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Capitolo 1 - Introduzione

1. Introduzione

L’interazione dinamica terreno - struttura dei pozzi di fondazione di pile da ponte ha
ricevuto una sempre maggiore attenzione da parte della comunita scientifica negli ultimi
40 anni. Infatti, I’osservazione dei danni causati alle opere di attraversamento stradale e
ferroviario a seguito dei recenti eventi sismici intensi (quale, ad esempio, quello
verificatosi nel 1995 a Kobe; Mylonakis et al., 2000) e I’evoluzione dei mezzi di
calcolo a disposizione per la previsione del comportamento sismico di tali opere hanno
contribuito ad accrescere la consapevolezza della necessita di approfondire lo studio
dell’interazione dinamica terreno - struttura. La prestazione sismica di opere di
importanza strategica, quali i ponti o i viadotti di grande luce, ai quali sono associate
fondazioni profonde costituite da pali o pozzi di fondazione, € fortemente dipendente
dalla risposta dei terreni di fondazione. Nonostante 1’avanzamento delle conoscenze
relative ai fenomeni dell’interazione dinamica terreno - Struttura, tuttavia, essi vengono
spesso trascurati, nella convinzione che I’interazione produca effetti essenzialmente
benefici per la prestazione dell’opera.

Nell’ottica della progettazione prestazionale, adottata da svariate normative tecniche in
tutto il mondo, la prestazione dei pozzi di fondazione di pile da ponte o viadotti di
grande luce pud essere valutata in termini di spostamenti e rotazioni, massimi e
permanenti, attinti durante e al termine dell’evento sismico. Per ottenere una stima
realistica della prestazione dell’opera, ¢ necessario considerare i diversi aspetti che
concorrono a determinare la risposta del sistema, quali le caratteristiche geometriche e
meccaniche dell’impalcato, della pila, della fondazione e dei terreni di fondazione. Per i
terreni di fondazione bisogna descrivere in modo sufficientemente adeguato il
comportamento meccanico in condizioni cicliche caratterizzato dallo sviluppo di
deformazioni irreversibili a partire da bassi livelli di carico. Come primo obiettivo, tra
gli argomenti da approfondire nell’ambito dell’interazione dinamica terreno - struttura,
Menglin et al. (2011) hanno indicato, ad esempio, 1’utilizzo di modelli costitutivi che
permettano di descrivere il comportamento non lineare dei terreni di fondazione; inoltre,
essi hanno sottolineato la necessita di studiare il comportamento delle fondazioni
profonde, dato il continuo incremento dell’altezza delle strutture in elevazione. In
ultimo, date le crescenti capacita di calcolo a disposizione, Menglin et al. (2011) hanno
suggerito 1’estensione delle soluzioni del problema dell’interazione terreno - struttura a
modelli tridimensionali nei quali & possibile, ad esempio, considerare tutti i meccanismi
resistenti delle opere di fondazione e, in particolare, dei pozzi di fondazione.

Il lavoro di tesi si inserisce nel contesto appena delineato. Lo studio dell’interazione
dinamica terreno - struttura di pozzi di fondazione circolari di pile da ponte é stato
svolto con particolare riferimento all’effetto del comportamento non lineare e
dissipativo dei terreni di fondazione sulla prestazione sismica dei pozzi di fondazione e
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dell’opera nel suo complesso. Nello specifico, e stato svolto uno studio mediante analisi
dinamiche non - lineari svolte in condizioni tridimensionali nel dominio del tempo con
il metodo degli elementi finiti (FEM). Attraverso questo studio si ¢ valutata I’influenza
di alcune grandezze sulla prestazione dell’opera: tra queste, la geometria del sistema, le
caratteristiche dell’input sismico e gli effetti delle fasi costruttive del pozzo, nonché
I’influenza del tipo di modellazione scelta per la sovrastruttura.

Nel capitolo 2 della tesi € riportata una sintesi dei principali risultati ottenuti da articoli
riguardanti il tema dell’interazione dinamica terreno - struttura dei pozzi di fondazione,
focalizzando 1’attenzione sugli studi nei quali si & tenuto conto del comportamento
elasto - plastico dei terreni di fondazione. Nella maggior parte di essi, il terreno di
fondazione e comunque assimilato ad un mezzo monofase, e le analisi sono quindi
svolte in termini di tensioni totali. Cio costituisce un’evidente approssimazione nella
descrizione del comportamento meccanico dei terreni, che & governato dalle tensioni
efficaci, e quindi richiede una considerazione esplicita delle sovrappressioni interstiziali
indotte dall’evento sismico. Per questi motivi, lo studio parametrico svolto nella tesi €
stato condotto assimilando il terreno ad un mezzo bifase con comportamento elasto -
plastico incrudente e le analisi sono state svolte in termini di tensioni efficaci.

