 2018 impongono la necessità di definire il periodo di riferimento per l’azione 

sismica.  

Le azioni sismiche, per ciascuna opera, vengono valutate in relazione ad un periodo di 

riferimento VR che si ricava moltiplicandone la vita nominale VN per il coefficiente d’uso CU: 

VR = VN CU. 

La definizione suddetta è però relative alle opere strutturali ed è difficilmente  adattabile al 

caso in progetto (difesa di sponda fluviale tramite teli zavorrati e pietrame naturale). 

Tuttavia può essere assunta una vita utile pari a 10 anni, con riferimento alla durabilità nel 

tempo della stessa. 

Nelle previsioni progettuali, non prima della fine di detto periodo, saranno necessari interventi 

di manutenzione straordinaria per ripristinare le capacità di durabilità dell’opera. 

E’ comunque chiaro che l’effettiva durabilità dell’opera non è valutabile in sede progettuale 

venendo a dipendere da eventi futuri fuori controllo (eventi di piena significativi con profonde 

erosioni, variazioni dell’assetto del filone principale della corrente, ecc..). 

Comunque per assicurare alle opere un livello di sicurezza antisismica minimo irrinunciabile le 

NTC impongono di assumere un periodo di riferimento non inferiore a 35 anni. 
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Si precisa che, data la tipologia dell’opera (non strutturale), le verifiche in condizioni dinamiche 

sono state condotte facendo riferimento, come previsto da normativa, ad una accelerazione 

corrispondente ad un terremoto RARO -  condizione di stato limite ultimo di salvaguardia della 

vita (SLV) con Tr =332 anni. 

 

VERIFICA DI STABILITA’ ALLA LIQUEFAZIONE (NTC 2018 - § 7.11.3.4.1)    

Con riferimento al Rapporto Conclusivo dell’Istituto Nazione di Geofisica e Vulcanologia (aprile 

2004), l’intervento in esame  ricade poco più a Nord della zona sismogenetica ZS 912 (Dorsale 

Ferrarese). 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 
Figura 12 – Zonazione sismogenetica ZS9 Istituto Nazionale di Geofisica e Vulcanologia – Marzo 2004 

 

Per tale zona è previsto il seguente valore massimo della Magnitudo Momento: 

Mw = 6,14 

 

Figura 13 –Estratto da:  ArcGIs - Carta Sismogenetica d’Italia – Zone ZS9  

Ferrara 

ZS 912 

froldo Stienta 
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Dal punto di vista geotecnico deve essere verificata la suscettibilità alla liquefazione del terreno 

quando la falda freatica sia prossima alla superficie ed il terreno di fondazione comprenda strati 

estesi o lenti spesse di sabbie sciolte sotto falda, anche se contenenti una frazione fine limo-

argillosa. 

Considerata la situazione idrogeologica del sito si procede quindi alla verifica a liquefazione, in 

corrispondenza della CPTU 3, vista la maggior presenza di litologie sabbiose in questa prova. 

Si considera il livello di falda prossimo alla superficie (piarda).  

Il fattore di sicurezza nei confronti della liquefazione (FSL) è calcolato come segue: 

FSL = CRR/CSR  

dove: 

CRR: Resistenza alla liquefazione espressa come rapporto di tensione ciclica (con riferimento ad 

un evento di magnitudo momento di riferimento Mw =7,5 e tensione efficace verticale 

sigma’vo = 1 atm): 

   [Seed e Idriss (1971)] - [Youd et al. (2001)] 

dove:  

(qc1N)cs : resistenza alla punta misurata, qc, corretta tenendo conto delle tensioni litostatiche 

(qc1N) e dell’eventuale presenza di materiale fine (qc1n)cs; 

CSR: Domanda sismica attesa(con riferimento ad un evento di magnitudo momento di 

riferimento Mw =7,5 e tensione efficace verticale sigma’vo = 1 atm):  

       [Seed e Idriss (1971)] 

dove: 

- amax è  l’accelerazione massima orizzontale attesa al suolo, corrispondente all’evento 

sismico atteso (RARO) per un Tempo di Ritorno TR pari a 332 anni (SLV): 

- σ’v0 e σv0 sono le tensioni litostatiche verticali rispettivamente efficaci e totali; 

- rd è il fattore di riduzione con la profondità; 

- MSF il fattore di scala per la magnitudo; 

- Kσ il fattore di correzione rispetto alle tensioni litostatiche; 

- g  è l’accelerazione di gravità. 
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L’ accelerazione attesa al piano campagna (amax) per l’evento sismico considerato [evento 

RARO avente  TR corrispondente a 332 anni)] risulta pari a: 

-  0,089 (g) x 1,8 (Ss)x 1 (St) = 0,160 g  

Tale rapporto consente di predire il verificarsi o meno della liquefazione, al variare della 

profondità z, a seconda che il suo valore sia rispettivamente inferiore o superiore a un valore 

discriminante, che tenga conto di tutte le incertezze introdotte sia nei parametri utilizzati che 

nel modello adottato. Tradizionalmente, nell’applicare il metodo di Robertson e Wride (così 

come altri metodi semplificati, di natura deterministica) tale valore discriminante è assunto pari 

a uno. Con riferimento alle normative antisismiche, l’Eurocodice 8 [EN 1998 - 5, 2002] prescrive 

un valore di FSL pari a 1.25, mentre le recenti Norme Tecniche per le Costruzioni [D.M. 

