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1 Premesse

La presente relazione contiene le verifiche diitalyeotecnica e strutturale relative
ai lavori per 'adeguamento della biglia selettstd fiume Secchia sita nel Comune
di Formigine (MO); lintervento rientra nel programa di messa in sicurezza
idraulica dei fiumi che hanno generato gli eveniunaonali abbattutisi sulla

provincia di Modena tra il 17 e il 19 gennaio 2014.

Le verifiche geotecniche hanno riguardato la stabitlel manufatto di nuova

costruzione nei confronti:

del ribaltamento;

e dello scivolamento;

» del collasso dell'insieme fondazione-terreno;
e del sifonamento;

» della capacita portante dei micropali.

Le verifiche strutturali hanno invece riguardato:
» gli speroni sagomati di nuova realizzazione;

* gli elementi del sistema di trattenuta del materfldttante;
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2 Normativa di riferimento

Le disposizioni a cui si e fatto riferimento nedieiluppo dei calcoli e delle verifiche
sono conformi alla Normativa Tecnica Nazionale wige D.M. 14/02/2008 (NTC
2008) [1], e in particolare ai capitoli:

e capitolo 2 — Sicurezza e prestazioni attese;

» capitolo 3 — Azioni sulle costruzioni;

Poiché il sito di localizzazione dell’'interventacaide in zona sismica 2, si e fatto
inoltre riferimento al capitolo 7 — Progettazioner pazioni sismiche, per la
definizione delle azioni sismiche di progetto.

Per cio che riguarda nello specifico le verificheuturali, ci si € attenuti alle
disposizioni contenute nel capitolo 4 delle NTC @ozioni civili e industriali), in
particolare nei paragrafi 8 4.1 — Costruzioni dceatruzzo e 8§ 4.2 — Costruzioni di
acciaio.

Per la progettazione geotecnica dei manufatti snadtre fatto riferimento alle
indicazioni riportate al capitolo 6 - Progettaziayeotecnica.

Le prescrizioni della normativa sopra citata sartegrate dalla Circolare Esplicativa
delle NTC 2008 n° 617 del 02/02/2009 [2].

Per quanto riguarda criteri ed aspetti non defaatla Normativa Tecnica Nazionale,
si e fatto riferimento alla letteratura consolidatamateria, e in particolar modo al

manuale “Fondazioni - Progetto e analisi’ (JosepB&wles, McGraw-Hill 1991)

3].
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Nelle pagine seguenti viene esplicitato, per leedige elaborazioni condotte, il

puntuale riferimento alle norme.
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3 Disegni di riferimento

Le opere oggetto della presente relazione sonaeapptate nei seguenti disegni di

progetto:
Tav. 6.1 |Adeguamento briglia: sezioni e particolari
Tav. 6.2 Adeguam_ento e proll_mgamento muro in destra: sezioni
e particolari, carpenterie e armature

Tav. 8.1 Adeguamento briglia: concio laterale in destrapeaterie ed
armature

Tav. 8.2 Adeguamento briglia: conci centrali e sezioni: eaterie ed
armature

Tav. 8.3 Adeguamento briglia: concio laterale in sinistrarpenterie ed
armature
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4 Descrizione degli interventi

Le opere in progetto riguardano una serie di iretivda realizzarsi sulla briglia
selettiva e sui manufatti ad essa adiacenti corhgeggiito descritto.

La struttura della briglia verra modificata anzituprocedendo con una demolizione
selettiva degli esistenti pali in c.a.. nella padentrale della briglia, per una
larghezza di circa 90.0 m, verranno demoliti tufiali, mentre nelle parti laterali si
procedera a demolire un solo palo ogni due elemémtmodo da raddoppiare
I'attuale larghezza della luce libera tra i suddexti.

Il sistema di trattenuta verra quindi ricostruitoella parte centrale della briglia - con
la realizzazione di 17 nuovi speroni di spessore @&.50 m posti ad un interasse
pari a 5.46 m in modo da ottenere complessivanmBhtaci di larghezza netta pari a
4.96 m.

| nuovi speroni saranno caratterizzati da una fomapezoidale, il lato rivolto verso
la corrente arrotondato, larghezza alla base p&ri0@ m e larghezza in sommita
(posta, per tutti gli elementi, a quota 59.00 m)spari a 0.75 m. La base degli
speroni risultera, per la meta verso monte, reafi&al di sopra dell’'esistente trave di
testa del diaframma che costituisce il corpo detiglia e, per la meta verso valle,
collegata al nuovo muro di contenimento della vadcalissipazione nel seguito
descritta. Il collegamento dei nuovi elementi cansbttostante trave di testa verra
ottenuto mediante la foratura, I'infissione e I'araggio di nove barre d’acciaio26
mm per ciascuno sperone. Per minimizzare le stdlEoni di trazione sulle opere

esistenti, in corrispondenza di ogni sperone, abtlio del nuovo muro a cui saranno
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appoggiati, e prevista inoltre la realizzazionesda coppia di micropali verticali, di
lunghezza pari a 8.00 m, armati con tubolare inaaw¢188.9 mm di spessore 10
mm.

A valle dell’esistente briglia € prevista la coginne di una vasca di dissipazione in
c.a. di profondita netta pari a 1.20 m, largheztganpari a 15.0 m e di sviluppo pari
a quello della briglia esistente (153.0 m), sagamateralmente, in corrispondenza
delle sponde per seguire il profilo delle spondelesane.

La citata vasca sara caratterizzata da una stuttucatino” di spessore pari a 0.80
m, protetta internamente con un rivestimento irtraree di spessore pari a 0.60 m,
con massi di peso pari a 2-3 ton cadauno, intasaticalcestruzzo ed ancorati alla
sottostante struttura mediante spinottature inaémdn ragione di una ogni 2°m
circa.

Il muro di contenimento di valle della vasca veardua volta protetto dall’azione
usurante della corrente mediante un rivestimentianmera di acciaio AISI 304 di
spessore 3.0 mm chiodato alla struttura.

All'interno delle 16 luci delimitate dai nuovi spet il progetto prevede Il
posizionamento di un doppio corso di traversi ioi@o AISI 304, costituiti da travi
IPE 200 poste orizzontalmente ed appoggiate alfimd di apposite sedi a forma di

U, anch’esse in AISI 304, saldate a piastre imimaite agli speroni in c.a.

In sponda destra il progetto prevede inoltre I'adegento ed il prolungamento del
muro in c.a. che ha la funzione di impedire I'aggiento della briglia da parte delle
acque di piena. L’esistente muro verra rialzato,|pgarte esistente di sviluppo pari

a 19.50 m, di circa 0.40 m (portando la struttuguata 59.50 m slm); si procedera
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poi al prolungamento del muro in oggetto per cil@am, fino ad intestarsi nel
rilevato della strada adiacente, con la realizzazidi una nuova struttura in c.a.
costituita da una fondazione di larghezza parb8 In e spessore pari a 0.50 m e da
un’elevazione, anch’essa di spessore pari a 0.5@imltezza pari a 2.00 metri,
sporgente di circa 1.0 metro dal piano campagnalett La testa del nuovo muro
risultera anch’essa posta a quota 59.50 m sim.

Il progetto si completa infine con la realizzaziotiedifese spondali in pietrame
finalizzate ad evitare I'erosione della spondarimsgimita della traversa. Lo sviluppo
delle suddette difese é stato determinato in furezidelle erosioni prodottesi,
evidenti soprattutto in sponda destra. Lungo tgdenda si e infatti prevista la
costruzione di una difesa di sviluppo pari a cit6@ m a monte e pari a circa 80 m a
valle della traversa. A tergo della difesa di moat@revisto I'imbottimento della
sponda con terreno proveniente dagli scavi in aparocolmare l'incisione esistente
e consentire un corretto allineamento della difegzetto al flusso dell’acqua diretto
verso la traversa.

In sponda sinistra si e prevista la realizzaziangnd difesa di sviluppo paria 30 m a
monte della traversa mentre si procedera coniiistipo e la ricarica dell’esistente
difesa a valle, per una lunghezza di circa 35 metri

Le scogliere in oggetto saranno realizzate conbemma di profondita pari a 2.00 m
e di volume pari a circa 6.0 con una mantellata di spessore pari a 1.0 m e di
sviluppo pari a circa 7.0 m poste in opera con p@adenza pari a 3 su 2. | massi
impiegati avranno un peso superiore a 2 ton cadauno

Le mantellate verranno intasate con terreno vegeial quale verranno inserite talee

di salice in ragione di 1 talea ogni Z.m
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Poiché la gran parte delle lavorazioni in progethoad da realizzarsi in alveo, si
previsto I'impiego di opere provvisionali finalizeaa consentire la messa in asciutta
dei fronti di lavoro e la deviazione delle acquéliduori delle aree di intervento.

| lavori di ristrutturazione della traversa, in peolare, dovranno essere realizzati in
due fasi durante le quali il flusso della corremierra convogliato nella meta
dell'alveo opposta a quella nella quale si inteladv@rare. Le aree di lavoro verranno
protette con la realizzazione di ture da costruitdizzando il materiale proveniente
dagli scavi in alveo. L’attraversamento da parterdezzi di cantiere della parte di
alveo in cui verra mantenuto il deflusso sara aggoqyrazie alla formazione di un
apposito guado da realizzarsi con I'impiego di #ibai in c.a. vibrocompresso al di

sopra delle quali verra posizionata la pista diieas.
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5 Caratteristiche del terreno

Per le verifiche sono stati utilizzati i seguerdlori caratteristici del terreno:

Peso di volumeycaicolo 20  kN/n¥
Peso di volume seccg 18 KN/n?
Peso di volume immersg’ 10 KN/
Angolo di attrito:@ 38°

Angolo di attrito fra calcestruzzo e terreno: 25°

Categoria sismica sottosuolo: D
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6 Caratteristiche dei materiali impiegati

E previsto I'utilizzo dei seguenti materiali:
1. Calcestruzzo strutturale di classe C25#3acino dissipatore)
2. Calcestruzzo strutturale di classe C32&teutture in elevazione)

3. Acciaio saldabile in barre ad aderenza migliora¢da gemento armato tipo
B450C

4. Acciaio da carpenteria AISI 304 (travi di trattemulel flottante)

5. Acciaio per armature micropali

Nelle verifiche in cui é stato necessario consideta resistenza delle strutture in
calcestruzzo esistenti (armature di ancoraggioi @gglroni, vedi paragrafo 8.4.2), si

e assunto un calcestruzzo con le seguenti casditbe:

- Resistenza caratteristica a compressione cubi8ag@mi : Rk ~ 25.00 MPa
- Resistenza media a traziong & 0.27 R&® = 0.27 * 25.08° = 2.31 MPa
- Resistenza media a trazione £ 0,7 * ttm=0,7 * 2.31 = 1.62 MPa

- Aderenzadq = 2,25 tw/ vc = 2,27 MPa

6.1 Calcestruzzo strutturale di classe C25/30

Il calcestruzzo in oggetto presenta le seguenattaistiche:

- Resistenza caratteristica a compressione cubi8ag&oihi : Rk ~ 30.00 MPa
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- Resistenza caratteristica a compressione cilindai@8 giorni:fek ~ 25.00
MPa.

La minima classe di resistenza prescritta peplaldagia di calcestruzzo é la C25/30,

La classe di esposizione XC2 si riferisce al cdatoggzo armato ordinario immerso in
acqua o terreni non aggressivi (fondazioni e stratti contenimento liquidi).

A partire dai valori di resistenza caratteristied dalcestruzzo cilindrica e cubica a
28 giorni, rispettivamenteife Rk, € possibile calcolare i parametri di resistengla d
calcestruzzo da utilizzarsi nei calcoli.

La resistenza di calcolo del calcestruzge@fpari a:

_a.f, _ 085[25
fcd— -
Ve 1.50

=14.16 MPa

dove:

acc = 0.85 € un parametro che tiene conto dei fenonaemiingo termine del
calcestruzzo (viscosita)

vc = 1.50 é il coefficiente parziale di sicurezza mialteriale

fck = 25.00 MPa € la resistenza caratteristica a cesspne cilindrica a 28 giorni.
Si calcola a questo punto la resistenza caraiteristedia §mcon:

fem = foc + 8 = 25.00 + 8 = 33.00 MPa

La resistenza media a traziong £ pari a:

fem = 0,30 2% = 0.30 * 25.08° = 2.56 MPa

La resistenza media a trazione € pari a:

fetk = 0,7 * fm = 0,7 * 2.56 = 1.79 MPa

La resistenza a trazione di calcol@ € pari a:

fotd = fo /ye = 1.79 /1.5 = 1.19 MPa
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dovey. € il coefficiente parziale di sicurezza del calae=o.
Infine si valuta il modulo elasticockdel calcestruzzo.

Ecm =22 000 * (fm /10f3 = 22000 * 3.38% = 31 475 N/mrh

6.2 Calcestruzzo strutturale di classe C32/40

Il calcestruzzo in oggetto presenta le seguenéttarstiche:

- Resistenza caratteristica a compressione cubi@aoPni : Rex ~
40.00 MPa
- Resistenza caratteristica a compressione cilingri@8 giorni:fex
~ 32.00 MPa.
La minima classe di resistenza prescritta peplaldagia di calcestruzzo é la C32/40,

La classe di esposizione XC4 si riferisce al cafoggo armato ordinario
ciclicamente asciutto e bagnato (strutture a ctmtabn acqua non comprese in
XC2).