Nel capitolo 3 & riportata la procedura di determinazione delle caratteristiche
geometriche e meccaniche della sovrastruttura, finalizzata ad ottenere prefissati valori
del coefficiente di sicurezza dei pozzi di fondazione ai carichi verticali Fsy e alle
condizioni pseudostatiche Fse, seguendo la procedura utilizzata da Zafeirakos e
Gerolymos (2013). Avendo imposto lo stesso coefficiente di sicurezza Fsy, tutti i pozzi
sono caratterizzati dalle medesime condizioni iniziali, cioé da medesimi gradi di
mobilitazione della resistenza al taglio dei terreni di fondazione.

Nel capitolo 4 € mostrata la calibrazione delle condizioni al contorno del dominio di
calcolo per le analisi dinamiche insieme alla valutazione del grado di accuratezza del
reticolo di calcolo. Tali valutazioni sono state effettuate mediante il confronto tra i
risultati delle analisi di risposta sismica locale condotte con il metodo degli elementi
finiti e quelli ottenuti con il codice di calcolo MARTA, condotte con il metodo lineare
equivalente (Callisto, 2015).

Nel capitolo 5 sono riportati i risultati dello studio parametrico condotto mediante le
analisi dinamiche FEM svolte nel dominio del tempo in condizioni 3D. Nello specifico,
viene mostrata I’influenza delle dimensioni del pozzo e della pila, del contenuto in
frequenza e della durata significativa dell’input sismico, della modellazione degli effetti
delle fasi costruttive del pozzo di fondazione e del tipo di modellazione assunta per la
sovrastruttura sulle prestazioni del sistema pila - pozzo - terreno.

Nel capitolo 6 sono mostrate le caratteristiche delle storie temporali del coefficiente
sismico equivalente kneq ottenute dallo studio parametrico. 1l coefficiente sismico
equivalente puo costituire un utile strumento per le verifiche nei riguardi degli stati
limite ultimi di tipo geotecnico dei pozzi di fondazione nelle condizioni pseudostatiche

2



Capitolo 1 - Introduzione

in quanto, essendo ricavato dalle analisi numeriche accoppiate, tiene gia conto dei
fenomeni di interazione dinamica che hanno contribuito alla risposta del sistema.

Infine, nel capitolo 7 ¢ analizzata I’influenza della massa e dell’inerzia rotazionale dei
pozzi di fondazione sulle caratteristiche modali del sistema, costituite dai periodi propri
e dalle forme modali. A tale scopo, il modello tridimensionale utilizzato per lo
svolgimento delle analisi dinamiche viene ricondotto ad un sistema a parametri
concentrati a tre gradi di liberta, a cui si fa tipicamente riferimento nelle analisi di
interazione inerziale.
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2. Stato dell’arte

La risoluzione del problema dell’interazione terreno - Struttura in condizioni sismiche
ha I’obiettivo di valutare la risposta e le prestazioni di un’opera di ingegneria civile.
Nell’ottica di un approccio prestazionale (performance - based design) € di
fondamentale importanza determinare il livello di danno dell’opera espresso in termini,
ad esempio, di spostamenti massimi o permanenti. Un’accurata stima di tali indici di
prestazione non puo prescindere dalla considerazione di tutte le componenti nelle quali
la generica opera puo essere schematizzata, quali la struttura in elevazione, la struttura
di fondazione e il volume di terreno significativo: queste si influenzano reciprocamente
e non é quindi lecito, a rigore, analizzarne il comportamento separatamente o,
addirittura, trascurarne alcune.

La risposta di una struttura in condizioni sismiche dipende fortemente dalle
caratteristiche geometriche e meccaniche della struttura di fondazione e del volume di
terreno significativo, nonché dalle caratteristiche dell’input sismico. Nello specifico, la
presenza della fondazione all’interno del terreno modifica le caratteristiche del moto che
sollecita la sovrastruttura. La fondazione, infatti, possiede tipicamente una rigidezza
diversa da quella del terreno circostante, opponendosi al moto imposto da quest’ultimo
e riflettendo parte delle onde sismiche incidenti. Il moto della struttura di fondazione
(Foundation Input Motion, d’ora in avanti FIM) e, quindi, in generale diverso da quello
che si avrebbe nelle condizioni di campo libero (free - field). Questo effetto, usualmente
indicato come “interazione cinematica”, ¢ particolarmente pronunciato in presenza di
pozzi quali strutture di fondazione, a causa della loro elevata rigidezza e del fatto che
esse sono a contatto con il terreno per gran parte della loro altezza. La sovrastruttura,
inoltre, ¢ soggetta alle forze d’inerzia generate dal sisma, imponendo cosi ulteriori
sollecitazioni e spostamenti alla struttura di fondazione: questo fenomeno e indicato
come “interazione inerziale”, e dipende principalmente dalle caratteristiche dinamiche
della struttura nella sua interezza, quali, ad esempio, periodo proprio e rapporto di
smorzamento. | due fenomeni di interazione sono contemporanei e si influenzano a
vicenda.