14.01.2008] delegano la scelta al progettista.   
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Figura 14 – Risultati delle verifiche alla liquefazione lungo la verticale CPTU 3 per un evento sismico con Mw 6,14 

ed ag di progetto corrispondente a Tr 332 anni (0,089 g) – Ss (1,8): A) Variazione del FSL con z 

(profondità) – B) Indice di potenziale liquefazione (LPI) – C) Rapporto CRR/CSR con la profondità. 

 

Nel caso in esame (vedi fig. 13 A) risulta un FSL > 1,25 per quasi tutta la verticale considerata. 

L’indice del potenziale di liquefazione, LPI, è stato introdotto da IWASAKI et al. [1982] allo 

scopo di fornire una misura integrale degli effetti della liquefazione per una singola verticale 

(per i quali sono disponibili al variare della profondità z i valori del fattore di sicurezza FSL) e 

può essere così calcolato:  
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dove: 

- zcr è la profondità critica entro la quale si ritengono significativi gli effetti della 

liquefazione (20 m); 

 

-  è una funzione di pesi che tiene conto la profondità dello strato 

liquefacibile  

 
- la funzione F(z) esprime il potenziale di liquefazione per ciascun strato e viene calcolata 

in funzione del fattore di sicurezza, assumendolo pari a zero in caso di non liquefazione 

e pari a 1–FSL in caso di liquefazione. 

 

Nel caso in esame risulta LPI = 0 per cui  sulla base della Classi di pericolosità di liquefazione 

sotto riportata [SONMEZ (2003)] risulta un rischio di liquefazione nullo per l’evento 

considerato. 
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ANALISI DI STABILITA’ A RITROSO: BACK ANALYSIS 

Una volta definito il modello geotecnico per il tratto spondale in questione è necessario, ai fini 

del progetto di un’opera di stabilizzazione efficace, ricostruire le caratteristiche di resistenza al 

taglio disponibili lungo la superficie di scorrimento: in questo caso, infatti, non siamo di fronte 

ad un’analisi di potenziale instabilità, ma siamo di fronte a due dissesti già avvenuti dei quali è 

già parzialmente nota la posizione della superficie di scorrimento. Le incognite del problema 

diventano quindi i parametri geotecnici “residui” che esprimono la resistenza al taglio del 

pendio allo stato attuale, necessari ai fini del corretto dimensionamento di un’opera di 

stabilizzazione. 

L’analisi da eseguire diventa quindi un’analisi a ritroso o “back analysis” cioè uno studio 

iterativo in cui la posizione della superficie critica è imposta e coincidente con la reale superficie 

di scorrimento, mentre i parametri meccanici delle diverse unità geotecniche, vengono assunti 

inizialmente partendo dal valore identificato nel modello geotecnico.  

Il calcolo verrà effettuato con il metodo di calcolo rigoroso di Morgenstern & Price (1965)  

che opera nell’ambito della metodologia della verifica della stabilità dei pendii mediante il 

metodo dell'equilibrio limite. 

Per lo sviluppo della back analysis devono essere noti e definiti fin dall’inizio: 

- la posizione della superficie di scorrimento; 

- le condizioni del livello di falda interno (ed eventualmente esterno) del pendio; 

- gli eventuali sovraccarichi agenti. 

Il criterio di rottura di riferimento è quello di Mohr-Coulomb, il quale esprime la resistenza al 

taglio del materiale terreno mediante la relazione: 

 

τ = c'+ σ tan f’             in condizioni drenate; 

τ = cu                            in condizioni non drenate. 

 

La procedura di back analysis e tutte le successive verifiche sono stata effettuate con l’ausilio 

del codice di calcolo “SSAP 2012 – versione 4.2.2 -2013”; questo software lavora con metodi 

all’equilibrio limite ed è stato scelto di eseguire l’analisi, come anzidetto, con il metodo di 

Morgenstern e Price. 

Per ciò che concerne il livello di falda all’interno dell’argine si è ipotizzata situazione di “alto 

freatico” in relazione alla circostanza che i primi segni d’instabilità si sono manifestati subito 

dopo un evento di piena (20.03.2011) mentre i livelli idrometrici, in rapido calo, erano già 
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rientrati ai valori ordinari; per tale motivo nelle verifiche di stabilità è stato assunto un livello 

idrometrico che è quello registrato nel periodo estivo quando gli scivolamenti erano ancora in 

atto (luglio 2012). 

 

Svolgimento della “back analysis” 

Di seguito si riassumono i passaggi fondamentali secondo i quali è stata svolta la modellazione 

dell’argine. 

Inizialmente è stata inserita nel modello la geometria dell’argine e le relative unità 

litostratigrafiche riconosciute nell’elaborazione del modello geotecnico; ad ogni unità sono 

state quindi assegnate le caratteristiche fisiche e meccaniche indicate nel modello geotecnico. 

Successivamente si è proceduto a posizionare la superficie di scorrimento; l’unica evidenza 

riscontrata in sito è la sommità delle frane che ha interessato il piano della piarda per cui è 

stato imposto “l’ingresso” della frana nel punto riscontrato, mentre ne è stata imposta 

“l’uscita” in un punto qualsiasi al di sotto del pelo dell’acqua.  