A partire dai valori di resistenza caratteristied dalcestruzzo cilindrica e cubica a
28 giorni, rispettivamenteife Rk, € possibile calcolare i parametri di resistengla d
calcestruzzo da utilizzarsi nei calcoli.

La resistenza di calcolo del calcestruzg@fpari a:

fog= Jecfa = 085032 _ 1913 11pa

Ve 1.5C

dove:

acc = 0.85 € un parametro che tiene conto dei fenonaehingo termine del
calcestruzzo (viscosita)

vc = 1.50 e il coefficiente parziale di sicurezza melteriale

foe = 32.00 MPa € la resistenza caratteristica a cesspne cilindrica a 28 giorni.
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Si calcola a questo punto la resistenza caraiteristedia §mcon:
fom =fok + 8 = 32.00 + 8 = 40.00 MPa

La resistenza media a traziong £ pari a:

ferm = 0,30 £2°% = 0.30 * 32.08° = 3.02 MPa

La resistenza media a trazione € pari a:

fek = 0,7 * fm = 0,7 * 3.02 = 2.11 MPa

La resistenza a trazione di calcol@ & pari a:

fetd = fo /yce = 2.11/ 1.5 =1.41 MPa

dovey. € il coefficiente parziale di sicurezza del calaezzo.
Infine si valuta il modulo elasticockdel calcestruzzo.

Ecm = 22 000 * (fm /103 = 22000 * 4.08° = 33 345 N/mrh

6.3 Acciaio in barre ad aderenza migliorata per cem  ento
armato saldabile

Tipo di acciaio B450C, controllato in stabilimento
Tensione caratteristica di snervamenja:450 MPa
Tensione caratteristica di rottura: 540 MPa

La resistenza a snervamento di progeti@ fpari a:

fdzhzﬂ
Y 11

o

391.3 MPa

()]

Vs

doveys = 1.15 é il coefficiente parziale di sicurezzH aeciaio.
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6.4 Acciaio da carpenteria

Tipo di acciaio AISI 304L, controllato in stabilimi
Tensione caratteristica di snervamenja:440 MPa

Tensione caratteristica di rottura: 5650 MPa

f
Resistenza a snervamento di proge}lzj;(;:f—yk = %) = 419,0 MPa, doves = 1.05

S

e il coefficiente parziale di sicurezza

6.5 Acciaio per armature micropali

I micropali impiegati per la realizzazione dellenvento di consolidamento hanno le
seguenti caratteristiche geometriche:

- (@reso= 20 cm (sezione di cls)

- d =diametro esterno armatura = 88,9 mm

- t=spessore armatura = 10 mm

- Tensione caratteristica di snervamenja: 355 MPa

f
- Resistenza a snervamento di prog(s;};io:f—yk = f—?)g = 338,1 MPa, dove's

S

= 1.05 ¢ il coefficiente parziale di sicurezza

- %=%= 8,89<50&?=50x 0,82 = 32— CLASSE |
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7 Verifiche geotecniche di stabilita

Le verifiche geotecniche di stabilitd del manufattmo state svolte su un concio di

opera di 5,50 m di larghezza, come quello evideéozia Figura 2; la sezione

tipologica di calcolo € quella riportata in Figura

Allo scopo di effettuare una valutazione cautekstike verifiche sono state svolte
nell'ipotesi che le luci della briglia siano comjamente occluse dal materiale
trattenuto fino a quota 58,00 m s.I.m., e che ihafatto funzioni pertanto come

un’opera di sbarramento in alveo o come un mureogdiegno soggetto alla spinta

idrostatica dell’acqua.

PROFILO LONGITUDINALE ZONA CENTRALE BRIGLIA E BACINO DI DISSIPAZIONE L=86.90 m

SCALA 1:100 SISTEMA DI TRATTENUTA
DEL MATERIALE SOLIDO FLOTTANTE
N.2 IPE200 IN ACCIAIO INOX AISI304
VEDI PARTICOLARE
1780 A
80 1500 200 |-—$ LIVELLO DI MONTE PIENA T=200
BRIGLIA PARZIALMENTE OCCLUSA
B 125 502 ( )
LIVELLO DI VALLE PIENA T=200
(BRIGLIA PARZIALMENTE OCCLUSA) 59.29
—— 59.00 <>
5850 = =
SPERONE SAGOMATO IN PROGETTO 5y |
<
ey PROTEZIONE ANTIUSURA g ‘
= DEL DENTE DEL BACINO DI DISSIPAZIONE 56.80 o| PALIN CA. ESISTENT 950 om
MEDIANTE LAMIERA IN ACCIAIO INOX (sp=3 mm) ST 1 3| M. PAU DEMOUT=32
| CHIODATA ALLA STRUTTURA IN C.A.
| RIVESTIMENTO DEL BACINO DI DISSIPAZIONE L 8

CON MASSI DI CAVA DI FORMA SQUADRATA

DI VOLUME > 1.00 mc E PESO » 2-3 ton

INTASATI NEL CALCESTRUZZO

BACINO DI DISSIPAZIONE

~p= /100 50,50

FONDO ALVEO |
RISAGOMATO |

VAR, 53.40-53.80
<=

DEL BACINO DI DISSIPAZIONE

SOLETTONE

ANCORAGGIO

DEI MASSI ALLA PLATE);

IN C.A. 1626 OGNI 3 m’

Figura 1. Sezione di verifica del manufatto.

N.34 MICROPALI VERTICALI
N.2 MICROPALI/SPERONE

PERFORAZIONE ¢200 mm L= 8.00 m
ARMATURA TUBOLARE ¢e=88.9 mm sp=10 mm
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LIVELLO DI MONTE PIENA T=200
- SISTEMA DI TRATTENUTA
SEZIONE A=A DEL MATERIALE SOLIDO FLOTTANTE  (BRIGLIA PARZIALMENTE OCCLUSA)

SCALA 1:50 N.2 PE200 IN ACCIAIO INOX AISI304
:llllllllllllllllllllbwlhnll— SPERONE SAGOMATO
- w IN PROGETTO
50 4%
SOSTEBNO DELLE IPE200 +——t = i +
WED PART\COLAREX\ W w // . 50.99 [ /
n - ==
‘ : isgﬁotz : F=—— ..L. ‘
= s . b 1l
B = | e e S e S e i s e === ]
| . i / . I i
- L)
| ] L ’
. - g
[ ] - -
| ]
- 56.85 :
777777 . =t "-t. =
T~ T Ta
| ]
u [
|l =
‘ ‘ - ‘ ‘ ] ‘ PROFILO TERRENO ‘
u [ ] v STATO DI FATTO
u = &
| | =] =] \
= | =]
u = 54.60
= L e
H | ] - —
SOGLIA ‘ . ‘ ‘ n ‘ E;
’ /\ /\ VAR. 53.40-53.80 /E |
,,,,, > — : P T
IS,

TRATTO CENTRALE L= 8780
DEMOLIZIONE
DI TUTTI | PALI ESISTENT!

Figura 2. Concio di verifica del manufatto.

7.1 Combinazioni di carico

I metodo utilizzato per le verifiche geotecnichel dtabilita €& quello
semiprobabilistico agli stati limite.
Le combinazioni di carico a cui si e fatto riferime (paragrafo 2.5.3 delle NTC
2008 [1]) sono tre:
1. Combinazione fondamentale (SLU) -combinazione di carichi
(maggiorati secondo normativa) relativa ad un evetitpiena con

tempo di ritorno 20 anni:

V6161 + Ye2G2 + Yo1Qk1 + Yo2Po2Qk2 +.... + YonlonQkn ;
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2. Combinazione eccezionale (SLU) eombinazione di carichi relativa
ad un evento di piena con tempo di ritorno 200 :anni
Gi1t+ G+ Ad+ W21Qka + WooQuot ...+ WonQkn ;

3. Combinazione sismica (SLU) -combinazione di carichi relativa
allevento sismico da normativa, ipotizzato cautetanente

concomitante con I'evento di piena con TR 2 anni:

E+ G+ G+ P21Qx1 + PooQuot... + WonQkn -

La simbologia utilizzata nella definizione dellenaioinazioni di carico sopra elencate
e quella utilizzata nelle NTC 2008 [1], per cui:
- Gu: sono le azioni permanenti dovute ai pesi propglid elementi
strutturali;
- G2 sono le azioni permanenti dovute alle componaoi strutturali;
- Qui: sono le azioni variabili;
- E: sono le azioni dovute al sisma;
- Ag: sono le azioni eccezionali;
- Yai, Yoii sono i coefficienti parziali per le azioni (dabedia 2.6.1, NTC
2008);
- i: sono i coefficienti di combinazione delle aziaairiabili, definiti in
funzione della categoria di appartenenza dellesstdda Tabella 2.5.1

NTC 2008).

Come illustrato negli schemi di carico in Figura Bgura 4 e Figura 5, nelle

verifiche sono state considerate esclusivamengzileni generate dalle spinte e dal

Relazione sulle verifiche geotecniche e struttutati20/91



peso dell'acqua, oltre che dal peso proprio deflatsira; stante la natura dell’opera,
non sono stati considerati carichi variabili. Lguiie mostrano inoltre come le
verifiche siano state svolte nell'ipotesi che laldeite azioni gravino interamente
sulla parte di opera di nuova realizzazione e tlentributo dei micropali e delle

armature di ancoraggio degli speroni alla stabititdnplessiva sia trascurabile; il
contributo del diaframma esistente alla stabilitdneyale e stato considerato
limitatamente al bilanciamento delle azioni che gitualmente gravano su di esso,
ovvero la spinta attiva del terreno e la spintasthitica dell’acqua tra il piano di

fondazione ed il fondo alveo.

28.00 e
P P =
MY 56.59 v
: S
A wrl
Swﬂ
- — 38—t
N 4 |
P

Swt

Figura 3. Schema di carico combinazione fondamental
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59.50
N
58.00
~
Pw1 S;‘W%VS PwZ :
: Ser
\
\ Swﬂ
Py 53.40 \
: > \
w3 PZ
— | - e T
Ps W7 o
J, |
i S‘wl
o LT T[]
Figura 4. Schema di carico combinazione eccezionale
Pu Pz 56.73
55.83 1
AN
Swn
53.40
AN

Figura 5. Schema di carico combinazione sismica.

Le verifiche geotecniche agli SLU relative allo scmento sul piano di posa ed al
collasso per carico limite dellinsieme fondazioreterreno sono state condotte

secondo I'approccio 2 (A1+M1+R3) delle NTC [1], replale i coefficienti parzial
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ym per i parametri di resistenza del terreno (M1)osanitari, i coefficientiyr sulla
resistenza globale (R3) sono desunti dalla tak&bBal NTC 2008 [1] e le azioni
variabili e permanenti sono amplificate secondmefficienti del gruppo Al della
tabella 6.2.1 NTC 2008 [1].

Lo stato limite di ribaltamento é stato invece tagt come uno stato limite di
equilibrio di un corpo rigido, per il quale i paratr di resistenza del terreno sono
ridotti tramite i coefficienti parziali del gruppgd2 della tabella 6.2.11 NTC 2008 [1],
I coefficienti yr sulla resistenza globale (R1) sono unitari e l®razvariabili e
permanenti sono amplificate secondo i coefficietgl gruppo EQU della tabella
6.2.1.

Nelle tabelle seguenti si riportano per chiarezzaelori dei coefficienti utilizzati
nelle verifiche effettuate; si sottolinea che, ememente con le indicazioni delle
Norme Tecniche, i carichi permanenti non strutiusaho stati assimilati a carichi
strutturali permanenti, in quanto noti dalle moagibni idrauliche svolte e pertanto

compiutamente definiti.

COEFFICIENTI PARZIALI PER LE AZIONI o1, 7o)
SCORRIMENTO + CARICO LIMITE FONDAZIONE
(da Tabella 6.2. NTC 2008)

CARICHI EFFETTO Coefficiente parziale Al
Permanenti Favorevole yor 1.0
Sfavorevole 1.3
Variabili Favorevole Yo 0.0
Sfavorevole 1.5

COEFFICIENTI PARZIALIyg
SCORRIMENTO + CARICO LIMITE FONDAZIONE
(da Tabella 6.5.1 NTC 2008)

VERIFICA Coefficiente parziale
(R3)
Capacita portante della fondazione vr=1.40
Scorrimento vr=1.10
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COEFFICIENTI PARZIALI PER LE AZIONI o1, 7o)
RIBALTAMENTO
(da Tabella 6.2. NTC 2008)

CARICHI EFFETTO Coefficiente parziale EQU
Permanenti Favorevole yor 0.9
Sfavorevole 1.1
Variabili Favorevole Yo 0.0
Sfavorevole 1.50

COEFFICIENTI PARZIALI PER | PARAMETRI GEOTECNICI DETERRENO
RIBALTAMENTO
(da Tabella 6.2.11 NTC 2008)

PARAMETRO Coefficiente parziale M2
Tangente dell'angolo di resistenza Yé 1.25
al tagliotang’
Coesione efficace’ Yo 1.25
Peso dell’'unita di volume Yy 1.00

Per quanto riguarda la combinazione sismica e labawazione eccezionale, i
coefficienti parzialiyc per le azioni permanenti sono sempre stati aspanta 1.

Di seguito si analizzano le azioni utilizzate nefégie combinazioni.