Le caratteristiche dinamiche dell’opera sono differenti rispetto a quelle della sola
sovrastruttura considerata incastrata alla base. Innanzitutto, I’intero sistema terreno -
fondazione - sovrastruttura e caratterizzato da un periodo proprio Teq maggiore di quello
della sola sovrastruttura Ts, a causa della deformabilita del terreno di fondazione;
inoltre, anche il rapporto di smorzamento Egq dell’intero sistema € tipicamente maggiore
di quello della sola sovrastruttura &s, poiché ’energia introdotta nel sistema dal sisma
puo essere dissipata non solo all’interno della sovrastruttura, ma anche all’interno del
terreno, per radiazione (smorzamento geometrico) e isteresi (smorzamento di materiale).

Quanto riportato influisce, evidentemente, sulla progettazione di strutture in zona
sismica: nella maggior parte dei casi, un aumento del periodo (da Ts a Teq) € del rapporto
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SEISMIC RESPONSE COEFFICIENT Cg

Figura 2.1. Riduzione del taglio alla base della sovrastruttura causata dall’aumento di periodo proprio e
del rapporto di smorzamento a seguito dei fenomeni di interazione terreno - struttura
(modificata da Mylonakis e Gazetas, 2000)

di smorzamento (da &s a Eeq) da luogo a una diminuzione del taglio alla base della
sovrastruttura, come riportato nella Figura 2.1.

Nella progettazione si tiene, quindi, raramente conto dell’interazione terreno - struttura,
considerando in sicurezza la sovrastruttura incastrata alla base. Tale approccio, tuttavia,
non e rigoroso per vari motivi. Innanzitutto, la diminuzione del taglio alla base per
periodi elevati dipende dalle proprieta dell’input sismico e dei terreni di fondazione;
Mylonakis e Gazetas (2000) hanno infatti mostrato che alcune registrazioni riferite a
eventi sismici di elevata intensita possono presentare le massime ordinate spettrali per
periodi elevati, maggiori di 1 s (Figura 2.2). Inoltre, Halabian e EI Naggar (2001) hanno
mostrato che, per sovrastrutture con modi superiori caratterizzati da masse partecipanti
non trascurabili, i fenomeni di interazione possono dare luogo a un incremento delle
sollecitazioni alla base della sovrastruttura. Ancora, nell’ottica di un approccio
prestazionale, come quello seguito dalle odierne normative tecniche di tutto il mondo
per la progettazione in zona sismica, la valutazione degli spostamenti della struttura &
un aspetto centrale: poiché lo spostamento spettrale tipicamente aumenta con il periodo,
trascurare la modifica delle caratteristiche dinamiche dovuta all’interazione terreno -
struttura comporterebbe una sottostima degli spostamenti della struttura. In aggiunta, il
non considerare il sistema fondazione - terreno e le sue capacita dissipative conduce ad
una progettazione “sbilanciata”, nella quale tutta la dissipazione d’energia ¢ concentrata
nella sovrastruttura (attivazione della cerniera plastica alla base delle pile dei ponti,
prevista nelle NTC - 08), come mostrato da vari autori (Anastasopoulos et al., 2010;
Zafeirakos et al., 2011; Godoy et al., 2012; Drosos et al., 2012; Zafeirakos e
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Figura 2.2. Confronto tra spettro di risposta di progetto e spettri di eventi sismici catastrofici caratterizzati
dai valori massimi per periodi elevati (modificata da Mylonakis e Gazetas, 2000).

Gerolymos, 2012; Paolucci et al., 2013; Pecker et al., 2014; Gazetas, 2015) questo
approccio pud dar luogo a domande in duttilita eccessive per la sovrastruttura. In
ultimo, il moto alla base della sovrastruttura non € quello in condizioni di campo libero,
ma quello della fondazione (FIM).

2.1 Caratteristiche dei pozzi di fondazione

In questa tesi ci si propone di studiare I’interazione dinamica terreno - struttura di pozzi
di fondazione circolari di pile da ponte. | pozzi di fondazione sono caratterizzati da un
rapporto di snellezza H/D tra profondita del piano di posa e diametro compreso tra 0.5 e
8 (Gerolymos e Gazetas, 2006 a). Dal punto di vista geometrico tali fondazioni si
pongono in una posizione intermedia tra le fondazioni superficiali (plinti) e le
fondazioni profonde (pali) (Figura 2.3). Per le loro dimensioni, i pozzi di fondazione
sono caratterizzati da valori elevati di rigidezza, massa e resistenza a carichi verticali e
orizzontali; Olivero (1984) e Varun et al. (2009) hanno indicato che, per H/D <6 e peri
tipici valori assunti dal rapporto tra il modulo di Young del calcestruzzo Ecis e del
terreno E, tali fondazioni possono essere ritenute infinitamente rigide. Nella letteratura
scientifica ci si riferisce a “embedded shallow foundations” per fondazioni caratterizzate
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Figura 2.3. Classificazione delle fondazioni in funzione del rapporto di snellezza (modificata da
Gerolymos e Gazetas, 2006 a).

da un rapporto H/D compreso tra 0.5 e 1 (Elsabee e Morray, 1977; Gazetas, 1991 a, b;
fondazioni interrate, Conti et al., 2015), ¢ a “caisson foundations” per H/D compreso
tra 2 e 6 (Varun et al., 2009). Per questa tipologia di fondazione il meccanismo
resistente alle azioni esterne é caratterizzato da confrontabili contributi resistenti della
base e della superficie laterale, al contrario di quanto avviene per le fondazioni
superficiali, per le quali prevale il contributo della base, e dei pali di fondazione, per i
quali prevale il contributo della superficie laterale.