La sezione trasversale presa a riferimento per condurre le verifiche di stabilità “a ritroso” è 

quella rappresentativa denominata Sez. 2°. 

Una volta modellato l’argine, introducendo tutti i parametri necessari, è possibile avviare il 

solutore introducendo inizialmente i valori dei parametri del terreno determinati nel modello 

geotecnico per valutare quale coefficiente di sicurezza calcola il programma per un’ipotetica 

situazione iniziale pre-rottura.  

Le analisi di stabilità iniziali effettuate introducendo i parametri del terreno come sopra indicati 

hanno determinato valori del coefficiente di sicurezza superiori all’unità indicando 

inequivocabilmente che, a fronte della presenza del dissesto, lungo la superficie di scorrimento 

i parametri di resistenza meccanica agiscono secondo valori residui. 

Il processo iterativo di abbattimento graduale del coefficiente di sicurezza, quindi dei parametri 

meccanici,  ha individuato per lo strato 3 un valore di Cu residua pari a 25 Kpa. 

Con tale Cu il coefficiente di sicurezza minimo (Fs), per le superfici passanti nelle zone imposte, 

nel caso di condizioni non drenate, risulta leggermente inferiore all’unità (Fs = 0,963); tale 

valore soddisfa la condizione d’instabilità ricercata (vedi Fig. 14).  
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Figura  15  - determinazione del Fattore di sicurezza del pendio (Sez. 2A) con utilizzo dei parametri non drenati -  in 
evidenza la superfici critica a minor Fs (0,937)  

 

L’individuazione della superficie di scivolamento critica permette di definire lo spessore della 

massa instabile: la superficie con il minimo Fs (0,937) si sviluppa sino ad una profondità 

massima di circa 12,60 dal piano piarda, principalmente all’interno dello strato coesivo argilloso 

profondo (strato n. 3), costituito da argilla limosa e limo argilloso, avente scarsa resistenza di 

punta al penetrometro (Cu residua = 25 Kpa). 

 

 

APPROCCIO NORMATIVO ALLA PROGETTAZIONE DELL’INTERVENTO 

 

Il progetto deve soddisfare le attuali normative tecniche sulle costruzioni (NTC 2018). 

Per la verifica di stabilità della difesa di sponda ed in particolare per quel che riguarda i 

parametri geotecnici da utilizzare si ritiene opportuno applicare, nel caso di specie (studio di 

frane attive), in analogia con quanto previsto per i pendii naturali, le indicazioni contenute nella 

Circolare del Ministero delle Infrastrutture e Trasporti 21 gennaio 2019, n. 7 - Istruzioni per 

l'applicazione dell’aggiornamento delle «Norme tecniche per le costruzioni» di cui al decreto 
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ministeriale 17 gennaio 2018 - che al  § C6.3.4  - “Verifiche di sicurezza”- di seguito riportate: 

“Le verifiche di sicurezza si eseguono utilizzando i valori caratteristici dei parametri di resistenza 

congruenti con lo stato e l’evoluzione del cinematismo della frana, facendo riferimento, nelle 

situazioni più frequenti, ai valori dei parametri di resistenza di post-picco o, nel caso di possibile 

riattivazione di frane preesistenti, ai valori residui”. 

Quanto sopra esclude quindi, per il caso in esame (frana attiva), l’applicazione dei coefficienti 

parziali di cui alla Tabella 6.2.II (M2) per la riduzione dei parametri geotecnici del terreno; i 

valori “residui” devono intendersi quali valori operativi da utilizzare nelle successive verifiche. 

Relativamente ai valori dei coefficienti parziali (A2 + R2) questi sono stati desunti dalle seguenti 

tabelle estratte dalle NTC 2008. 

 

 

 

Nel caso in esame le azioni restano invariate, poiché il coefficiente A2 è pari all’unità, mentre il 

Fattore di stabilità globale (Fs) dovrà risultare maggiore di 1,1 (R2). 

 

Definizione dell’azione sismica 

La sponda fluviale in esame, già oggetto di pregressi interventi di manutenzione, è assimilabile 

alla categoria normativa “opere in materiali sciolti e fronti di scavo” (§ 6.8) per cui il suo 

comportamento in condizioni sismiche può essere analizzato con gli stessi metodi impiegati per 

i pendii naturali (§ 7.11.4) rimandando quindi alla procedura indicata al § 7.11.3.5.2. 

L’analisi delle condizioni di stabilità in condizioni sismiche è stata eseguita mediante metodo 

pseudo statico nel quale l’azione sismica è rappresentata come un’azione statica equivalente 
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proporzionale al peso del volume di terreno instabile o potenzialmente instabile. Nelle verifiche 

a stato limite ultimo le componenti verticali ed orizzontali di tale forza sono definite come: 

 
Fh = kh *   W 

Fv = Kv  W 

 

in cui W è il peso del volume di terreno instabile, mentre i coefficienti sismici orizzontale e 

verticale sono definiti come: 

 
Kh = βs amax  / g 

Kv = ½ Kh 

dove: 

βs = coefficiente di riduzione dell’accelerazione massima attesa al sito; 

amax = accelerazione orizzontale massima attesa al sito; 

g = accelerazione di gravità. 

I valori di βs sono riportati in tabella 7.11.I. 