7.2 Analisi delle azioni

7.2.1 Azioni permanenti strutturali: G 1

Per il calcolo del peso proprio degli elementi titmali si € assunto un peso specifico

del calcestruzzo armato parya= 25 kN/n?.
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7.2.2 Azioni permanenti non strutturali: G = 2

Peso dellacqua - R
Il peso dell'acqua gravante sull’opera é statoaato assumendo un peso specifico
dellacqua pari a 9,81 kN/ni livelli d’acqua ipotizzati sono quelli risultéindalle

analisi idrauliche a valle della briglia (vedi Ralne Idraulica):

COMBINAZIONE TR (anni) LIVELLO (m s.l.m.)
Fondamentale 20 56,59
Sismica 2 55,83

Spinte idrostatiche a monte (&1) e a valle (&3) della briglia

Le spinte idrostatiche a valle della briglia sortates calcolate sotto le medesime
ipotesi utilizzate nel calcolo del peso dellacqgyeedi sopra), assumendo

cautelativamente che l'area di applicazione delésgioni sia limitata alla superficie

compresa tra il piano di fondazione e la sommitaddate del bacino di dissipazione
(vedi Figura 3, Figura 4 e Figura 5).

Anche le spinte idrostatiche di monte sono staletate assumendo i livelli d’acqua

a monte della briglia risultanti dalle analisi idliahe svolte (vedi Relazione

Idraulica):

COMBINAZIONE TR (anni) LIVELLO (m s.l.m.)
Fondamentale 20 58,27
Sismica 2 56,73
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Coerentemente con quanto detto all'inizio del pmesecapitolo, la superficie di
applicazione delle pressioni a monte della brigliatata ipotizzata compresa tra
quota 58,00 m s.I.m. e quota 53,40 m s..m. Latapnirostatica al di sotto di tale

quota e stata assunta nulla, in quanto bilancitdidframma esistente.

Sottospinta idrostatica (S.2)
La sottospinta sulla platea del bacino di dissipaeié stata verificata sulla base della
distribuzione di pressione risultante dalle veh&ca sifonamento (vedi paragrafo

7.4).

Spinta del terreno a monte della briglia — &
La spinta attiva del terreno di fondo alveo cornltrmoncio di verifica € stata assunta

nulla, in quanto completamente bilanciata dal diaima esistente.

7.2.3 Azioni variabili: Qki

Stante la natura dell'opera, non sono previsticbanariabili significativi.

7.2.4 Azioni eccezionali: Ad

Peso e spinte dell'acqua al passaggio del piccopiena duecentennale
Le verifiche relative alla combinazione eccezionsd@o state svolte sostituendo le
spinte idrostatiche di monte «§ e di valle ($3), la sottospinta \» ed il peso

dell'acqua R della combinazione fondamentale con le spintd pdso generati dai
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livelli di piena duecentennale a monte e a vallead®iglia nella configuarazione piu

sfavorevole, risultanti dalle analisi idraulicheoke (vedi Relazione Idraulica):

COMBINAZIONE TR (anni) LIVELLO (m s..m.)
monte valle
Eccezionale 200 59,50 57,25

7.2.5 Azione sismica: E

L’analisi della sicurezza delle opere in condizisismiche é stata eseguita con il
metodo pseudostatico, secondo il quale I'azionmiss € rappresentata da una serie
di forze statiche equivalenti agenti sull'operasdstegno, nel terrapieno (in questo
caso assente), nellacqua libera a tergo del mursuie sovraccarichi, le cui
componenti orizzontali e verticali si possono asgrie come il prodotto delle forze
di gravita per opportuni coefficienti sismiqi e k.

Secondo quanto indicato al Cap. 7.11.6.2.1 dell€ IT08, il coefficiente sismico
verticaleky e il coefficiente sismico orizzontala possono essere valutati mediante

le espressioni:

k, =+05(k, dove:

amax= accelerazione orizzontale massima attesa al sito;

g= accelerazione di gravita,;
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LBn= coefficiente di riduzione dell'accelerazione massiattesa al sito, tabulato in
funzione della categoria di sottosuolo, e pari lgepresenti analisi a 0,24

(tabella 7.11.11 NTC 2008).

In assenza di analisi specifiche della rispostaisia locale, 'accelerazione massima

puo essere valutata con la relazione:

8., = S, = S [S; (3,

dove:

S = coefficiente che comprende l'effetto dellampldmone stratigrafica & e
dell’'amplificazione topografica ¢$;

ag = accelerazione orizzontale massima attesa suigitemmento rigido.

L’incremento di spinta dovuta al sisma, in assedeapecifici studi, si assume
applicata a meta altezza dell’elemento struttur®er quanto riguarda le spinte
idrodinamiche dell’'acqua, si € utilizzata la claasiormulazione di Westergaard, per

cui la pressione idrodinamiqain dell’acqua risulta pari a:
7
Pain =§ywkh vH [h,

dove

7w € il peso specifico dell'acqua

kn e il coefficiente sismico orizzontale
H altezza d’acqua in condizioni statiche
h profondita del punto di applicazione della pressio
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Il comune di Formigine (MO), all'interno del quadesviluppa I'opera in progetto,

caratterizzato dai seguenti valori dei parametri ssto di riferimento rigido

orizzontale:
COMUNE di FORMIGINE
Tr (anni) a(0) R T (s)
30 0,051 2,480 0,253
50 0,064 2,495 0,266
72 0,075 2,472 0,272
101 0,086 2,467 0,276
140 0,100 2,432 0,278
201 0,118 2,396 0,282
475 0,163 2,365 0,293
975 0,206 2,382 0,311
2475 0,270 2,456 0,322
dove:

Tr = periodo di ritorno di riferimento

ag (g) = accelerazione orizzontale massima al sito

Fo= valore massimo del fattore di amplificazionelaedpettro in accelerazione
orizzontale

Tc' = periodo di inizio del tratto a velocita costadlilo spettro in accelerazione

orizzontale

Per valutare il periodo di ritorno in anni, si éfideo il periodo di riferimento
dell'azione sismica:
VrR=Vn*Cy=50*1.0=50anni

dove:
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Vn = vita nominale della costruzione, assunto p&l anni;

Cu= coefficiente d'uso pari a 1.0, poiché si traltana costruzione in classe d’'uso
I, con presenza di normali affollamenti, senza teonti pericolosi per
I'ambiente.

Noto Vg, si e fatto riferimento alla tabella 3.2.1 delleomhe Tecniche per

determinare la probabilita di superameR{a nel periodo di riferiment¥r:

Pvr: Probabilita di superamento del

Stato limit . S
ato fimite periodo di riferimento ¥
Stati limite di esercizio SLO (stato limite di operativita 81%
SLD (stato limite di danno) 63%
SLV (statg limite dl. 10%
L . salvaguardia della vita)
Stati limite ultimi — -
SLC (stato limite di prevenziong 50

del collasso)

Utilizzando I'espressione:

si @ quindi potuto calcolare il valore del periodioritorno per ognuno degli stati

limite considerati nel periodo di riferimento di &ani:

Stato limite Periodo di ritornogI(anni)
SLO 30
Stati limite di esercizio
SLD 50
SLV 475
Stati limite ultimi
SLC 975

Le verifiche in condizioni sismiche sono state aotelallo SLV.
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Per quanto riguarda il comune di Formigine (MO)esplicitano nel seguito i
parametri sismici caratteristici, determinati ataeso I'impiego del software “Spettri

NTC ver. 1.0.2".
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Elaborazioni effettuate con “Spettri NTC ver.1.0.2"

Parametri e punti dello spettro di risposta orizzontale per lo stato limite: SLV

Parametri indipendenti ‘ Punti dello spettro di risposta
0,000 0,294
Ts 4+ 0,226 0,694
T < 0,677 0,694
0,752 0,625
0,827 0,568
0,902 0,521
0,977 0,481
1,052 0,447
1,127 0,417
Parametri dipendenti ‘ 1,202 0,391
1,277 0,368
1,352 0,348
1,427 0,329
1,502 0,313
1,877 0,298
1,652 0,284
1,727 0,272
Espressioni dei parametri dipendenti 1,802 0,261
1,877 0,250
§=8: 5y (NTC-08 Eq. 3.2.5) 1,953 0,241
2,028 0,232
n=1045+8) 20,55 n=1/q (NTC-08Eq.3.26;§.3.2.35) 2,103 0,224
2,178 0,216
T, =T./3 (NTC-07 Eq. 3.2.8) To4| 2253 0,209
2,336 0,194
T, =Cc -Tg (NTC-07 Eqg. 3.2.7) 2,418 0,181
2,502 0,169
Tp=4,0-a,/g +1,6 (NTC-07 Eq. 3.2.9) 2,585 0,158
2,669 0,149
2,752 0,140
Espressioni dello spettro di risposta (NTC-08 Eq. 3.2.4) 2,835 0,132
2,918 0,124
T 1 T 3,002 0,118
0<T<Ty SE(T)ag-S-ﬂ-Fo-{i+ﬁ(liﬂ 3,085 0,111
3,168 0,106
T <T<Te S(T)=a,-Sn-F, 3,251 0,100
3,334 0,095
Te < T < Ty Sc(T):ag-S-n-Fo-[T—C) 3,418 0,091
K 3,501 0,086
3,584 0,082
Ty <T Sc(T):ag-S-n-Fo'[Tf;Dj 3.667 0,079
3,750 0,075
Lo spettro di progetto S,(T) per le verifiche agli Stati Limite Ultimi & 3,834 0,072
ottenuto dalle espressioni dello spettro elastico S.(T) sostituendon 3917 0,069
con 1/q, dove g & il fattore di struttura. (NTC-08 § 3.2.3.5) 4,000 0,066

La verifica dellidoneitd del programma, l'utilizzo dei risultati da esso ottenuti sono onere e
responsabilith esclusiva dellutente. Il Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici non potra essere
ritenuto responsabile dei danni risultanti dall'utilizzo dell
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7.3 Metodologia applicata per le verifiche di stabi lita

Gli stati limite ultimi per lo sviluppo di meccamm di collasso determinati dalla
mobilitazione della resistenza del terreno intenégecon l'opera riguardano lo

scorrimento sul piano di posa, il ribaltamentgatigiungimento del carico limite nei

terreni di fondazione.

Come gia detto in precedenza, le analisi di segdéscritte si riferiscono ad un

concio di struttura con sviluppo lineare di 5,50 m.

7.3.1 Stato limite di ribaltamento

Il complesso di un'opera deve essere in equilibfia rotazione rispetto a qualsiasi
punto ed in qualsiasi condizione di carico; sonae#tabili soltanto i piccoli
spostamenti necessari affinché le spinte dei tep@ssano svilupparsi.

In base all’'approccio adottato, la procedura prevaderifica della disuguaglianza:

2Mees > 100
2M

rib

, dove

Mrb € la risultante dei momenti ribaltanti generadllel componenti orizzontali
della spinta idrostatica a monte della briglia,l@laomponenti orizzontale
delle azioni sismiche e dalla sottospinta;

Mres € la risultante dei momenti resistenti dovutpeso proprio dell'opera, al peso

dellacqua nel bacino di dissipazione e alla spidi@statica a valle della
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brigia  (eventualmente  diminuiti  della  componente erticale

dell'accelerazione sismica).

Nel calcolo del momento resistente complessivo siantenuto conto dell’eventuale
contributo dei micropali in progetto e del diaframmsistente, al fine di dimostrare
che la stabilita dell’'opera puo essere garantib@aéndurre sollecitazioni aggiuntive

nelle strutture infisse.

7.3.2 Stato limite di scorrimento

Nello stato limite ultimo di collasso per scorrinb@nl’azione di progetto € data dalla
risultante delle forze orientate in direzione petal al piano di imposta della
fondazione.

Allo scorrimento generato dall'azione di progett@gpongono l'attrito e 'aderenza
della base.

Secondo quanto affermato nelle NTC 2008 (Cap. 438 nelle verifiche a

scorrimento il contributo della spinta passivagwiata dal terreno a valle dell’opera
non deve essere considerato, eccetto in casi @ariicda giustificare con

considerazioni relative alle caratteristiche meadan dei terreni e alle modalita
costruttive.

In base all’'approccio adottato, la procedura prevaderifica della disuguaglianza:

Hgo'+c[B
ZRV g > 110

>R

dove:

¥ Rx e la sommatoria delle componenti orizzontalielaltioni sollecitanti;
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> Ry e la sommatoria delle componenti verticali délleze agenti sull’opera che
contribuiscono all'attivazione della forza di atiral piede di fondazione;

o} e il valore dellangolo di attrito alla superigc di contatto tra struttura e

terreno (pari a 25°)

c e l'aderenza tra struttura e terreno (in queasmawulla).

Anche in questo caso, al fine di dimostrare chetébilita dellopera pud essere
garantita anche senza indurre sollecitazioni Sicative nelle strutture infisse, nel
calcolo delle azioni resistenti non si e tenutotoatel contributo dei micropali in

progetto e del diaframma esistente.

7.3.3 Stato limite di collasso per raggiungimentod el carico limite
dell'insieme fondazione-terreno

Nello stato limite di collasso per raggiungimentel aarico limite dell'insieme
fondazione-terreno, la massima pressione ammisgjhil del terreno in condizioni

di carico eccentrico € confrontata con la massimesgionect max Sul lembo di

fondazione piu compresso; in base all'approccidtatim la verifica € superata se:

a5 140

JT max
La capacita portante ultima del terregig: puo essere calcolata mediante la formula

di Meyerhof:
qlult = CNcscdc +aNqudq + OSyBNVSVdV

dove:
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Ny, Ng, Nc sono i fattori di capacita portante, funzionil@elgolo di resistenzg
del terreno;

Sy S & sono i fattori correttivi di forma, funzioni del pporto fra le
dimensioni dell'impronta della fondazione;

dy, dy, c sono i fattori correttivi dipendenti dalla proftita D del piano di

posa;
C e la coesione del terreno di fondazione;
a e il sovraccarico permanente di confinamentavallb del piano di

posa della fondazione.