Ai pozzi di fondazione si ricorre tipicamente nel progetto delle fondazioni delle pile da
ponte, come in alcuni tratti della Variante di Valico in Italia, mentre all’estero si
ricordano i ponti Port Island e Nishinomiya - ko in Giappone, il Verrazzano Narrows e
il Williamsburg a New York (Gerolymos e Gazetas, 2006 a). In generale, si ricorre ai
pozzi di fondazione (Cairo e Conte, 2014):

— in particolari condizioni di sottosuolo, caratterizzate da uno strato di terreno
superficiale di mediocri caratteristiche meccaniche;

— in pendii in condizioni prossime a quelle di equilibrio limite;
— in previsione di elevati carichi orizzontali, come in zone fortemente sismiche;

— in presenza di ponti soggetti direttamente ad elevate deformazioni di natura
tettonica, come in presenza di una faglia (Anastasopoulos et al., 2008, Loli et
al., 2012);
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— quando la natura dei terreni di fondazione da superare per raggiungere la
profondita desiderata non consenta agevolmente la trivellazione di pali (Olivero,
1984);

— quando una fondazione su pali risulti essere svantaggiosa dal punto di vista
economico.

| pozzi di fondazione di pile da ponte sono soggetti ad azioni di diversa natura.
Tipicamente si hanno:

— azioni di natura statica (peso proprio della sovrastruttura);
— azioni di natura ciclica (traffico veicolare);

— azioni di natura dinamica (vento, sisma).

2.2 Interazione dinamica terreno - struttura dei pozzi di fondazione di
pile da ponte

In letteratura sono presenti vari metodi con i quali svolgere le analisi di interazione di
fondazioni superficiali e profonde, spesso usati in maniera approssimata per i pozzi. Per
quanto riguarda le analisi di interazione dei pozzi di fondazione, questi metodi possono
essere suddivisi in due categorie: metodi di analisi completi (o diretti) e metodi
semplificati.

Nei metodi di analisi completi il terreno e la struttura sono inclusi in un unico modello,
e le relative risposte valutate contestualmente nel dominio del tempo. Tipicamente, le
analisi sono condotte con codici di calcolo agli elementi (FEM) o alle differenze finite
(FDM), per mezzo dei quali € possibile tener conto in maniera accurata di alcuni
fondamentali aspetti dell’interazione dinamica terreno - Struttura, quali il
comportamento non lineare del terreno, le modalita di dissipazione dell’energia, la
modifica dell’input sismico etc...

Tali metodi di analisi costituiscono il livello piu avanzato oggi disponibile. Tuttavia, la
loro diffusione, in particolare nella pratica professionale, € piuttosto limitata,
principalmente a causa dell’elevato onere computazionale richiesto; inoltre, 1 parametri
in gioco sono numerosi e non sempre di facile determinazione.

I metodi di analisi semplificati possono essere condotti con formulazioni di tipo semi -
empirico, analitico, agli elementi finiti (FEM) o agli elementi di contorno (BEM).
Tipicamente, tali metodi valutano la risposta del terreno di fondazione e della
sovrastruttura in forma disaccoppiata e nel dominio delle frequenze, come avviene con
il metodo delle sottostrutture. Tale approccio consente di svolgere le analisi di
interazione senza un eccessivo onere computazionale e con un numero ridotto di
parametri; d’altra parte, in essi sono presenti notevoli semplificazioni che, in alcuni casi,
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possono condurre a risultati poco attendibili. Il metodo semplificato di riferimento nella
letteratura scientifica € il metodo delle sottostrutture.

Le ipotesi alla base del metodo delle sottostrutture (sul comportamento meccanico del
terreno di fondazione e sul tipo di forzante, ad esempio) permettono di eseguire
semplici analisi parametriche, individuando cosi i parametri di maggiore interesse nel
problema. Per questo motivo, si fa riferimento in primo luogo ai risultati ottenuti in
letteratura con tale metodo per poi riportare, in un secondo momento, quelli ottenuti con
i metodi di analisi completi.