 

L’accelerazione orizzontale massima attesa al sito è definita, in assenza di specifiche analisi di 

riposta sismica locale, come: 

 
amax = SS ST ag 

 
dove: 
 
SS = coefficiente di amplificazione stratigrafica; 

ST = coefficiente di amplificazione topografica; 

ag = accelerazione orizzontale massima attesa sul sito di riferimento rigido; 

 
Il parametro ag si può calcolare utilizzando il foglio elettronico “Spettri NTC ver. 1.0.3” del quale 

si riportano in seguito le schermate più significative. 
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Si definisce innanzitutto la posizione del sito di riferimento; le coordinate geografiche WGS84 

(Google Earth) relative alla prova effettuata in posizione mediana nel sito d’intervento (prova 

CPTU 1) sono le seguenti: 

- Longitudine: 11,553078°; 

- Latitudine: 44,930264°; 

e devono essere trasformate nel sistema di riferimento ED50 per poter individuare 

precisamente la pericolosità del sito. 

 

Figura 16 – passaggio 1, inserimento delle coordinate geografiche ED50 

 

Successivamente si inserisce il valore del periodo di riferimento scelto dell’opera (VR = 35 anni) il 

quale è utilizzato per valutare, fissata la probabilità di superamento (PVR) corrispondente alla 

prestazione attesa, il periodo di ritorno dell’azione sismica cui fare riferimento per la verifica. 

Nel nostro caso la prestazione da soddisfare è: 

- lo Stato Limite Ultimo (SLU) di tipo geotecnico (GEO) – stabilità globale per il quale il 

sistema raggiunge la rottura; tenuto conto della tipologia di opera e della sua Vita 

Nominale il Tempo di Ritorno (TR) previsto da normativa per la determinazione dell’azione 

sismica è quello corrispondente allo SLV (TR 332 anni); 
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Nel caso di specie non ha alcun rilevanza la determinazione dei cedimenti (SLE)  i quali non 

compromettono in alcun modo l’efficienza della difesa di sponda. 

 

Figura 16 – Valore di progetto del parametro ag in funzione del Tempo di Ritorno. 

 

Dal grafico si ricavano immediatamente i valori di ag per i differenti tempi di Ritorno: 

- per Tr = 332 anni ag = 0,089 [g]. 

 

I coefficienti SS ed ST, sulla base dei parametri indipendenti sito-specifici dello spettro elastico e 

sulla base delle rispettive categorie di sottosuolo e topografiche, sono definiti dalla normativa 

alle tabelle 3.2.V e 3.2.VI riportate in seguito. 
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Nel caso in esame risulta: SS = 1,8 e ST = 1,0. 

 

Per quanto sopra l’accelerazione massima attesa al sito risulta, per lo Stato Limite Ultimo 

considerato, pari a: 

amax = SS ST ag = 1,8 × 1,0 × 0,089 = 0,160  g 

Essendo ag(g) < 0,1, secondo quanto riportato dalla tabella 7.11.I, per un terreno di “tipo D” il 

coefficiente di riduzione dell’accelerazione massima attesa al sito risulta: 

βs = 0,20 

A questo punto è possibile ricavare i valori dei coefficienti sismici orizzontale e verticale per lo 

stato limite in esame: 

Kh = βs amax / g  = 0,20 · 0,160 = 0,032 

Kv = ½ Kh = 0,5 · 0,032 = 0,016 

 

STABILIZZAZIONE SPONDALE – ALTERNATIVE PROGETTUALI 

I requisiti necessari dell’opera di stabilizzazione sono molteplici: efficacia, economicità e, non 

da ultimo, basso impatto ambientale e paesaggistico. 

Il dissesto oggetto di studio pur presentando un’estensione della corona di frana di alcune 

decine di metri (circa 90 m misurate in senso longitudinale al ciglio di sponda), non intacca la 

scarpata a fiume dell’argine maestro ma si manteniene ad una distanza che, nel peggiore dei 

casi in esame, è di 5,5 m. 
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Le sezioni topografiche e batimetriche rilevate evidenziano, in corrispondenza ed a seguito dei 

due dissesti, inclinazioni medie, a seguito di assestamento, estremamente dolci (variabili da 18° 

a 20 °) con evidente accumulo di materiale litoide al piede della scarpata (vedi Fig. 17). 

 

 

Figura 17 – Luglio 2022 –dissesto immediatamente a monte dello stante 211 (vista da monte) – la pronunciata 
magra estiva evidenzia l’accumulo di pietrame al piede della scarpata di sponda. 

 

Considerati gli importanti accumuli di materiale litoide già presenti al piede delle scarpate 

dissestate si ritiene, nel caso di specie, che il tradizionale rifacimento della difesa spondale con 

ulteriore apporto di pietrame litoide a realizzazione di una berma di appesantimento al piede 

della scarpata (peraltro già presente) non possa essere ritenuto efficace a garanzia di ulteriori 

futuri assestamenti. 

Pertanto si è ritenuto di adottare, quale scelta progettuale, la realizzazione di una palificata al 

fine di contenere la spinta delle masse instabili superiori conseguenti al ripristino della 

larghezza originaria della piarda ed al nuovo profilo si scarpata.  
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IPOTESI DI MIGLIORAMENTO DELLE CONDIZIONI DI STABILITA’ MEDIANTE PALI PASSIVI 

Considerate le caratteristiche geotecniche dei terreni d’imposta arginale ed il movimento in 

atto si è ipotizzata la realizzazione di una palificata costituita da una fila di pali in legno, battuti 

o vibroinfissi, al fine di migliorare la stabilità della scarpata arginale a fiume. 