In via cautelativa, ove la formula di Meyerhof dima capacita portante ultima
maggiore di 500 kPa, si & assunta: 500 kPa. Lo stato limite di collasso per
raggiungimento del carico limite dell'insieme fomdme-terreno € stato sempre
verificato trascurando il contributo della sottogpi dellacqua, in quanto tale

condizione risulta essere la piu gravosa possibile.

Relazione sulle verifiche geotecniche e struttutati 36/91



7.3.4 Risultati

Di seguito si riassumono i risultati delle verifecgeotecniche condotte sulla briglia.

VERIFICA VERIFICA VERIFICA
RIBALTAMENTO SCORRIMENTO CAPACITA
(=1,00) (>1,10) ULTIMA
FONDAZIONE
(> 1,40)
COMBINAZIONE 1,08 3,56 4,67
FONDAMENTALE
COMBINAZIONE 1,22 3,86 5,28
ECCEZIONALE
COMBINAZIONE 1,38 9,15 6,16
SISMICA
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7.3.5 Allegati di calcolo — Verifiche di stabilita SLU
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

CARATTERISTICHE GEOMETRICHE E GEOTECNICHE

\
F @ ot \
N\ € I
N |
1 |
= |
| o |
< B T s |
i b b <[Bd2 | ‘
: B |
| - - |
‘ SEZIONE A=A ‘ H
i = ‘ Terreno Manufatto briglia
| — | w=[ 18 |knn Vels = P
| = = !
‘ ‘ Yealcolo= 20 kN/m® ht =] 1.40 m
i ‘ e 0 |kninf ha=[ 120 |m
1 : o= 38 |° =] 1680 |m
‘ \ o= 3201 |° b= 1500 |m
| i a= 90 ° ba1 = 0.80 m
! ‘ p= 0 ° bez=[ 100 |m
i ‘ o= 25 ° hm1 = 1.20 m
| ! Ka=| 0217 he=| 440 |m
\ | Kp=| 420 Fh=| 560 |m
! ! K'a= 0.275 = 2.00 m
‘ ‘ K'p = 3.26 n'=s 1.25 m
n'" 4 0.75 m
L= 5.50 m
s 0.50 m
L
Parametri sismici
agq 0.163
Fo-| 2365
Tc*=| 0.306
S3 1.8 k kv
Bm= o0.24 0.0704 0.0352
Q ¢
sid (a+f)9 0621 0.719
si"as{ 1.000 1.000
sin(@a-d)¥ 0.906 0.937
sin(f+d)4 0801 0.793
sin(f-b)4 0616 0.530
sin (@+b)F 1.000 1.000
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AZIONI IN CONDIZIONI STATICHE - COMBINAZIONE FONDAM  ENTALE

58.27
58.00
! 56.59 "’ =
N o
[} Swﬂ
\
\ SwH
. 53.40 \
‘ > A
P,
m% 11 5@%u e
Pf F eSS
] |
3 S‘wt
=== T T T LT[ ] ]

Peso proprio della struttura

Pi= yus*B*heg*L= 3234.00 kN

P,= ycls*l-*hd*bd;[: 132.00 kN

P,= ycls*l-*hd*bdzz 165.00 kN

Ps= Jus*S*hm*n+05* pye*s*h,*(n"+n)= 10563 kN
Porigia=R+PL+ P+ PRs= 3636.63 kN

Sovraccarichi accidentali

Psovr= 0.00 kN

Peso dellacqua nel bacino

Pvi= 140.36 kN
Pw2= 3621.75 kN
Pws= 175.45 kN
Pv=Rvi+PRw2+Rva= 393756 kN

Spinta attiva del terreno

S =ysau* kar* (hathi)?*L/2= 000 kN

Spinta idrostatica dellacqua

Swr1=  67.01 kN
Sw1= 570.84 kN
a monte della briglia W= 637.86 kN

a valle della briglia @3 = 629.87 kN

Sottospinta dellacqua
Swr2= 5400.59 kN
Swz= 16452 kN
Sw2= 5565.11 kN
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Momenti dati dal peso proprio della struttura

Mi=R*bi= 27165.60 kNm

Mi=Pi*bi= 5280 kNm

M2=P*b2= 2689.50 kNm

Ms=Ps*bs= 179457 kNm

Mbriglia= Mf+ M1 + M2 + Ms=  31702.47 kNm
Momenti dati dai sovraccarichi

Msovr= Psovr* bsov= 0.00 kNm

Momenti dati dal peso dellacqua nel bacino

Mpwi=Rvi*bpwi= 56.14 kNm
Mpw2 = Rv2 * bpw2= 30422.70 kNm

Mpw3s =Rv3 * brwa= 2859.84 KkNm
Mpw = Mpwi+ Mpw2+ Mpwaz= 33338.68 kNm
Momento dato dalla spinta attiva del terreno
Mst=8§ * bst= 0.00 kNm
Momenti dati dalla spinta idrostatica dellacqua
Mswr1 = Swr1 * bswr1 = 328.36 kNm
Mswi1 = Swiz * bswia=  2357.59  kNm
a monte della briglia  Mwi=Mswr1+ Mswi1= 268594 kNm
a valle della briglia Mwtz = Swtz * bswta=  736.95 kNm
Momenti dati dalla sottospinta dellacqua
Mswr2 = Swr2 * bswr2=  45364.98 kNm
Mswt2 = Swt2 * bswiz2= 1842.62 kNm
Msw2 = Mswrz + Mswtz= 47207.61 kNm

bf (m) =
b1 (m) =
b2 (m) =
b(m)=

Bovr (m) =

bpwi (M) =
bpw2 (M) =
bpws (M) =

I3t (M) =

Bwr1 (m) =
bwi1 (m) =

Bwt3 (I’T‘I) =

bwr2 (I’T‘I) =
bwt2 (m) =

8.4

0.400

16.300
16.99

0.400
8.4
16.300

4.9
413

117

8.4
11.2
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - RIBALTAMENTO: EQ U+ M2

COMBINAZIONE FONDAMENTALE

- Ribaltamento
EQU
permanenti favorevofici = 0.90
permanenti non str sfavorevedz = 1.10
variabili favorevoliyqi = 0.00
variabili sfavorevolyq2 = 1.50
M2
Si ricalcolano le spinte con valore maggiorato di & ¢'1 = arctg (t@h,/1.25)= 32.01°

>Mres =yc1 Mbriglia +ye1 Mpw +yc1 Mswiz=  59200.29 kNm

>Miib =ye2 Mst +ye2 Mswi +yc2 Msw2 = 54882.91 kNm
>Mres/ ZMyip =|  1.08 > 1.00

MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - SCORRIMENTO: A1+ M1+R3

COMBINAZIONE FONDAMENTALE

- Scorrimento

GEO A1
permanenti favorevojci=  1.00
permanentinon str sfavoreved2=  1.30
variabili favorevoliyo1 = 0.00
variabili sfavorevoliyqz = 1.50
M1
I coefficienti ym sono = 1
R3
Il coefficiente yr é = 11
SRy =y6; Porigiia-ye2 (Swz - Ry ) = 1520.81 kN
TRx=ye2 S+ye2Svi-ye1Swaz=  199.34 kN
(=R, *tang)/ R, =| 3.56 > 1.10
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - CAPACITA' PORTAN  TE TERRENO DI FONDAZIONE:
Al+M1+R3

COMBINAZIONE FONDAMENTALE

STRA1
permanenti favorevolici = 1.00
permanenti sfavorevoliz1 = 1.30
variabili favorevoliyq1 = 0.00
variabili sfavorevolyg2=  1.50
W2i = 0.30
M1
| coefficienti ym sono = 1
R3
Il coefficienteyr é = 14

Capacita portante ultima del terreno (Meyerhof)

quiEC*Ne*sc*d g *Ne*s*d+0,5"B*N *s,*d,= 10764 kN/m'  >500  kN/m’

con:
q=ypaztd= 0 kN d= 000 m

ysatz= 2000  KN/m’ B= 1680 m

perg= 38° L= 5.50 m
c¢= 000 KN/
Ne= 61.35 N = 48.93 N = 64.07
sc=1.00 %= 1.00 §=1.00
de= 1.00 d = 1.00 ¢ =1.00

Calcolo pressione sul terreno
ZMres = 85511.53 kNm
ZMrib = 2685.94 kNm
SRy = ye2 Porigia+ys2 Rv = 9846.44 kN
U =(EMres- ZMiib) / ZRy = 841 m
e=(B/2)-u= 0.01 m < B/6 = 2.80 m
Re=1-(e/B)~05= 0.97 terreni incoerenti
Re=1-2(e/B)= 1.00 terreni coesivi
quit = Quit* Re= 10480  kN/nt
or=SRv/(B*L) = 107.01 KN/t
o =SRV/(B*L)-3Rv*6*e/(E*L)= 10612 KN/m’
o= SRA2/ (3*u*L)= 14189 KN/t e>B/6
qlun /GT,max: 4.67 > 1.40

e<B/6
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA
CARATTERISTICHE GEOMETRICHE E GEOTECNICHE

+

b d1 b bd?
B
}__A
SEZIONE A—A
= Terreno Manufatto briglia
_ w=[ 18 |knn Vels = P
P Yealcolo= 20 kN/m® ht =] 1.40 m
'S 0 KN/t ha=| 120 |m
b o= 38 |° = 1680 |m
= 3201 |° b= 1500 |m
a= 90 ° ba1 = 0.80 m
B= 0 ° bdz = 1.00 m
o= 25 ° hm1 = 1.20 m
Ka=[  0.217 hme=| 440 |m
Kp=|  4.20 Hn=| 560 |m
K"a=| 0.275 = 2.00 m
K'p = 3.26 n'=s 1.25 m
n'" 4 0.75 m
L= 5.50 m
L s 5 0.50 m
Parametri sismici
agq 0.163
Fo-| 2365
Tc*=| 0.306
S3 1.8 k kv
Bm= o024 0.0704 0.0352
Q ¢
sid (a+f)9 0621 0.719
si”"as 1000 1.000
sin(a-d)¥ 0.906 0.937
sin (f+d)4 0.891 0.793
sin(f-b)d 0.616 0.530
sin (@+b)F 1.000 1.000
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AZIONIIN CONDIZIONI STATICHE - COMBINAZIONEECCEZI  ONALE

59.50
~J
58.00
N
P 57.25 P, 5
: Ser
\
\ Swﬂ
P, 53.40 \
‘ ~ \
wt3 g PZ
— G W W . 1 W G U B 9 3
D, QU

P

Peso proprio della struttura

Pi= yus*B*heg*L= 3234.00 kN

P,= ycls*l-*hd*bd;[: 132.00 kN

P,= ycls*l-*hd*bdzz 165.00 kN

Ps= Jus*S*hm*n+05* pye*s*h,*(n"+n)= 10563 kN
Porigia=R+PL+ P+ PRs= 3636.63 kN

Sovraccarichi accidentali

Psovr= 0.00 kN

Peso dellacqua nel bacino

Pvi= 166.18 kN

Pw2= 4087.09 kN

Pws= 207.73 kN
Pv=Rvi+Rw2+Rva= 4461.00 kN

Spinta attiva del terreno

S =ysau* kar* (hathi)?*L/2= 000 kN

Spinta idrostatica dellacqua

Swr1= 37229 kN
Sw1= 570.84 kN
a monte della briglia = 94313 kN

a valle della briglia 3= 72246 kN

Sottospinta dellacqua
Swr2= 6051.42 kN
Swz= 219.81 kN
Sw2= 627123 kN

Relazione sulle verifiche geotecniche e struttutati45/91



Momenti dati dal peso proprio della struttura

Mi=R*bi= 27165.60 kNm

Mi=Pi*bi= 5280 kNm

M2=P*b2= 2689.50 kNm

Ms=Ps*bs= 179457 kNm

Mbriglia= Mf+ M1 + M2 + Ms=  31702.47 kNm
Momenti dati dai sovraccarichi

Msovr= Psovr* bsov= 0.00 kNm

Momenti dati dal peso dellacqua nel bacino

Mpwi=Rvi *bpwi= 66.47 kNm
Mpw2 = Rv2 * bpw2= 34331.57 kNm

Mpws =Rv3 * brwz= 3385.95

kNm

Mpw = Mpwi+ Mpw2+ Mpwz= 37783.99

Momento dato dalla spinta attiva del terreno
Mst=S * bst= 0.00

Momenti dati dalla spinta idrostatica dellacqua

kNm

kNm

Mswr1 = Swr1 * bswr1=  1824.22 kNm

Mswi1 = Swiz * bswia=  2357.59  kNm

a monte della briglia  Mwi=Mswr1+ Mswi1= 4181.80 kNm

a valle della briglia Mwtz = Swtz * bswta=  859.72  kNm
Momenti dati dalla sottospinta dellacqua

Mswr2 = Swr2 * bswr2= 50831.93 kNm

Mswt2 = Swt2 * bswiz2= 2461.90 kNm

Msw2 = Mswrz2 + Mswtz= 53293.83 kNm

bf (m) =
b1 (m) =
b2 (m) =
b(m)=

Bovr (m) =

bpwi (M) =
bpw2 (M) =
bpws (M) =

I3t (M) =

Bwr1 (m) =
bwi1 (m) =

Bwt3 (I’T‘I) =

bwr2 (I’T‘I) =
bwt2 (m) =

8.4

0.400

16.300
16.99

0.400
8.4
16.300

4.9
413

1.19

8.4
11.2
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - RIBALTAMENTO: EQ U+ M2