2.2.1 Metodo delle sottostrutture

Il metodo delle sottostrutture decompone il problema dell’interazione terreno - struttura
in due fasi: I’analisi dell’interazione cinematica e I’analisi dell’interazione inerziale
(Figura 2.4). La soluzione del problema & poi ottenuta per sovrapposizione degli effetti
(Kausel e Roesset, 1974; Kausel, 2010). Alla base del metodo vi € quindi I’ipotesi di
linearita di comportamento del terreno e della struttura: tale ipotesi consente di valutare
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Figura 2.4. Metodo delle sottostrutture: decomposizione del problema in interazione cinematica e
inerziale (b); passi logici dell’interazione inerziale (¢) (modificata da Mylonakis et al., 2006)
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la risposta nel dominio delle frequenze. 1l metodo puo tenere in conto le nonlinearita dei
terreni di fondazione causate dalla propagazione del moto sismico nelle condizioni di
free - field, scegliendo opportunamente le caratteristiche di rigidezza e smorzamento dei
terreni di fondazione sulla base, ad esempio, dei risultati di analisi di risposta sismica
locale condotte con il metodo lineare equivalente. Tuttavia, le nonlinearita indotte dalla
risposta della sovrastruttura e della fondazione non possono essere considerate (Roesset,
2013).

Nell’analisi dell’interazione cinematica vengono valutate le componenti del moto
sismico della fondazione (Foundation Input Motion, FIM) soggetta al campo di
spostamenti free - field, precedentemente determinati mediante analisi di risposta
sismica locale (Kramer, 1996). La fondazione, supposta tipicamente priva di massa
come la sovrastruttura, non € in grado, in virtu della propria rigidezza, di seguire la
deformazione imposta al terreno dal moto free - field. Conseguentemente, parte delle
onde sismiche incidenti vengono riflesse, dando luogo a una modifica dei parametri del
moto in superficie. Il fenomeno dipende principalmente dal rapporto di rigidezza
fondazione - terreno, dalla geometria della fondazione, dalla frequenza di eccitazione,
dalle caratteristiche di rigidezza dei terreni di fondazione e dalla direzione di
propagazione dell’onda (Cairo et al., 2016).

Tipicamente, per i pozzi questi fenomeni di filtraggio del moto free - field sono
pronunciati a causa della loro elevata rigidezza, della bassa snellezza e dell’clevata area
a contatto con il terreno: per le fondazioni superficiali, invece, la modifica del moto free
- field e del tutto trascurabile (Mylonakis et al., 2006).

Nell’analisi di interazione inerziale viene valutata la risposta dell’intero sistema
soggetto al FIM precedentemente determinato nell’analisi di interazione cinematica.
L’analisi viene tipicamente condotta schematizzando il sistema impalcato - pila -
pozzo - terreno con modelli a parametri concentrati (lumped - parameter models;
Priestley et al., 1996). In tali modelli la sovrastruttura viene generalmente schematizzata
con un oscillatore a un grado di libertad, in cui la massa concentrata in testa
all’oscillatore rappresenta la quota parte di impalcato gravante sulla pila (Figura 2.5). Il
fusto della pila & privo di massa ed é caratterizzato da una rigidezza flessionale ks e un
coefficiente di smorzamento cs. Il sistema fondazione - terreno viene ricondotto a un
sistema di molle e smorzatori in parallelo (lumped - parameter mass - spring - dashpot
systems; Richart e Whitman, 1967) concentrati alla base della sovrastruttura, al fine di
simulare il legame tra le forze (momenti) applicate in fondazione e gli spostamenti
(rotazioni) conseguenti. Il sistema fondazione - terreno €, quindi, modellato con un
insieme di impedenze dinamiche, lungo tutti i gradi di liberta della fondazione.
Nell’ipotesi di fondazione rigida, lecita per pozzi di fondazione con rapporto di
snellezza H/D <6, i gradi di liberta della fondazione nello spazio sono sei, tre associati
alla traslazione e tre alla rotazione rigida (Figura 2.6).
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Figura 2.5. Schematizzazione della sovrastruttura nelle analisi di interazione inerziale (modificata da

Priestley et al., 1996)

Figura 2.6. Sollecitazioni agenti lungo i 6 gradi di liberta di una fondazione infinitamente rigida
(modificata da Gazetas, 1991 a)
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Nell’ipotesi di sollecitazioni di natura armonica applicate in fondazione, la storia
temporale del carico (generalizzato) puo essere espressa come

P(t)=P-cos(mt +a) (2.1)

in cui P rappresenta 1’ampiezza del carico, @ la pulsazione e o lo sfasamento temporale
rispetto all’istante t= 0. Lo spostamento (generalizzato) che ne consegue, lungo lo stesso
grado di liberta considerato, é caratterizzato, in generale, dalla stessa pulsazione  della
forzante e da un angolo di sfasamento ¢:

u(t)=u-cos(ot+a +¢) (2.2)

ove U rappresenta I’ampiezza dello spostamento. L’impedenza dinamica ¢ il rapporto tra
la forza generalizzata P (t) e lo spostamento generalizzato u (t) (Gazetas, 1991 a, b):

K = P (2.3)

L’espressione dell’impedenza dinamica puo essere riformulata esprimendo le (2.1) e
(2.2) mediante la notazione complessa, ottenendo

K(®)=K(o)+ioC(m) (2.4)

L’impedenza K & rappresentata da un numero complesso, in cui K () & la parte reale e
®C () la parte complessa; i & il numero immaginario i=+-1. Il termine K (o)
rappresenta la rigidezza dinamica del sistema fondazione - terreno: essa dipende dalla
pulsazione , poiché quest’ultima influisce sull’inerzia del sistema; le caratteristiche di
rigidezza dei terreni non dipendono, invece, dalla frequenza di eccitazione. Il termine
C () rappresenta il coefficiente di smorzamento e comprende le due componenti di
dissipazione di energia generate all’interno dei terreni di fondazione: lo smorzamento
per radiazione (di natura geometrica) e isteretico (di materiale) (Figura 2.7).