L’utilizzo dei pali in legno permetterebbe di conseguire obiettivi di economicità e, non da 

ultimo, di basso impatto ambientale. 

L’utilizzo di palificate di questo tipo è stato testato, con buoni risultati, in circostanze differenti, 

per la stabilizzazione di scarpate arginali in frana secondo superfici di scivolamento a 

componente rotazionale e/o traslazionale; qui si cita ad esempio un intervento realizzato 

nell’anno 2003 in località Guarda Veneta (vedi Figg. 18 e 19) 

 

 

Figura 18 – Gennaio 2003 – frana in sinistra Po tra stanti 354-355 nel comune di Guarda Veneta 
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Figura 19  - Particolare della palificata in legno realizzata nell’anno 2003 nell’ambito dell’intervento di classifica RO-
E-1382 “Lavori di somma urgenza per la messa in sicurezza dell’arginatura maestra in sinistra Po fra gli stanti 354-
355 – IV T.C. nel comune di Guarda Veneta”- posizionamento della palificata al piede di frana. 

 

Analisi delle forze agenti su un palo  

Le palificate, nella forma di una o più file di pali, sono una tecnica frequentemente adottata 

negli interventi di stabilizzazione di pendii o anche solo per aumentare il livello di stabilità del 

pendio. Ogni fila di pali inserita per una certa profondità nel pendio, attraversando la potenziale 

superficie di scivolamento, e inserendosi saldamente nei terreni sottostanti, è in grado di 

esercitare una forza di reazione Fp (fig. 20 e 21) opposta al movimento che permette di 

aumentare il fattore di sicurezza globale del pendio. 

 

 

Figura  20 
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Una fila di pali inserita in un pendio di terreno instabile e deformabile plasticamente come nel 

caso di una frana, è soggetta ad una distribuzione di forze difficilmente determinabile per via 

dell’interazione tra i pali ed il terreno che si deforma plasticamente. 

La trattazione di questa problematica è stata sviscerata dai ricercatori giapponesi Ito e Matsui 

(1975) i quali determinano il valore della pressione ultima esercitata da una coltre su una fila di 

pali indeformabili e posti lungo una fila perpendicolare alla direzione del moto; in particolare gli 

autori pongono in relazione la pressione ultima con i parametri di resistenza del terreno, con il 

diametro dei pali e con la distanza reciproca fra essi.  

Le ipotesi del metodo di Ito e Matsui (1981) sono le seguenti:  

1) Al di sopra della superficie di scorrimento assunta i pali sono sottoposti a carichi noti.  

2) Al di sotto della superficie di scorrimento i pali sono assimilati a travi su suolo elastico.  

3) Il terreno instabile è contenuto dall’azione esercitata dai pali  

4) Le sollecitazioni dei pali sono pari a quelle ammissibili.  

Nel caso in esame è stata utilizzata la formulazione di Ito e Matsui (1981) nella versione 

corretta da Kumar et Hall (2006) per pali molto ravvicinati.  

La formulazione originaria a cui gli autori pervengono è la seguente.  

 

 

Figura 21 – fila di pali in un terreno deformabile 
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e dove:  

D1 = interasse tra i pali (m)   

D2 = apertura tra i pali (m)  

D = diametro dei pali (m) 

σ = pressione litostatica calcolata alla profondità z dalla superficie (kPa)  

c = valore medio della coesione fino alla profondità z (kPa)  

ɸ = angolo di attrito interno medio calcolato fino alla profondità z  

 

 

Figura 22 

 

La funzione q(z) ha una distribuzione in generale trapezoidale, come in figura 22, che degenera 

a rettangolare con q(z) = costante, nel caso ɸ tenda a 0 . 

Per avere la forza risultante di reazione della palificata Fp (kN/m) (forza di reazione unitaria per 

metro di larghezza fronte scarpata) localmente profonda H, l’eq. generale  deve essere 

integrata da 0 a H e successivamente divisa per l’interasse della palificata D1: 
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Il valore di Fp andrà a incrementare il contributo delle forze orizzontali resistenti nel calcolo di 

Fs. Tale valore dipenderà dalla complessa interazione delle caratteristiche geometriche e 

meccaniche del pendio e dalle caratteristiche geometriche della palificata, nonché dal suo 

posizionamento all’interno del pendio.  

Tuttavia, è importante notare che il valore di Fp è solo il valore massimo teorico in condizioni di 

plasticizzazione del suolo alla interfaccia suolo-palo e che quindi il valore reale di reazione 

mobilitato della palificata potrebbe essere anche molto più basso del massimo teorico. 

È necessario quindi considerare una forma più generale per il calcolo di Fp mob. 

Seguendo le indicazioni di Ito e Matsui (1981) Fp mob può essere espresso con la seguente 

equazione. 

 

Dove:  

αm è il coefficiente di mobilizzazione della forza totale di reazione massima teorica della 

palificata che può assumere un valore variabile tra 0.0 e 1.0 dipendendo da una serie di 

condizioni come quella del livello di stabilità globale ma anche da altri fattori di seguito indicati.  

In sostanza in prima approssimazione avremo che: 

 

Dove: 

Fs: fattore di stabilità globale iterativo e finale;  

FNTC: fattore riduttivo addizionale (fattore di sicurezza addizionale) della resistenza della 

palificata che permette riduzioni in caso di sistemi di rinforzo sovradimensionati. 