COMBINAZIONE ECCEZIONALE

- Ribaltamento
EQU
permanenti favorevolici = 1.00
permanenti non str sfavorevedz = 1.00
variabili favorevoliyqi = 0.00
variabili sfavorevoliyqz = 1.00
azione eccezionaig = 1.00
M2
Si ricalcolano le spinte con valore maggiorato di & ¢'1 = arctg (t@,/1.25)= 3201 °

>Mres= Y61 Mbriglia +yc1 Mpw + ye1 Mswis= 70346.18 kNm

>Miib =yG2 Mst+ye Mswi +ye Msw2 = 57475.63 kNm
zMres/ zMnb = 1.22 > 1.00

MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA
VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - SCORRIMENTO: A1+ M1+R3
COMBINAZIONE ECCEZIONALE
- Scorrimento
GEO A1
permanenti favorevojci=  1.00
permanentinon str sfavoreved2=  1.00
variabili favorevoliyo1=  0.00
variabili sfavorevoliyqz = 1.00
azione eccezionalg=  1.00
M1
| coefficienti ym sono = 1
R3
Il coefficienteyr é = 11
SRy =y6; Poriglia + Y61 Pv -ye Sz = 1826.39 kN
JR«=ye2S+ye Svi-ye1 Swz=  220.68 kN
(=R, *tang)/ R, =| 3.86 > 1.10
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA
VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - CAPACITA' PORTAN  TETERRENO DI FONDAZIONE

A1+M1+R3
COMBINAZIONE ECCEZIONALE
STRA1
permanenti favorevolic1 = 1.00
permanenti sfavorevolc1=  1.00
variabili favorevoliyg1 = 0.00
variabili sfavorevolyg2=  1.00
azione eccezionaje=  1.00
M1
| coefficienti ym sono = 1
R3
Il coefficienteyr é = 14

Capacita portante ultima del terreno (Meyerhof)

QuiEC*Net st dctg*Na*sq*d g+, 55 B*N *s,*d,= 10764 kN/m’  >500  kN/m’

con:
q' =ysat2* d = 0 kNIt d= 000 m

yat2= 2000  kN/m® B= 1680 m

perg= 38° L= 5.50 m
c= 000 KN/
Ne = 61.35 N = 48.93 N = 64.07
sc= 1.00 $=1.00 $=1.00
de = 1.00 d = 1.00 ¢ =1.00

Calcolo pressione sul terreno
SMres= 70346.18 kNm
>Miib = 4181.80 KkNm
SRy = yo2 Poriglia +ye2 Py = 8097.62 kN
U= EMres-ZMrib) / SRy = 8.17 m
e=B/2)-u= 0.23 m < B/6 = 2.80 m
Re=1-(e/B)"0.5= 0.88 terreni incoerenti
Re=1-2(e/B)= 0.97 terreni coesivi
Quit' = quit* Re= 9507 KN/’

2
= *1) = . KkN/m
or=3Rv/(B*L) 94.81 3 st
o =R/ (B*L)-3Rv*6*e/(B*L)= 8046 KN/m
om=SRA2/(B*u*l)= 12013 KN/t e>B/6
q'ut /0T,max: 5.27 > 1.40
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA
CARATTERIS TICHE GEOMETRICHE E GEOTECNICHE

n
n .ﬂ | A
\ /M
‘ // ] £
: <l _E
‘ T
| b o
| €
‘}—’— <
b
L o
< S e e £
i
i bay b be,
1 B
‘ .
}__A
SEZIONE A=A ‘
Terreno Manufatto briglia
1 | w=| 18 [kwn? wiez| 2500 |k
’-—I: { Yealcolo= 20 KN/ ht =] 1.40 m
| c'= 0 [knym? he=| 120 |[m
j i o= 38 |° B=| 1680 |m
1
| = 3201 |° b 1500 |m
! a= 90 ¢ b1 = 0.80 m
‘ B= 0 ° b2 = 1.00 m
| o= 25 ° hm1 = 1.20 m
\ Ka=[ 0217 he=[ 440 |m
i Ko=| 420 Hn = 5.60 m
‘ K'a=| 0275 n= 200 |m
| K'p=| 326 n' 3 1.25 m
‘ n" = 0.75 m
L= 5.50 m
0.50 m
L
Parametri sismici
agd 0.163
Fo-| 2365
Tc*=| 0.306
S S 1.8 [ kv
Bm= o024 0.0704 0.0352
Q o
sif(@a+Hd 0.621 0.710
si”"ad 1.000 1.00f
sin(a-d)F¥ 0.906 0.937
sin(f+d)4 0891 0.793
sin(f-b)q 0.616 0.530
sin(a+b)F 1.000 1.000
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AZIONIIN CONDIZIONI STATICHE - COMBINAZIONESISMIC A

Pw‘\ PWZ 5673
55.83 -
N
Swn
5 53.40
: AN
3 P2
w3
— T T P R
P <Xpr
P M7
Swr ‘
3 Slwt
=S T T TP T [ ] ]

Peso proprio della struttura

Pi= yus*B*heg*L= 3234.00 kN

P,= ycls*l-*hd*bd;[: 132.00 kN

P,= ycls*l-*hd*bdzz 165.00 kN

Ps= Jus*S*hm*n+05* pye*s*h,*(n"+n)= 10563 kN
Porigia=R+PL+ P+ PRs= 3636.63 kN

Sovraccarichi accidentali

Psovr= 0.00 kN

Peso dellacqua nel bacino

Pvi= 104.89 kN
Pw2= 2937.85 kN
Pws= 131.11 kN
Pv=Rvi+Rw2+Rvz= 3173.85 kN

Spinta attiva del terreno

S =ysau* kar* (hathi)?*L/2= 000 kN

Spinta idrostatica dellacqua

Serz=  0.00 kN
Sw1= 299.15 kN
a monte della briglia = 299.15 kN

a valle della briglia W3= 52326 kN

Sottospinta dellacqua
Swr2 = 4640.99 kN
Sw2= 8838 kN
Sw2= 472937 kN
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Momenti dati dal peso proprio della struttura

Mi=R*br= 2716560 kNm bm) = 8.4
Mi=Pi*bi= 5280 kNm b (m) = 0.400
M2=P*bz= 268950 kNm b(m)= 16.300
Ms=Ps*bs= 179457 kNm B(m)= 16.99

Mbriglia= Mt + M1 + M2 + Ms=  31702.47 kNm

Momenti dati dai sovraccarichi

Msovr = Rsovr* bsov= 0.00 kNm bovr(m) = 0

Momenti dati dal peso dellacqua nel bacino

Mpwi=Rvi*bpwi= 41.96 KkNm bpwi (M) = 0.400
Mpw2=Rv2 * bpw2= 24677.94 kNm bpw2 (M) = 8.4
Mpws=Rvs * bpws= 2137.10 kNm bpws (M) = 16.300

Mpw = Mpwi+ Mpw2+ Mpwaz= 26857.00 kNm

Momento dato dalla spinta attiva del terreno

Mst=8§ * bst= 0.00 kNm It (m) = 0

Momenti dati dalla spinta idrostatica dellacqua
Mswr1 = Swr1 * bswr1 = 0.00 kNm Bwr1 (m) = 0
Mswi1 = Svi1 * bswn=  1109.85 kNm bwt1 (M) = 3.71
amonte della briglia ~ Mwvi=Mswrn+ Mswtz1= 1109.85 kNm

a valle della briglia Mwiz= Sviz * bswis=  601.74  kNm Bwts (M) = 1.15

Momenti dati dalla sottospinta dellacqua
Mswr2= Swr2 * bswr2= 38984.34 kNm bwr2 (m) = 8.4
Mswt2= Swiz * bswi2=  989.86 kNm Bwt2 (M) = 11.2
Msw2 = Mswr2 + Mswi2= 39974.20 kNm
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AZIONI IN CONDIZIONI SISMICHE

Forze inerziali verticali sulla struttura
P'vf=Ps. k,= 113.86 kN

Pv,=P,*k,= 465 kN
Pv,=P,*k,= 581 kN
Pvg=Pg*k,= 372 kN

PV, brigia= Pw+Pw +Pw +Pw=128.04 kN

Forze inerziali orizontali sulla struttura
P'hwi=Pse kp= 22773 kN

Ph=Pi*kn= 929 kN
Po=P,*k,= 1162 kN
PLe=Ps*k,= 744 kN

Ph, brigia= Pht+ Ph1 + Ph2 + Phs=  256.08 kN

Forze inerziali verticali sullacqua nel bacino

Pw, =P, *k,= 3.69 kN
Pw,=P,,*k,= 103.44 kN
Pwy=P,s*k,= 462 kN

Pyw=Pw +Pw+Pw= 11174 kN

Spinta attiva del terreno (componente sismica)
St=S*kn= 0.00 kN

Spinta idrodinamica dellacqua
Swr1 = Swr1 * kn = 0.00 kN
Swii1=Sw1*kn= 2458 kN
a monte della briglia ©l =Swn+Sw1= 2458 kN

a valle della briglia St3=Swz*kn=  37.24 kN
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Momenti dati dalle forze inerziali verticali suldruttura

Mvi=Pw*b'iv= 956.45 KkNm by (m) = 8.4
Mvi=Pw*b',v= 1.86 kNm bt,v (M) = 0.4
Mv2=Pw*b,yv= 9469 kNm v (m) = 16.3
Mvs=Pw*b'syv= 6318 kNm ks, v (m) = 16.99

M'v, brigia= M'vi + M'va + M'v2 + M'vs=  1116.18 kNm

Momenti dati dalle forze inerziali orizzontali sulstruttura

M'ni=Phi* b'th= 159.41 kNm ' (m) = 0.7
M'h1=Ph1*Db'1,n= 1859  kNm b, (M) = 2
M'h2=Ph2*b'2,h= 2324 kNm k. n (M) = 2
M'hs=Phs* b's,h= 36.97 kNm ke, h (m) = 4.97

M'h, brigia= M'hf+ M'h1 + M'h2+ Mhs=  238.20 kNm

Momenti dati dalle forze inerziali sullacqua nadino

M'pwi=PW *bpwi= 1.48 kNm bhwi (M) = 0.4
M'pw2=Pve * b'pw2= 868.86 kNm bpw2 (M) = 8.4
M'pwa=Pw * brwa= 7524 kNm bpws (M) = 16.3

M'pw=MPw1i+ MPw2+Mpwz= 94558 KkNm

Momenti dati dalla spinta attiva del terreno (comepte sismica)
M'st=St * b'st = 0.00 kNm st (m) = 0

Momenti dati dalla spinta idrodinamica dellacqua
M'swr1 = Swr1 * b'swr1 = 0.00 kNm BBwr1 (M) = 0
M'swt1= Siwt1 * b'swt1= 9658  kNm BBwt1 (M) = 3.93
a monte della briglia Mwi=M'swri+M'swt1=  96.58 kNm

a valle della briglia Miwta = St * b'swta= 4544 kNm 8wtz (M) = 122

Relazione sulle verifiche geotecniche e struttitati 53/91



MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - RIBALTAMENTO: EQ U+ M2

COMBINAZIONE SISMICA
- Ribaltamento
EQU
permanenti favorevofici = 1.00
permanenti sfavorevolis2 = 1.00
variabili favorevoliyqi = 0.00
variabili sfavorevolyq2 = 1.00
M2
Si ricalcolano le spinte con valore maggiorato di & ¢'1 = arctg (t@h,/1.25)= 32.01°

ZMres =yc1 Mbriglia +Yyc1 Mpw + yc1 Mswta - MYy, briglia- M'pw - M'sw2=  57054.01 kNm

>Miib =yG2 Mst +y62 Mswi +y62 Msw2 + M'h, briglia+ M'st + M'sw1 + M'sw2 = 41418.83 kNm
SMies/ ZMip =|  1.38 > 1.00

MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - SCORRIMENTO: A1+ M1+R3

COMBINAZIONE SISMICA
- Scorrimento
GEO A1
permanentifavorevojci=  1.00
permanenti sfavorevolcz=  1.00
variabili favorevoliyo1=  0.00
variabili sfavorevoliyqz = 1.00
M1
| coefficienti ym sono = 1
R3
Il coefficienteyr é = 11

>Ry =61 Poriglia + Y61 B - Y62 Sw2 - Py, briglia- P - Sw2 = 1841.32 kN
ZRx=ye2 S+ VG2 Swi-ye1 Swia + Ph, briglia+ St +Sw1 +Swiz=  93.79 kN
(ZR, * tang)/ =R, =[ 1 0:15 > 1.10
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MANUFATTO BRIGLIA SELETTIVA

VERIFICHE DI STABILITA' DEL MURO - CAPACITA' PORTAN  TETERRENO DI FONDAZIONE
Al+M1+R3

COMBINAZIONE SISMICA

STRA1
permanenti favorevojic1=  1.00
permanenti sfavorevolis2 = 1.00
variabili favorevoliyq1 = 0.00
variabili sfavorevoliyqz = 1.00
W2i = 0.30
M1
| coefficienti ym sono = 1
R3
Il coefficienteyr & = 14

Capacita portante ultima del terreno (Meyerhof)

Quit=C*Ne*sc*d c+q*Na*sq*dq+0,5*B*N *s,*d, = 10764  kN/m’ >500 kN/m”
con:
q=yaztd= 0 kNt d= 000 m
ysatz= 2000 KN/m’ B= 1680 m
perg= 38° L= 5.50 m
¢'= 000 kN/M
Ne = 61.35 N = 48.93 N = 64.07
sc= 1.00 $=1.00 §=1.00
de= 1.00 =100 ¢ =1.00
Calcolo pressione sul terreno
ZMres= 61268.41 KkNm
ZMrib = 775.07 kNm
2Ry = y2 Poriglia + yo2 Pv + Py, brigia+ Pw = 7050.26 kN
U= @EMres- ZMrib) / ZRy = 8.58 m
e=(B/2)-u= 0.18 m < B/6 = 2.80 m
Re=1-(e/B)~05= 0.90 terreni incoerenti
Re=1-2(e/B)= 0.98 terreni coesivi
Quit = Quit* Re= 9649 kN/m’
or=SRv/(B*L) = 8121 KN/t o<Bl6
o =SR/(B*L)-3Rv*6*e/(E*L)= 7139 KkN/m’
=SR2/ (3*u*L)=  99.60 KN/t e>B/6
Qut / o1 max=|  6.16 > 1.40
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7.4 Verifica di stabilita a sifonamento

Come ampiamente noto, la filtrazione attraverserieni di fondazione sottostanti
strutture di ritenuta e rilevati arginali puo, iarpcolari condizioni, indurre pericolosi

fenomeni di sifonamento del manufatto.