Le impedenze dinamiche sono definite con riferimento a carichi ciclici di pulsazione ®,
ma possono essere evidentemente utilizzate anche per carichi non armonici da
decomporre mediante 1’analisi di Fourier (Gazetas, 1991 a, b).

Note le impedenze dinamiche rappresentative del sistema fondazione - terreno, 1’analisi
di interazione inerziale viene svolta applicando in corrispondenza della fondazione il
FIM, precedentemente ricavato dall’analisi di interazione cinematica.

12
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Figura 2.7. Definizione dell’impedenza dinamica per il grado di liberta verticale della fondazione
(modificata da Gazetas, 1991 a)

Per illustrare I’applicazione del metodo delle sottostrutture, nella Figura 2.8 € riportato
lo schema semplificato per I’analisi del problema piano dell’interazione dinamica
terreno - struttura di una pila da ponte poggiante su una fondazione rigida dotata di
massa ms e inerzia rotazionale Jr (Mylonakis et al., 2006). Il sistema fondazione -
terreno € modellato con una matrice di impedenza dinamica [R] ; la pila, di altezza hs, €
schematizzata con un oscillatore semplice visco - elastico lineare di rigidezza
flessionale ks e coefficiente di smorzamento cs, alla cui sommita & concentrata una
massa concentrata ms. Il sistema & soggetto allo spostamento orizzontale ottenuto al
piano campagna nelle condizioni di free - field us(z =0, ®), derivante dalla
propagazione verticale di onde di taglio S di pulsazione ®. Le incognite del problema
sono costituite dalle storie temporali dello spostamento orizzontale e dell’angolo di
rotazione della fondazione, rispettivamente u (t) e 6 (t), e dallo spostamento orizzontale

della massa concentrata ms associato alla flessione dell’oscillatore semplice, Usiex (t).

In primo luogo ¢ necessario risolvere il problema dell’interazione cinematica,
determinando il FIM. Le componenti del FIM sono tipicamente espresse in funzione del
moto al piano campagna della colonna di terreno nelle condizioni di free - field
uss (=0, m):

Uy (@) =1, (®)- g (2=0,0) (2.5)

O (@)= 1, (®)-uq (2=0,0)/H (2.6)

in cui Urim € BFim SONO, rispettivamente, la componente traslazionale e rotazionale del
FIM e Iy e lo sono i fattori di interazione cinematica, i quali legano le componenti del
FIM allo spostamento orizzontale in condizioni di free - field; H & una dimensione

13
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Figura 2.8. Cinematica dell’oscillatore elementare e del blocco di fondazione per I’analisi di interazione

inerziale (modificata da Mylonakis et al., 2006)

caratteristica della fondazione che, nel caso dei pozzi, e tipicamente pari all’altezza del
p0zz0 stesso.

Determinate le componenti del FIM e note le impedenze dinamiche della fondazione, é
possibile condurre 1’analisi di interazione inerziale. Vengono imposte le equazioni di
equilibrio dinamico di D’Alembert (Figura 2.8):

{ -u( +m[u e(t)-hs+uﬂex(t)]}:

' (2.7)
= R () (U= Uppy ) + K, (@) (00,1, )
O)ZN{Jf-O(t)+m [u(t)+0(t)-h + U (1)]-h} = 28)
:er(co)-(u FIM)+K( )'(e_eF”V')
{0 [U(0) +0(1)- Py + U (1]} =K, -t (1) @9)
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in cui K,, K, e K, rappresentano le impedenze dinamiche, rispettivamente,
traslazionale, accoppiata e rotazionale del sistema fondazione - terreno; k, =k, +imc, &
I’impedenza dinamica dell’oscillatore elementare con il quale ¢ schematizzata la pila.
Le equazioni (2.7) e (2.8) rappresentano 1’equilibrio alla traslazione e alla rotazione
della fondazione, mentre 1’equazione (2.9) I’equilibrio alla traslazione della massa
concentrata in testa alla pila. Il termine rettangolare della matrice d’impedenza, K.,
assume, per i pozzi di fondazione, valori dello stesso ordine di grandezza dei termini

lungo la diagonale principale e non e quindi trascurabile (Elsabee e Morray, 1977).

Lo svolgimento dell’analisi di interazione con il metodo delle sottostrutture richiede la
valutazione dei fattori di interazione cinematica ly e lo e della matrice di impedenza
dinamica [K]. Nei paragrafi successivi si riportano le espressioni proposte in letteratura
per tali grandezze, i parametri maggiormente influenti sul problema e alcuni risultati
delle analisi di interazione svolte con il metodo delle sottostrutture, con particolare

riferimento ai pozzi di fondazione di pile da ponte.