Nelle verifiche effettuate si è adottato FNTC pari a 1,00. 

Il comportamento della palificata e del pendio avviene attraverso l’utilizzo del metodo 

dell’equilibrio limite per valutare gli effetti su Fs. Tale analisi si basa sulla valutazione in 

successione di:  

1. Spinta massima a cui la palificata viene sottoposta per effetto del terreno che si deforma 

plasticamente all’intorno dei pali.  
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2. Uso della forza di spinta massima, o di una frazione di essa, come forza 

resistente/stabilizzante aggiunta che la palificata è in grado di mobilitare.  

3. Calcolo di un nuovo fattore di sicurezza Fs che tenga conto di questo effetto aggiuntivo.  

Si fa presente inoltre che la palificata è stata inserita nel pendio anche come elemento 

resistente al taglio (lente-strato). 

La lente-strato avrà parametri geomeccanici diversi dal terreno originale. La determinazione 

corretta dei parametri geomeccanici della lente-strato dipende dalle caratteristiche 

geometriche di base della palificata e dalle caratteristiche geomeccaniche del materiale 

costituente il palo e del terreno originale nel quale la palificata è infissa. 

 

Figura 23 

 

La figura 23 presenta una sezione orizzontale della palificata immersa in un terreno 

preesistente. 

Abbiamo che:  

• D1 = interasse minimo tra i pali (m); 

• D = diametro dei pali (m); 

• D è anche equivalente alla larghezza (spessore) della nuova lente strato inserita nel 

modello. 

Se Ωpal è il nuovo parametro geomeccanico generico da attribuire alla lente-strato per la 

palificata, esso è calcolabile come media ponderata dei rispettivi parametri geomeccanici 

assegnati al palo Ωp e al suolo/roccia originale Ωs. Ovvero (1): 

  

dove ε è la frazione di volume occupata dai pali entro la lente-strato; ε è un coefficiente 

adimensionale che può essere calcolato con la seguente espressione e dipende dalla geometria 

della palificata: 
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dove D e D1 hanno il significato sopra espresso; ε assume sempre un valore variabile tra 0 (pali 

infinitamente distanti) e 0.7854 (D=D1 pali a contatto). 

Nel caso specifico, per la soluzione ipotizzata con D (diametro medio pali) = 0,30 [m] e D1 

(interasse) = [0,60] m, ε vale 0,393. 

La formula (1) vale anche per la determinazione del peso dell’unità di volume ɣpal della lente 

strato che simula il comportamento della palificata; per: 

ɣlegno medio = 0,500 [KN/m³] massa volumica caratteristica del legno  

ɣterra = 18,00 [KN/m³] 

risulta ɣpal = 12,89[KN/m³] 

Il comportamento della palificata in legno infissa in uno strato coesivo è stata simulata 

attraverso l’attribuzione di un idoneo valore di resistenza al taglio non drenata (Cu) alla lente 

strato verticale schematizzata nelle verifiche. 

Per ottenere un idoneo valore da attribuire alla lente strato si è partiti  da un valore medio di 

resistenza al taglio (normale alle fibre) di diverse essenze legnose italiane; nella tabella che 

segue sono riportati i relativi valori. 

 

 

In particolare il valore di resistenza al taglio del legno utilizzato di seguito, in assenza di difetti, 

può essere assunto cautelativamente pari a 7 Kg/cm². 

La presenza di difetti nel legno “massiccio” (nodi, fessurazioni, fibratura deviata, ecc.) riduce le 

proprietà di resistenza del materiale legnoso. 

Per questo si è operato in analogia con le NTC 2018 che al Capitolo 4 - § 4.4.6 “Resistenza di 

calcolo” stabiliscono, per le strutture in legno, di utilizzare valori di calcolo per le proprietà del 
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materiale a partire dai valori caratteristici rimodulati in relazione alle classi di servizio e alle 

classi di durata del carico. 

Il valore di resistenza di calcolo Xd di una proprietà del materiale viene calcolato mediante la 

relazione: 

Xd = Kmod * Xk 
             ɣM 
dove: 

- ɣM è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale, i cui valori sono 

riportati nella Tab.4.4.III; 

- kmod è un coefficiente correttivo che tiene conto dell’effetto, sui parametri di 

resistenza, sia della durata del carico sia dell’umidità della struttura. I valori di 

kmod sono forniti nella Tab. 4.4.IV; si fa presente che per durata “permanente” 

del carico si intende una durata del carico maggiore di 10 anni; 

- Xk è il valore caratteristico della proprietà del materiale; 
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Quindi, nel caso in esame sono stati applicati al materiale “legno” i seguenti coefficienti: 

- ɣM pari a 1,50 

- Kmod pari a 0,60 

Il valore finale di resistenza al taglio non drenata equivalente (Cu) da applicare alla palificata 

inserita come lente entro il pendio (Cu pal della lente-strato costituita dai pali in legno infissi 

nella matrice terrosa in posto) è risultato quindi: 

Cu pal = 125 KPa  

Analogamente il valore del peso specifico equivalente attribuito alla lente strato è risultato pari 

a  ɣ pal = 12,90 KN/m³. 