In generale il suddetto fenomeno e provocato daeccesso di pressione che,
allargando i canalicoli nel terreno, determina umanto della velocita di filtrazione
e, conseguentemente, il trascinamento all’esteinfyadioni significative, specie

sabbie e limi, del’'ammasso permeabile.

La stabilita a sifonamento della briglia oggettordervento é stata valutata sia con il

noto metodo di Lane, sia in termini di tensionic€i.

7.4.1 Verifica con il metodo di Lane

Il metodo di Lane per la verifica a sifonamentotitosce una versione modificata
del metodo di Bligh (1910). Quest'ultimo esprime grado di sicurezza a
sifonamento in termini di un rapporto di scorrinef tra la lunghezza del piu

breve percorso di filtrazione e la differenza di@aidraulicoh:

Tale rapporto di scorrimento e l'inverso del gradéeidraulico lungo il percorso di
filtrazione e, secondo l'analisi di Bligh, dovrebassumere per i diversi terreni i

valori minimi riportati in Tabella 1.
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La modifica introdotta da Lane al metodo di Bligene conto della maggiore
resistenza alla filtrazione dei percorsi verticaispetto a quelli orizzontali,

modificando il rapporto di scorrimento sopraindaatlla seguente espressione:

C:}él—o"'l—v
h

in cui Lo e Lv sono rispettivamente i tratti orizzontali e veaticdel percorso di
filtrazione eh la differenza di carico idraulico. | rapporti dcagrimento minimi

indicati da Lane sono riportati in Tabella 1.

Terreno Bligh Lane

Sabbia fine e limosa 18 8.5
Sabbia grossa 12 5.0
Ghiaia e sabbia 9 3.5
Ghiaia grossa e ciottoli 5 2.5

Tabella 1. Rapporti di scorrimento minimi secondo High e Lane (da P. Colombo, Elementi di

Geotecnica).

Come mostrato nella figura seguente, nel calcolgérorso minimo di filtrazione,
il quale coincide con il bordo della fondazioneamtatto con il terreno, si € tenuto

conto della presenza del diaframma esistente, pdafd0 m.

Di seguito si riportano le elaborazioni svolte peerverifica a sifonamento con il
metodo di Lane, da cui appare evidente come aneheaso piu critico (evento di

piena duecentennale) il coefficiente di sicurezedladtraversa, pari a 11.5, e
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decisamente maggiore del minimo prescritto perrete ghiaiosi e sabbiosi, che e

pari a 3.5 (vedi Tabella 1).

o= / -
< j/! b
2 I PN
B
s ‘
=Pz . D
E N7

ABCDEF: percorso minimo di filtrazione

Verifica a sifonamento della briglia selettiva del Secchia con il metodo di Lane sul percorso di filtrazione

ABCDEF
TR Ah | aB | BC | €D DE EF |L,=AB+CD+EF| Lo=BC+DE | L=¥sL,+L, | C=L/Ah
[anni] [ [m] | [m] [ [m] | [m] | [m] [ [m] [m] [m] [m] -
2 0.90 [ 10.00| 1.00 | 7.40 | 16.80| 2.60 20.00 17.80 25.93 | 28.8 23.5
20 [1.68]10.00| 1.00 | 7.40 | 16.80| 2.60 20.00 17.80 25.93 | 154 235
200 |2.25]10.00| 1.00 | 7.40 | 16.80] 2.60 20.00 17.80 25.93 | 11.5 235
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7.4.2 Verifica di sifonamento in termini di tension i efficaci

La verifica a sifonamento in termini di tensionfiedici € stata svolta confrontando il
valore di progetto della sovrappressione di filivae instabilizzante\uinstd con il

valore di progetto della tensione efficace stabéiztes’sw,¢ La verifica € superata se

risulta valida la condizione:

Ista 5 pg
Au

inst,d

Il fattore di sicurezza FS richiesto e generalmeotapreso tra 3 e 5.

7.4.2.1 Metodo di calcolo

La stabilita del manufatto a sifonamento e statdutstga confrontando la
sovrappressione di filtrazionkuins: alla base del prisma di terreno a valle del bacino
di dissipazione, compreso tra il piano di fondaeide! dissipatore ed il fondo alveo,

con la tensione efficace stabilizzawten, determinata dal peso del prisma di terreno

stesso (vedi Figura 6), verificando il rispettolaelondizione:

lsna_ >FS
Au

inst,d

| valori Auinst, d € 6'sth, ¢ SONO Stati ottenuti applicando i coefficienti palizdella

tabella 6.2.1V delle NTC 2008, di seguito riportata.
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Tabella 6.2.1V - Coefficienti parziali sulle azioni per le verifiche nei confronti di stati limite di sifonamento.

COEFFICIENTE
CARICHI EFFETTO PARZIALE SIFONAMENTO
Ye (0 ¥e) (HYD)

Favorevole 0.9

Permanenti Ye1
Sfavorevole 1.3
. i Favorevole 0,0

Permanenti non strutturali Yoz
Sfavorevole 1.5
Favorevole 0,0

Variabili Yoi
Sfavorevole 1,5

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. i carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti, si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti.

Ah

o
n
o~
o

C B

Figura 6. Schema di verifica della stabilita a sifobamento.

Le pressioni di filtrazione alla base del prismange E in Figura 6) sono state
calcolate ipotizzando che lungo il percorso minidiofiltrazione utilizzato nella
precedente verifica con il metodo Lane, il sovraicoaa monte della traversa si
dissipi con un gradiente pari a 1/C nei tratti ieait, e con un gradiente pari/adel

gradiente verticale nei tratti orizzontali.
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7.4.2.2 Combinazioni delle azioni

by

La stabilita del manufatto a sifonamento € stataifiveta per una singola

combinazione di carico:
v11G11+ 12612

in cui Gi1 e I'azione permanente dovuta al peso del terremoerso alla quota del
piano di fondazione e €& I'azione dovuta alla sovrappressione di filtoma. La
verifica e stata svolta sia per I'evento con terdpotorno 200 anni, sia per gli eventi

con tempo di ritorno 20 e 2 anni.

7.4.2.3 Risultati

Come mostrato in dettaglio nei calcoli di seguifrtati, la verifica a sifonamento
in termini di tensioni efficaci, cosi come la ves# con il metodo di Lane, risulta
soddisfatta, con un fattore di sicurezza nelle coadi piu critiche di poco inferiore
a 8; tale valore fornisce adeguate garanzie andbtamdo i criteri di verifica piu

stringenti (FS minimo pari a 5).
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7.4.2.4 Allegato di calcolo — Verifica sifonamento
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BRIGLIA SELETTIVA SUL FIUME SECCHIA

CARATTERIS TICHE GEOMETRICHE E GEOTECNICHE SIFONAME NTO

[3]

=
<J

53.40

Terreno Manufatto
Vsat[ kKN/m® ] = 20.0 I[m]= 10
y'[kN/m3 ] = 10.0 m[m]4 1.00
n[m]g 16.80
H (m) Ah (m) plml= 260
TR 2 3.33 0.90
TR 20 4.87 1.68
TR 200 6.10 2.25
TR 2 TR 2( TR 20D
iv[m/m]= 0.035 0.06% 0.047
io [m/m]=iv/3 5 0.01% 0.022 0.049

Relazione sulle verifiche geotecniche e struttidati63/91



BRIGLIA SELETTIVA SUL FIUME SECCHIA

SCHEMA DE CARICHI : SIFONAMENTO

@_
- =
= Iod

F A 53.40

G'st :G'F

1 | U T i, i T, i i | 4
IOV %
5 IV 5
E
=B NN
C B
Sovrapressione difiltrazione dellacqua
TR2 TR 20 TR 200
Aup = Ah py = 9.00 16.80 2250 kPa
Aug = Aup-iyl py = 5.53 10.32 13.82 kPa
Auc = Aug -iompyy = 541 10.11 13.53 kPa
Aup = Auc-iy (I-p) yw = 2.85 5.31 711 kPa
AUug = AUp -igN Yy = 0.90 1.68 2.26 kPa
AUE = AUg-iyp pw = 0.00 0.00 0.00 kPa
Pressione idrostatica dellacqua
Uigre =(p+H-4h) p = 50.30 57.90 6450 kPa
Tensione efficace del terreno
dgde=py-= 26.00 26.00 26.00 kPa
Tensione totale
OE =0t + AUE + Uidr,E = 77.20 85.58 92.76 kPa
BRIGLIA SELETTIVA SUL FIUME SECCHIA
VERIFICA DI STABILITA' A SIFONAMENTO
- Sifonamento TR 2 TR 20 TR 200
Uinstd = 1.3 dug = 1.17 2.19 293 kPa
Ostb,d= 0.90€ = 23.40 23.40 23.40 kPa
Ostv.of Unst <[ IOIOC [ IOBCTTOET]  >5 |
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8 Verifiche strutturali: speroni sagomati

Il presente capitolo relaziona in merito alle elazooni svolte per verificare lo stato
tensionale degli elementi di fondazione (microgatliaframma) e delle armature di
ancoraggio degli speroni.

Come per le verifiche geotecniche, anche in queasto le verifiche sono state svolte
nell'ipotesi che le luci della briglia siano comjamente occluse dal materiale
trattenuto fino a quota 58,00 m s..m., e che diseguenza ogni sperone risulti
caricato da una pressione idrostatica agente sreanrettangolare di dimensioni

5,50 (larghezza) x 4,60 m (altezza).

8.1 Analisi delle azioni

* Azioni permanenti strutturali: G1
Per il calcolo del peso proprio degli elementi ttmali si € assunta una densita del

calcestruzzo armato parias= 25 kN/n¥.

* Azioni permanenti non strutturali: G2
Spinta dell’'acqua — Sw

L’espressione generale per il calcolo della spdelacqua agente su uno sviluppo
lineare di struttura di altezzee:

S, = 050, th? (kN)

dove:

vw = peso specifico dell’acqua (10 kNIm

h = altezza del livello d’acqua rispetto I'estrasioslella fondazione (m)
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* Azione sismica: E
Il comune di Formigine (MO), all'interno del quadesviluppa I'opera in progetto, e

caratterizzato dai seguenti valori dei parametri ssto di riferimento rigido

orizzontale:
COMUNE di FORMIGINE
Tr (anni) a(0) R T (s)
30 0,051 2,480 0,253
50 0,064 2,495 0,266
72 0,075 2,472 0,272
101 0,086 2,467 0,276
140 0,100 2,432 0,278
201 0,118 2,396 0,282
475 0,163 2,365 0,293
975 0,206 2,382 0,311
2475 0,270 2,456 0,322
dove:

Tr = periodo di ritorno di riferimento

ag (g) = accelerazione orizzontale massima al sito

Fo= valore massimo del fattore di amplificazionel@edpettro in accelerazione
orizzontale

Tc = periodo di inizio del tratto a velocita costadi@lo spettro in accelerazione
orizzontale

Per valutare il periodo di ritorno in anni, si éfideo il periodo di riferimento
dell'azione sismica:

VR =Vn*Cy=50*1.0=>50anni

dove:

Vn = vita nominale della costruzione € pari a 50 anni
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Cu= coefficiente d’'uso pari a 1.0, poiché si traltana costruzione in classe d'uso
II, con presenza di normali affollamenti, senzateanti pericolosi per I'ambiente.