2.2.1.1 Interazione cinematica

Diversi autori hanno studiato la modifica del moto dei pozzi di fondazione per effetto
dell’interazione cinematica fornendo, in alcuni casi, le espressioni dei fattori di
interazione cinematica I, e lo richiamati nel paragrafo precedente. Tali autori hanno
individuato i principali parametri dai quali dipende il moto in fondazione, espressi
generalmente in forma adimensionale. Il problema é stato analizzato mediante studi
parametrici condotti secondo approcci numerici agli elementi finiti (Elsabee e Morray,
1977) o alle differenze finite (Conti et al., 2015), secondo approcci analitici (Wollf,
1985; Luco e Wong, 1987) e secondo approcci semplificati (Gerolymos e Gazetas,
2006 a; Tsigginos et al., 2008; Varun et al., 2009; Cairo e Conte, 2014; Cairo e Dente,
2014; Conti et al., 2015; Cairo et al., 2016). In questi lavori il pozzo di fondazione ¢
generalmente modellato come un corpo rigido, la cui cinematica € interamente definita
dallo spostamento orizzontale u di un punto del pozzo preso a riferimento ¢ dall’angolo
di rotazione 6. Negli approcci numerici e analitici, i terreni di fondazione sono
schematizzati mediante un semispazio visco - elastico lineare, omogeneo o stratificato;
sono disponibili, tuttavia, studi nei quali il pozzo € immerso in uno strato di terreno
poggiante su una formazione rigida di base (bedrock). Negli approcci semplificati,
invece, I’interazione pozzo - terreno viene schematizzata mediante un modello alla
Winkler, nel quale i terreni di fondazione vengono rappresentati con molle e smorzatori
in parallelo disposti lungo la superficie laterale e alla base del pozzo. L’input é
costituito, in genere, da un’onda di taglio S di pulsazione ® che si propaga nella
direzione verticale, anche se sono disponibili lavori nei quali & stata considerata
I’inclinazione della direzione di propagazione dell’input (Cairo et al., 2016).

Dall’analisi dei lavori sopra citati € emerso che i fattori di interazione cinematica Iy e lo
dipendono dai seguenti parametri adimensionali:
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— la frequenza adimensionale o = ®H/Vs = 2rH/A, in cui A = Vs/f € la lunghezza

d’onda alla frequenza f = ®/(27);

— il rapporto di snellezza del pozzo H/D;

— il rapporto di forma della sezione trasversale del pozzo I/b (pari a 1 per sezioni

circolari);

— il rapporto Vi/Vs tra le velocita di propagazione delle onde di taglio nella
formazione di base e nello strato di terreno nel quale é intestato il pozzo;

— il rapporto H/Z tra I’altezza del pozzo ¢ la profondita della formazione di base

maggiormente rigida;

— T’angolo €inp che individua la direzione di propagazione del segnale di input

rispetto alla verticale.

2.2.1.1.1 Influenza della frequenza adimensionale /%

L’influenza della frequenza adimensionale [3o sui fattori di interazione cinematica
cinematica I, e lo € stata inizialmente valutata da Elsabee e Morray (1977). Essi hanno
studiato il problema dell’interazione cinematica di fondazioni cilindriche di altezza H e
raggio R, infinitamente rigide e prive di massa, mediante analisi assial simmetriche agli
elementi finiti in condizioni tridimensionali. Nelle analisi il terreno di fondazione,
omogeneo e isotropo, e caratterizzato da un modello costitutivo visco - elastico lineare,
e poggia su un bedrock posizionato ad una profondita Z dal piano campagna (Figura
2.9). 1l sistema é soggetto a una sollecitazione armonica di pulsazione @ che si propaga

nella direzione verticale.

MASSLESS FOUNDATION FREE FIELD ug =1 (HARMONIC)
R Tentii juﬁ
] f T
’I’ ;’ .,' 'Jf
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Lo Lot
¢t 1 ’/
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l! I’ ’/- &
BEDROCK £ i
o O A AR
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Figura 2.9. Schema di riferimento per 1’analisi dell’interazione cinematica di una fondazione interrata