 

VERIFICHE DI STABILITA’ GLOBALE – IPOTESI CON UNA E DUE FILE DI PALI IN LEGNO  

Considerato quanto precedentemente esposto le verifiche saranno effettuate “a breve 

termine” adottando, per le litologie coesive, i parametri di resistenza al taglio espressi in 

termini di tensioni totali (cu). 

Sotto il profilo idrogeologico le verifiche saranno condotte considerando le medesime 

condizioni di magra del fiume rilevate in occasione dei principali movimenti del dissesto; la 

quota di falda freatica all’interno della sponda fluviale è stata assunta cautelativamente elevata 

(quota max 6,6 m s.l.m.m.) simulando un regime transitorio come conseguenza del passaggio in 

alveo della piena abbinato a livelli idrometrici tipici di un rapido svaso (sino a livello di magra 

estiva) con conseguente flusso di filtrazione verso fiume. 
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Si fa presente che le altezze (espresse in metri) indicate nelle sezioni di verifica sono ottenute 

aumentando le quote assolute del valore 20 per rispettare le convenzioni di utilizzo del 

programma SSAP 2010 – Versione 5.1 con il quale sono state condotte le verifiche di stabilità 

globale con il motore di ricerca Convex Random Search e quale metodo di calcolo quello di 

Morgenstern e Price (1965). 

La configurazione di progetto della scarpata spondale ha previsto la ricostruzione della 

larghezza originaria della piarda (11,50 m circa) con riprofilatura della scarpata di sponda 

tramite il riporto di pietrame naturale di ridotta pezzatura 30-50 Kg il quale è stato introdotto 

nel modello geotecnico come una lente strato alla quale sono attribuiti i seguenti parametri 

geotecnici: 

LENTE STRATO (pietrame naturale di ridotta pezzatura) 

- Litologia: pietrame naturale 

- Peso di volume: gn = 15,0 [kN/m3] - Peso di volume saturo: gs = 16,0 [kN/m3]  

- Angolo di resistenza al taglio: f’ = 40 [°] 

Quindi è stato previsto il rinforzo della scarpata di sponda con l’inserimento nel pendio di una 

fila di pali di legno di lunghezza (L) di 12 m posizionata in maniera tale da attraversare 

completamente lo strato limoso-argilloso [unità 3] con scarse caratteristiche geomeccaniche. 

La soluzione ipotizzata prevede un diametro D (diametro medio pali) = 0,30 [m] e D1 (interasse) 

= 0,60 [m] 

 Si ricorda che la formulazione di Ito e Matsui (1981) nella versione corretta da Kumar et Hall 

(2006) tiene conto dell’effetto dei pali molto ravvicinati tra loro. 

 

Di seguito è riportato il modello con l’inserimento della palificata. 

Quindi si è proceduto a dar corso alle verifiche di stabilità globale in condizioni statiche. 
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Figura  24  - determinazione del Fattore di sicurezza del pendio (Sez. 2A) con inserimento di una fila di pali -  in 
evidenza la superfici critica a minor Fs (1,007)  

 

L’inserimento di un’unica fila di pali nella configurazione di progetto del pendio permette di 

raggiungere condizioni di stabilità rispetto a superfici profonde interessanti lo strato debole 

limoso-argilloso mentre non viene garantito adeguato margine di sicurezza rispetto a superfici 

di scivolamento poco profonde che, sovrappassando la palificata, interessano la parte superiore 

della scarpata spondale (parte ricostruita con materiale di riporto).  

 

Pertanto, si è proceduto con l’inserimento di una seconda fila di pali in grado di conferire 

all’intera scarpata spondale adeguato margine di sicurezza sia in condizioni statiche che in 

condizioni sismiche. 

 

In particolare, le due 2 file di pali in legno sono state posizionate come di seguito indicato: 

- fila esterna (lato alveo) ad una distanza di circa 23 m dall’unghia della scarpata 

arginale lato fiume, con una quota finale della testa dei pali pari a 4 m sul l.m.m.; 

- fila interna (lato argine) ad una distanza di circa 18 m dall’unghia della scarpata 

arginale lato fiume, con una quota finale della testa dei pali pari a 5,6 m sul l.m.m. 

come di seguito schematizzato. 
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Figura 25 - Posizionamento delle due file di pali rispetto all’unghia arginale a fiume – lunghezza dei pali L = 12 m – 
ø medio 0,30 m – interasse: 0,60 m – quote testa pali fila lato fiume = 4,0 m s.m.m. – quota testa pali 
fila lato argine = 5,6 m s.m.m.) 

 

L’inserimento di due file di pali permette di garantire adeguata stabilità alla scarpata spondale 

di progetto conseguendo un Fs minimo di poco superiore a 1,5 (condizioni statiche) secondo 

una superficie di ridotta estensione che rimane confinata tra le due file di pali. 

 

 

 

Figura  26  - Determinazione del Fattore di sicurezza del pendio (Sez. 2A) con l’inserimento di due file di pali -  in 
evidenza la superfici a minor Fs (1,548)  
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Soluzione con due file di pali - Verifica in condizioni sismiche 

Le analisi di stabilità della scarpata di sponda nella configurazione di progetto in condizioni 

sismiche possono essere effettuate mediante metodi pseudostatici (NTC par. 7.11.3.5.2) 

L’azione sismica introdotta è rappresentata da un’azione statica equivalente, costante nel 

tempo e nello spazio.  