Si é poi fatto riferimento alla tabella 3.2.1 deNerme Tecniche:

Pvr: Probabilita di superamento del

Stato limit . s
ato fimite periodo di riferimento ¥
Stati limite di esercizio SLO (stato limite di operativita 81%
SLD (stato limite di danno) 63%
SLV (statg limite dl. 10%
S . salvaguardia della vita)
Stati limite ultimi — -
SLC (stato limite di prevenziong 5%

del collasso)

Utilizzando I'espressione:

si & potuto calcolare il valore del periodo di mto per ognuno degli stati limite

considerati nel periodo di riferimento di 50 anni:

Stato limite Periodo di ritornogI(anni)
SLO 30
Stati limite di esercizio
SLD 50
SLV 475
Stati limite ultimi
SLC 975

Le verifiche in condizioni sismiche vengono condatio SLV.
Per quanto riguarda il comune di Formigine (MO)esplicitano nel seguito i
parametri sismici caratteristici, determinati ataeso I'impiego del software “Spettri

NTC ver. 1.0.2".
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Elaborazioni effettuate con "Spetfri NTC ver.71.0.2"

Parametri e punti dello spettro di risposta orizzontale per lo stato limite: SLV

Parametri indipendenti ‘ Punti dello spettro di risposta
0,000 0,294
Ts 4 0,226 0,694
Te < 0,677 0,694
0,752 0,625
0,827 0,568
0,902 0,521
0,977 0,481
1,052 0,447
1,127 0,417
Parametri dipendenti ‘ 1,202 0,391
1,277 0,368
1,352 0,348
1,427 0,329
1,502 0,313
1,577 0,298
1,652 0,284
1,727 0,272
Espressioni dei parametri dipendenti 1,802 0,261
1,877 0,250
G (NTC-08 Eq. 3.2.5) 1,953 0,241
2,028 0,232
n=J10/(5+2) 20,55 n=1/q  (NTC-08 Eq.3.2.6; §. 3.2.3.5) 2,103 0,224
2,178 0,216
T,=T./3 (NTC-07 Eq. 3.2.8) To4| 2253 0,209
2,336 0,194
T.=C. _T::‘ (NTC-07 Eq. 3.2.7) 2,419 0,181
2,502 0,169
T :4,0-ag/g+1,6 (NTC-07 Eq. 3.2.9) 2,585 0,158
2,669 0,149
2752 0,140
Espressioni dello spettro di risposta (NTC-08 Eq. 3.2.4) 2,835 0,132
2,918 0,124
T 1 T 3,002 0,118
0<T=<Ty SE(T)ag.S-n.FO-{iJrﬁ[liﬂ 3.085 o111
3,168 0,106
Tp<T<Te S(T)=a,-S-n-F, 3,251 0,100
3,334 0,095
To 2T <Tp SC(T):ag-S-n-FO-[T—Cj 3,418 0,091
T 3,501 0,086
3,584 0,082
Tp <T SC(T)=ag'S'ﬂ'Fo'(TCTEDj 3,667 0,079
3,750 0,075
Lo spettro di progetto S{T) per le verifiche agli Stati Limite Ultimi & 3,834 0,072
ottenuto dalle espressioni dello spettro elastico S_(T) sostituendon 3,917 0,069
con 1/q, dove ¢ & il fattore di struttura. (NTC-08 § 3.2.3.5) 4,000 0,066

La verifica dell'idoneita del programma, I'utilizzo dei risultati da esso ottenuti sono onere e
responsabilith esclusiva dellutente. Il Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici non potra essere
ritenuto responsabile dei danni risultanti dall'utilizzo dell
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8.2 Combinazioni di carico

Il metodo di verifica utilizzato e il metodo senvpabilistico agli stati limite.
Per tali verifiche si e fatto riferimento alle segti combinazioni di carico:
* Combinazione SLU fondamentale - Condizioni di caper piena con tempo
di ritorno TR 20 anni (quota acqua a monte brigBa27 m s.l.m., quota valle
briglia 56.59 m s.l.m.):
Combinazione Fondamentale (SLU)
V6161 + Vo262 + Yo1Qk1 + Yooo2Qie + ...
* Combinazione eccezionale - Condizioni di carico gena con TR 200 anni
(quota acqua a monte briglia 59.50 m s.I.m., quati#e briglia 57.25 m
s..m.):

Combinazione Eccezionale (SLU)
G1+ G + Ag + P21QK1 +P22Qkot ...

* Combinazione sismica - Condizioni di carico peroaei sismica da
normativa, ipotizzata cautelativamente concomitaiae la piena con TR 2
anni (quota acqua a monte briglia 56.73 m s.l.mota& valle briglia 55.83 m
s..m.):

Combinazione Sismica (SLU)

G1+Go+EHP21Qia+ P2oQkot ...

La simbologia comune a tutte le combinazioni diicmartrattate dalla Normativa
entrata in vigore il 14 gennaio 2008 ¢ la seguente:
Gu1: azioni dovute ai pesi propri degli elementi sticdli (permanentsi);

G2: azioni dovute ai pesi propri degli elementi stnutturali (portati);
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Q«i: azioni variabili;

E: azioni dovute al sisma;

Yai, Yai: coefficienti parziali per le azioni (Tabella 4.8lTC 2008);

Yi: coefficienti di combinazione delle azioni varigbdefiniti in funzione della
categoria di appartenenza delle stessi (TabellalRT8C 2008).

In figura si riporta lo schema dei carichi applicat

125 78
T
59.00 =
SPERONE SAGOMATQ IN PROGETTO
E it
EE————— = g
Sw1
BACINO DI S
DISSIPAZIONE -w2 gt
g VAR. 53.40 )
=2 —53.80 \
f w 77777,
tl 2 s '.,‘ iﬁ
5 ;f il | diE 7
) 4

N.34 MICROPALI VERTICALI Iy

N.2 MICROPALI/SPERONE i
V.{ DIAFRAMMA IN C.A.

ESISTENTE

PERFORAZIONE #200 mm L= B.O0 m
ARMATURA TUBOLARE ¢e=88.3 mm sp=10 mm

Figura 7. Spinta agenti sullo sperone.

Come detto sopra, le spinte idrostatiche sulle ttstiel sono state calcolate

assumendo che le pressioni agiscano sull'interghémza delle luci, ipotizzate
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completamente intasate da materiale flottante impabile fino a quota 58.00 m
s.l.m.; pertanto la spinta agente sullo speronéat £onsiderata a partire da tale
quota fino al fondo di 53.40 m s.I.m. e per unghazza di 5.50 m, pari all'interasse

tra gli speroni.
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8.3 Metodologia applicata per le verifiche

Le verifiche strutturali sulle fondazioni dello spee sagomato sono state eseguite
secondo la combinazione 1 dell’approccio 1 (A1+M1yRiella quale i parametri di
resistenza del terreno (M1) e i coefficienti suttgistenza globale (R1) sono unitari,
mentre alle azioni permanenti e variabili sono mayl i coefficienti del gruppo Al

da tabella 2.6. NTC2008, di seguito riportata.

Tabella 2.6.1 - Coefficienti parziali per le azioni o per I 'effetto delle azioni nelle verifiche SLU

Coefficiente EQU Al A2
Yr o STR GEO
S . favorevoli 0.9 1.0 10
Carichi permanenti Yo
sfavorevoli 1.1 1.3 1.0
SR . () favorevoli 0.0 0.0 0,0
Carichi permanenti non strutturali*”’ Yoz } }
sfavorevoli 1.5 1,5 1,3
SRR, favarevoli 0.0 0.0 0,0
Carichi variabili You _ _
sfavorevoli - 1.5 1.5 1.3
"Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. carichi permanenti portati) siano
compiutamente definiti si potranno adottare per essi gli stessi coefficienti validi per le azioni
permanenti.

Nello specifico le verifiche hanno riguardato lasistenza a compressione del
micropalo e la resistenza a trazione del colleganéra sperone e diaframma
esistente.

Le verifiche strutturali sono state condotte confamdo le azioni agentiE,) con le

Ry

azioni resistent{R,) e verificando che fosse rispettata la condizi@pes —.
Vr

Per calcolare le azioni assiali agenti sul micropal sul diaframma sono state
considerate le risultanti delle spinte agenti s@erone ed il peso proprio dello

sperone come riportato nella figura seguente. hiqoéare le reazioni Ned N
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rappresentano nell’ordine la forza di compress@assale sul micropalo e la forza di

trazione sul diaframma.

R, j
[ E
N l TNy

150

Figura 8. Azioni agenti sullo sperone.

Le reazioni N ed N> sono state calcolate come segue:

N _Rih RTh P
! b b 2

dove b = 1,5 m e il braccio braccio della coppstente.
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8.4 Verifiche sulle fondazioni

8.4.1 Verifica micropalo

Come esplicitato nei calcoli allegati, la combima di carico piu gravosa per il
calcolo della forza di compressione massima agsutenicropalo di fondazione e
risultata la combinazione di carico eccezionalerthéta pari a:
Nmax= 1002.30 kN
Considerando il carico equamente ripartito su duerapali, la forza assiale di
compressione per ogni micropalo risulta pari a:
Nmax= 501.15 kN

» Verifica a compressione (DM 14/01/2008 — Cap. 4.2.4
Per I'opera in progetto vengono utilizzati micragadn le seguenti caratteristiche:
A(@, = 889 mm, sp=10 mm) = 2479 cm’
La resistenza di calcolo a compressione della sezodata da:

_ALf, 247913550
Vo 105

N =83804kN>N__

c,rd

Pertanto la verifica risulta soddisfatta.

8.4.2 Verifica ancoraggio diaframma esistente

Come esplicitato nei calcoli allegati, la combima di carico piu gravosa per il

calcolo della forza di trazione massima agenteesbhrre di ancoraggio tra il
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diaframma esistente e lo sperone sagomato in poogetisultata la combinazione
eccezionale, per la quale risulta:
Nmax= 906.68 kN
» Verifica a trazione
Si utilizza come ancoraggio la quantita di ferrgusnte:

A, (9 926=477836 mnT)

La resistenza di calcolo a trazione della seziodata da:

T, = f,q A =391[47784 =18683400N =186834kN > N,

Pertanto la verifica risulta soddisfatta.
» Calcolo lunghezza di ancoraggio
La lunghezza minima di ancoragdiaq delle barre & stata calcolata utilizzando la

formula 8.3 dell’Eurocodice:

_ . l¢g 39IMPa®6mm
*40f,  4[R227MPa

=111842mm

In via cautelativa si assume una lunghezza di aggio pari a 1500 mm.
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8.4.3 Allegato di calcolo — Speroni sagomati
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AZIONI
G1 Permanenti strutturali

v 3825 m’
Yeis 25 kN.‘""IHB
P 95,625 kN

G2 Permanenti struturali

| COMB. ECCEZIONALE

Livello acqua a quota 59.50 Livello acqua a quota 57.23
Ta 10 kN/m’ Y 10 kN/m’
hy 1.5m hy 385 m

S, 15 kN/m’ S, 38.5 kKN/m’
T 10 kN/m’ Diiungolo 3.85m

h, 6.1 m 1 55m

S 61 KN/m’” R, 407,62 KN/m
htrapezio 46 m

1 55m

R, 961.4 kN/m

| COMB. FONDAMENTALE

Livello acqua a quota 58.27 Livello acqua a quota 56.59
T 10 kN/m® Ve 10 kN/m®
h, 0,27 m h, 3.19 m

) 2.7 KN/m’ S 31,9 KN’
Ve 10 kKN/m’ Diangolo 3,19 m

b, 4,87 m 1 55m

S, 48,7 KN/m’ R, 279,84 kN/m
hlmm_210 4,6 m

1 5.5m

R, 650,21 kN/m
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COMB. SISMICA

Livello acqua a quota 56.73

Livello acqua a quota 55.83

Yo 10 EN/m’ Yo 10 KN/m®
by, 3,33 m h; 243 m
S, 33.3 kN/m’ S, 243 KN/m’
Diiangoto 3.33m Biiangoto 243 m
1 55m | 55 m
R, 304,94 kN/m R, 162,38 kN/m
Parametri sismici
ag= 0.163
Foo| 2365
Tc*= 0,293
S= 1.8 K, k,
bm = 1,00 0.2934 0.1467

G1 Permanenti strutturali
P 28.06 kN

sisma

G1 Permanenti strutturali
89.47 kN
47.64 kN

Rlsnrua
R,

2sisma

COMBINAZIONI DI CARICO

Combinazione eccezionale
N, 906,68 kN
N, 1002,30 kN

Combinazione Sismica
N, 116,61 kN
N, 240,29 kN

Combinazione fondamentale
N, 852,62 kN
N, 976,93 kN

trazione diaframma

compressione micropalo

trazione diaframma

compressione micropalo

trazione diaframma

compressione micropalo
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9 Verifiche strutturali: elementi del sistema di

trattenuta del materiale flottante

Il presente capitolo relaziona in merito alle el@z@ni svolte per verificare la
resistenza a flessione delle travi componenti stesna di trattenuta del materiale

flottante.

9.1 Analisi delle azioni

*  Azioni permanenti non strutturali: G2
Spinta dell’'acqua — Sw

L’espressione generale per il calcolo della spdelacqua agente su uno sviluppo
lineare di struttura di altezzee:

S, = 050, th? (kN)

dove:

vw = peso specifico dell’'acqua (10 kNIm

h = altezza del livello d’acqua rispetto I'estrasimslella fondazione (m)

9.2 Combinazioni di carico

Il metodo di verifica utilizzato e il metodo senvpabilistico agli stati limite.
Per tali verifiche si e fatto riferimento alla saembinazione di carico eccezionale:
* Combinazione eccezionale - Condizioni di carico pena con TR 200 anni
(quota acqua a monte briglia 59.50 m s.I.m., quatide briglia 57.25 m

s.l.m.):
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Combinazione Eccezionale (SLU)
G1+ G + Ag + P21QKL +P22Quot ...

dove:

Gi:  azioni dovute ai pesi propri degli elementi gtrcali (permanenti);

G2: azioni dovute ai pesi propri degli elementnstrutturali (portati);

Qi:  azioni variabili;

E: azioni dovute al sisma;

Yai, Yai: coefficienti parziali per le azioni (Tabella 4.BlTC 2008);

Yi:  coefficienti di combinazione delle azioni varigbdefiniti in funzione della

categoria di appartenenza delle stessi (TabellalRT8C 2008).

9.3 Metodologia applicata per le verifiche

Il dimensionamento delle travi di trattenuta delteniale flottante e stato effettuato
considerando I'elemento piu sollecitato, cioé &vér posta a quota 56.80 m s.I.m.; a
tale quota sono state calcolate le pressioni idtickie a monte e a valle della briglia,
che sono state poi distribuite su una luce di ;y/0@d un’altezza di 1,7 m, pari
allinterasse tra le travi.

Il carico lineare q uniformemente distribuito sulla trave nella conazione
eccezionale risulta quindi pari a:

qg=22,3kPax1,7m=237,91 kN/m

Di seguito si riporta lo schema di carico utilizzger il utilizzato per il calcolo del

momento flettente.
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SCLLLLLLLLLLLLLLLLLLLLLLLL

Z /

200

i S

Figura 9. Schema di carico trave.

9.4 Verifica a flessione

I momento massimo agente sulla trave e pari a:

Mg, = S ql® = S ql® = 1 87910507 = 7898KkNm
12 12 2

La resistenza di calcolo a flessione retta deltdose M rqdella Ipe200 vale:

Mo =M =V Oy _ 2206407440
c¢Rd pl,Rd 105
Yvo [

=924586667Nmm= 9246 kKNm> M _,

Pertanto la verifica risulta soddisfatta.
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10 Verifiche stati limite fondazioni profonde

Il presente capitolo relaziona in merito alle el@z@ni svolte per verificare la

capacita portante dei micropali.

Con riferimento a quanto contenuto nel paragrafo36l delle Norme Tecniche per
le Costruzioni (NTC) emanate con Decreto del Menstdelle Infrastrutture e dei

Trasporti 14 gennaio 2008, per le verifiche di seaza agli SLU delle fondazioni su

pali devono essere presi in considerazione i méswami collasso determinati dalla

mobilitazione della resistenza del terreno, oltreaggiungimento della resistenza
degli elementi strutturali che compongono la fonolaz stessa e per il quale si
rimanda al paragrafo 8.4.1.

Per quanto concerne le verifiche SLU di tipo gewoiex (GEO), considerate le

modalita di sollecitazione attese dei micropaki&to preso in considerazione il solo
stato limite di collasso nei riguardi dei caricksaali.

La verifica e stata effettuata secondo I'ApproctjcCombinazione 1 (A1+M1+R1),

tenendo conto dei valori dei coefficienti parziaportati nelle Tab. 6.2.1, 6.2.11 e

6.4.11, di seguito riportate.

Tabella §.2.1 — Coefficiont parziall per e azion o per | 'effarto delle azioni.

CARICHI EFFETTO | Coefficiente EQU AL} iA2)
Parziale 5TR GED
il L

Favorevole 0a 1.0 1.0

Permanent) Wl
Sfavorevale ! 1.1 1.3 1.0
Favorevole 00 0,0 0.0

Permanenti non strutturali ™ Vo2 - -

Sfavorevole ! 1.5 1.5 1.3
Variabili Favorevole i 00 0.0 0.0
ks Sfavorevole foa 1.5 1.5 1.3

{1} Mel caso in cul | carlchl permanentd non strutturall (ad es. 1 carlchi permanent! portat]) slano compiutamente
definitl. sl potranno adottare gl stesst coefficient] valldi per le azloni permanentl.
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Tabella &.2.11 - Coefficient parziall per § parame tri gecteciicd del errenc

PARAMETRD GRANDEZZA ALLA QUALE | COEFFICIENTE ML) (M2)
APPLICARE IL PARZIALE
COEFFICIENTE PARZIALE VaL

Tangene dell angolo di tan gy Vo 1.0 1.25
resistenza al taglic
Croesione efficace 'y W 1.0 1,25
Resistenza non drenata T Yo 1.0 1.4
Peso dell wiitd di wolume ¥ ¥ 1.0 1.0

Tabella 6.4.11 - Coefficienti parziali y da applicare alle resistenze caratteristiche.

Resistenza Simbolo Pali infissi Pali trivellati Pali ad elica continua
TR (R1) | R2) | (R3) | R1) | (R2) | (RY) | (RD) | (R2) (R3)
Base Vi, 1.0 1,45 1,15 1.0 1.7 1,35 1.0 1.6 1.3
Laterale in s 1.0 1,45 1,15 1,0 1,45 1,15 1.0 1,45 1,15
compressione
Totale ' v, 1.0 145 | 1,15 1.0 1.6 1,30 1.0 1,55 1,25
Laterale in Yt 1.0 1.6 1,25 1,0 1.6 1.25 1,0 1,6 1,25
trazione

* " " T . T , " "
") da applicare alle resistenze caratteristiche dedotte dai risultati di prove di carico di progetto.

10.1 Combinazioni di carico

Il metodo di verifica utilizzato € il metodo senvpabilistico agli stati limite.
Per le verifiche si e fatto riferimento alla solambinazione di carico eccezionale
che, come gia verificato nelle verifiche struttyrasulta la piu sfavorevole:
* Combinazione eccezionale - Condizioni di carico pena con TR 200 anni
(quota acqua a monte briglia 59.50 m s.I.m., quatide briglia 57.25 m
s..m.):

Combinazione Eccezionale (SLU)
G1+ G + Ag + P21QKL +P22Qxot ...

dove:
Gi1:  azioni dovute ai pesi propri degli elementi gtrcali (permanenti);
G2: azioni dovute ai pesi propri degli elementnstrutturali (portati);

Qui:  azioni variabili;
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E: azioni dovute al sisma;
Yai, Yai: coefficienti parziali per le azioni (Tabella 4.8lTC 2008);
Yi:  coefficienti di combinazione delle azioni varigbdefiniti in funzione della

categoria di appartenenza delle stessi (TabellalRT8C 2008).

10.2 Metodologia applicata per le verifiche

La capacita portante statica dei micropali a cosgome € stata calcolata in ogni

condizione di carico con le seguenti equazioni:
R =P+ 2Py
dove Py e la capacita portante ultima del palo in compoess Pou € la capacita

portante ultima di punta 2 Ps; € il contributo della resistenza laterale o atthingo

il fusto dovuto ai diversi strati di terreno atteasati.

10.2.1 Capacita portante ultima di punta dei pali

La capacita portante ultima di punta di un palopgd calcolare utilizzando le
medesime equazioni utilizzate per la valutaziondadeapacita portante delle

fondazioni superficiali:

Pp = A, EQCN'C+/7qN'q+%BN'y S,)
dove
Ap e l'area efficace della punta del patr?,

c e la coesione del terreno (in questo caso nulla);

B e la larghezza della punta del palo;
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N¢’

e il coefficiente moltiplicativo della coesionelfequazione della capacita

portante, corretto per tenere in conto degli aftettorma e di profondita.

e il coefficiente moltiplicativo del sovraccaricpréssione geostati(a =),
comprensivo delle correzioni per gli effetti dirios e di profondita;

e il coefficiente moltiplicativo del termine legaalle dimensioni della punta
del palo; poiché non e influenzato dagli effettipdofondita il coefficiente
non viene corretto e coincide quindi con N

e un coefficiente che vale 1 in tutte le espressib capacita portante, a

1+ 2K
eccezione di quella di Vesic, dove assume il va/l = 3 % con Ko pari

al coefficiente di spinta a riposo.

Poiche per i micropali la dimensioBe2 molto piccola, il termindly, &€ generalmente

trascurabile, e I'espressione della capacita digpdiventa:

P = A, [(CN' +7aN', )

Per le presenti verifiche si é fatto riferiment@adbrmulazione di Meyerhof il quale,

basandosi su prove di carico su pali provenientiveee fonti, ha proposto i

coefficienti Nc’ e Ng' mostrati in Figura 10. | cifieienti nel grafico inglobano gia

le correzioni dovute agli effetti di forma e di foadita.

Relazione sulle verifiche geotecniche e struttidati85/91



Figura 10. Coefficienti di capacita portante per fondazioni prdonde (Meyerhof 1976)

Il calcolo della resistenza di punta con il diagnaandi Meyerhof si effettua nel
modo seguente:
- dato l'angolo di attrité del terreno, si calcola;R L/B e si ottiene R= L/B
dalle curve di profondita critica illustrate in ki@ 10.
— ci si muove sul diagrammadacostante; se R> 0.5 R e ¢ € < 30° circa, Si
ottengono i coefficienti delle curve superiori, icate come N Se R < 0.5

R> i coefficienti moltiplicativi di resistenza sonottenuti interpolando
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linearmente tra le curve superiorii(Ne quelle inferiori (N), vale a dire

N;'=N; +(N"-N;) OSRERZ .

- se¢ > 30° a seconda del valore di L/B, si proietthescurve ridotte mostrate

nella parte superiore destra del digramma, intargd se necessario.

10.2.2 Capacita portante di fusto

Il metodo utilizzato per il calcolo della capacpartante laterale € il Metoda,
proposto da Tomsolin (1971). La resistenza latevéd@e calcolata nel seguente

modo:
P, = (ac+gK tand) [A A,
dove:
a = coefficiente ricavato mediante la formula di Méyof - Murdock (1963):

a=1-01c - c<5t/m?
a = 0525- 0005¢c - ¢ =5t/ m?

c=  valore medio della coesione (in questo caskajul
a = pressione verticale efficace del terreno
K= coefficiente di spinta orizzontale del terremer i pali trivellati si assume

generalmente K = Ko = 1-sjn

6= angolo di attrito palo-terreno, assunto pafaagolo di attrito interno del
terreno (38°)

Al = altezza dello strato i-esimo di calcolo

A= superficie laterale di palo per unita di lungteez
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10.3 Verifica della capacita portante

Come esplicitato nell’allegato di calcolo seguetde;apacita portante di un singolo

micropalo risulta pari a:

Pu=Pup+ 2'Psi=432,75 kN + 106,03 kN = 538,78 kN

ed e maggiore dell'azione sollecitante in condizemtezionali, che dai calcoli di cui
al capitolo 8 risulta pari a:

Nmax= 501.15 kN

Pertanto la verifica risulta soddisfatta.
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10.3.1 Allegato di calcolo — Capacita portante dei ~ micropali
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BRIGLIA SELETTIVA SECCHIA

CARATTERISTICHE GEOMETRICHE DEL MICROPALO |RESISTENZA ALLA PUNTA

L= 8|m METODO DI MEYERHOF

D= 0.2|m Capacita portante limite di puntain terreno coesivo per
L/B>Lc/B & data:

STRATIGRAFIA Ppu=Ap*(cNc'+ngNq') 1186.445 kN < 432.751 kN

STRATO 1: ghiaia

spessore 10.5|m n= 1.00

Y sat = 20|kN/m3 Ap= 0.034619 m2

yd= 18|kN/m3 q= 107.1 kN/m2

y'= 10.2|kN/m3 Ng'-> Figura 16,14 "Fondazioni progetto e analisi" Joseph E. Bowles
In funzione di ¢, dal rapporto L/B e del tipo di terreno si ricavano

b= 38|° i coefficienti Ni'

C= 0|KPa R1= 38.09524

Cu= 0[KPa R2 (Fig. 16,14 per $=38° e curva clay) = 12

R1>0,5R2; $>30°-> si considerano i coefficienti derivanti dalle curve superiori

del grafico:
Ng'= 320
Nc'= 310
TRASFORMAZIONE GRADI IN RADIANTI

38| 0.663225|rad

38| 0.663225|rad

38| 0.663225|rad
RESISTENZA ALLA PUNTA = 432.75 kN (Meyerhof)
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BRIGLIA SELETTIVA SECCHIA

CARATTERISTICHE GEOMETRICHE DEL MICROPALO

L= 8|m

Df = 0.2im
STRATIGRAFIA

STRATO 1: ghiaia

spessore| 10.5/m

Y sat = 20[kN/m3
yd= 18/ kN/m3
y'= 10.2|kN/m3
b= 38°

C= 0/ KPa
Cu= O|KPa

TRASFORMAZIONE GRADI IN RADIANTI

38°= 0.66322512|rad
38°= 0.66322512|rad
38°= 0.66322512|rad

RESISTENZA LATERALE
METODO MEYER MODIFICATO
La resistenza laterale per ogni strato & data:

Psi =D¢*re*3 (te*Al)

dove 1 = a;,Ci+qiKoi*tand

Ko= coefficiente di spinta a riposo
o (Meyerhof- Mudock) = 1-0,1C per C < 5t/m3
=0,525-0,005C per C >5t/m2
& =angolo di attrito efficace tra il terreno e il materiale costitunte in
palo =38°
q;= pressione geostatica

1STRATO

K01= 0.38

al= 1.00 per C<5t/m3

ql= 53.55 kN/m2

wsl= 16.08 kN/m2 > Psl= 106.03 kN
PS or = 106.03 kN

VERIFICA DELLA PORTANZA: CARICO ASSIALE (A1+M1+R1)

Sollecitazione pil gravosa:

Nsd= 501.15 kN
Nrd= 538.78|kN (somma resistenza alla punta+resistenza laterale)
VERIFICATO

Milano, maggio 2016

Il progettista
Dott. Ing. Fulvio Bernabei

~ DOTT, ING.

FULVIO BERNABE!
Sez. A- Settor:

-a} civile ¢ ambientala

b) industriale
dell'inform
o & !._.
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