Nelle verifiche allo SLU, in mancanza di studi specifici, le componenti orizzontale e verticale di 

tale forza sono espresse in funzione di Kh (0,032 g) come calcolato in precedenza (pag. 30); il 

coefficiente sismiso verticale Kv è assunto pari a 0,016 g (1/2 di Kh). 

 Dall’esame delle verifiche di stabilità globale effettuate in condizioni sismiche per la Sez. 2, 

nelle condizioni di Stato Limite Ultimo (SLV), risulta che la superficie a minor Fs presenta un 

valore di 1,14 (Fig. 27). 

 

 

 

Figura  27  - Verifica per la Sez. 2A in condizioni sismiche con Kv positivo; è evidenziata la superficie di scivolamento 
a minor Fs (Fs= 1,146). 
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Figura  28  - Verifica per la Sez. 2A in condizioni sismiche con Kv negativo; è evidenziata la superficie di 
scivolamento a minor Fs (Fs= 1,343). 

 

 

Anche in condizioni sismiche risultano soddisfatte le verifiche per lo Stato Limite Ultimo (Fs > 

1,1). 

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

 

Volendo riepilogare i risultati ottenuti dalle verifiche di stabilità globali relative alla Sezione di 

verifica n° 2 risulta che: 

Condizioni statiche 

- nella situazione ante frana (vedi Fig. 14), il coefficiente di stabilità globale (FS) è risultato 

prossimo all’unità (valore minimo: 0,937) nell’ipotesi di verifica in condizioni non 

drenate; 

- nella situazione di progetto il coefficiente di stabilità globale (FS) assume, nelle 

medesime condizioni non drenate, valori minimi pari a:  
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- FS = 1,54 – Fig. 26; 

con un incremento relativo del FS pari a circa il 64 %. 

Condizioni sismiche 

- nella situazione di progetto il coefficiente di stabilità globale (FS) assume valori minimi 

pari a:  

- FS = 1,14 (Kv positivo) – Fig. 27; 

- FS = 1,34 (Kv negativo) – Fig. 28; 

 

con un incremento relativo del FS rispettivamente pari al 22 % ed al 43 %. 

 

Si rammenta che le valutazioni sopra riportate si riferiscono all’ipotesi di instabilità legata alla 

presenza, nelle terre di fondazione arginale, di terreni coesivi limoso argilloso di scarsa 

consistenza (Unità 3). 
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CONCLUSIONI 

Sulla base delle valutazioni teoriche riportate in relazione, la causa di instabilità del tratto di 

difesa spondale ubicato immediatamente a monte dello stante 211 lungo il “froldo Stienta”, è 

riconducibile alla presenza, nei terreni di fondazione della sponda di uno spesso strato coesivo, 

argillo-limoso e limo-argilloso, di scarsa consistenza (Unità 3). 

Nella presente relazione si sono applicate le teorie di stabilizzazione di versanti in frana. 

Le analisi di stabilità sono state condotte con i metodi classici dell’equilibrio limite con 

l’obbiettivo di valutare l’efficacia della soluzione progettuale scelta. 

Dall’esame dei dati si conferma che nelle analisi di stabilità di un pendio l’incognita più 

importante è costituita dalla ricostruzione del modello geotecnico, dalla definizione dei 

parametri da applicare e dalla conoscenza dello sviluppo della falda all’interno dell’argine come 

anche dei moti di filtrazione all’interno del terrapieno. 

Le verifiche di stabilità globali della scarpata spondale nella configurazione di progetto sono 

state condotte sia in condizioni statiche che in condizioni sismiche per tener conto 

dell’aggravante dovuta all’azione sismica. 

Si fa comunque presente che la soluzione proposta non ha come obiettivo l’adeguamento 

sismico della sponda ma la messa in sicurezza della stessa tramite la stabilizzazione del 

movimento franosi che si è palesato a partire da Aprile 2011 immediatamente a monte dello 

stante 211 (estesa 90 m circa). 

Al fine di garantire adeguata stabilità nei confronti dello scivolamento della scarpata di sponda  

si è optato per una soluzione progettuale di rinforzo mediante l’infissione di due file di pali 

passivi in legno della lunghezza di 12 m ( ø medio 0,30 m – interasse 0,60 m) secondo la 

configurazione riportata nella Figura 25. 

Sulla scorta delle suddette ipotesi le analisi di stabilità effettuate hanno confermato che la 

soluzione progettuale scelta è sufficiente a garantire la stabilità globale dei due dissesti. 

L’intervento di sistemazione spondale nel tratto in esame prevederà infine una ricarica con 

pietrame naturale lapideo con funzione antierosiva realizzato secondo pendenze, spessori e 

metodologie tradizionali. 

La difesa di sponda in progetto, nella sezione verificata, permette di raggiungere valori del Fs > 

1,1 come previsto da normativa (NTC 2018); in particolare l’incremento del Fs risulta pari al 64 

% circa rispetto alla situazione pre-frana in condizioni statiche; in condizioni sismiche, per lo 

Stato Limite Ultimo SLV, il Fs è incrementato, per la sezione verificata, dal 22 % (nell’ipotesi di 

Kv negativo) al 43 % (nell’ipotesi di Kv positivo). 
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Il sito presenta inoltre un rischio di liquefazione nullo.  

           

        Dott. Geol. Pierpaolo Erbacci 
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