(modificata da Elsabee e Morray, 1977)
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In queste condizioni gli Autori hanno ricavato le seguenti espressioni analitiche per i
fattori di interazione cinematica:

cos(3,) B, <0.7Z
Iu ((D) = ubase,FIM (O‘)) — 2 (210)
Uy (2=0,0) 10453 B, > o.7§
0.257|1-cos(3, (Zﬂj B, <L
M@:M_ [ ( )] D 2 (2.11)
Uy (2=0,) 0.257-(2EJ B,>Z
D 2

iN Cul UnaseFiM € OrFim SONO, rispettivamente, lo spostamento orizzontale della base e
I’angolo di rotazione della fondazione; uss (z=0, ) & lo spostamento orizzontale al
piano campagna nelle condizioni di free - field. Le espressioni dei fattori di interazione
cinematica sono state ottenute per rapporti di snellezza H/D <0.75 (embedded shallow
foundations). Gli andamenti dei fattori di interazione cinematica sono riportati nella
Figura 2.10, per H/D = 0.25 e Z/D = 0.75.
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Figura 2.10. Fattori di interazione cinematica per H/D = 0.25, Z/D = 0.75 (modificata da Elsabee e
Morray, 1977)
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Il fattore di interazione |, ottenuto dalle analisi 3D assume valori inferiori all’unita in
tutto il campo di frequenze investigato, indicando una riduzione della componente
traslazionale del moto rispetto a quella ottenuta nelle condizioni di free - field.
All’aumentare della frequenza di eccitazione del sistema, tale riduzione ¢ sempre piu
marcata e, nello specifico, alle frequenze piu elevate il fattore di interazione Iy mostra
un’oscillazione attorno al valore 0.453, valore proposto dagli Autori per una valutazione
approssimata della componente traslazionale del FIM. Analogamente, il fattore di
interazione lo mostra valori compresi tra 0 e 0.4; anche in questo caso, il fattore di
interazione ottenuto dalle analisi 3D oscilla attorno a un valore medio, pari a 0.257:
questo e, infatti, il valore proposto dagli Autori per una valutazione speditiva della
componente rotazionale del FIM. Gli Autori hanno riportato, per confronto, i risultati
ottenuti nelle condizioni monodimensionali di free - field. La funzione Iy calcolata nelle
condizioni di free - field si annulla per 3o = 7t/2, cioé per una frequenza f=fo, ove
fo=Vs/(4H) e la frequenza fondamentale della colonna di terreno di altezza H; per
questo valore di Po, invece, il fattore di interazione cinematica ly assume un valore
diverso da 0.

| risultati ottenuti da Elsabee e Morray (1977) hanno mostrato, in sintesi, che gli effetti
dell’interazione cinematica consistono in una riduzione della componente traslazionale
del moto; € presente, inoltre, una componente rotazionale del moto non trascurabile,
diversamente da quanto tipicamente osservato per le fondazioni superficiali. La
presenza di una componente rotazionale del moto e una caratteristica propria delle
fondazioni interrate. La fondazione, infatti, non puo seguire la deformata imposta dalla
colonna di terreno per effetto dell’elevato contrasto di rigidezza tra la fondazione e il
terreno stesso: si instaurano, quindi, delle forze di taglio all’interfaccia pozzo - terreno
le quali, complessivamente, inducono una coppia agente sul pozzo stesso e una
conseguente rotazione. Tale aspetto € di particolare interesse per sovrastrutture snelle,
quali le pile da ponte, per le quali la componente rotazionale del moto prevale sulla
componente traslazionale.

La modifica del moto in fondazione dipende della frequenza di eccitazione f, cioé dal
parametro adimensionale Bo. Gerolymos e Gazetas (2006 a) hanno mostrato, infatti, che
la modifica del moto dipende dal rapporto tra la lunghezza d’onda del segnale A = Vs/f e
I’altezza del pozzo H. Gli Autori hanno sviluppato un modello semplificato alla Winkler
(four - spring Winkler model) nel quale la complessa distribuzione delle tensioni
normali e tangenziali all’interfaccia pozzo - terreno viene riprodotta mediante sistemi in
parallelo di molle e smorzatori viscosi, traslazionali e rotazionali, distribuiti lungo le
superfici laterali e concentrati alla base del pozzo (Figura 2.11). | valori delle rigidezze
dinamiche e dei coefficienti di smorzamento delle molle e degli smorzatori distribuiti
lungo il fusto del pozzo sono stati calibrati sulla matrice di impedenza dinamica
complessiva del sistema pozzo - terreno. Gli Autori hanno considerato il caso di pozzo
infinitamente rigido privo di massa di sezione circolare, quadrata e rettangolare,
immerso in uno strato di terreno omogeneo Vvisco - elastico lineare poggiante su un
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Figura 2.11. A sinistra, distribuzione delle tensioni all’interfaccia pozzo - terreno e, a destra,
schematizzazione con il modello a 4 molle alla Winkler (modificata da Gerolymos e
Gazetas, 2006 a)

bedrock deformabile, soggetto a sollecitazione armonica di pulsazione ®. Con tale
modello € stato condotto uno studio parametrico relativo alle analisi di interazione
cinematica, applicando ai sistemi molle - smorzatori viscosi il moto free - field ottenuto
dalle analisi di riposta sismica locale (Figura 2.12). Le analisi sono state svolte nel
dominio delle frequenze risolvendo le equazioni d’equilibrio dinamico del sistema in
forma chiusa. | fattori di interazione cinematica ottenuti dalle analisi sono riportati nella
Figura 2.13 in funzione della frequenza adimensionale Bo e del rapporto di snellezza del
pozzo H/D, per I/b = 1. Il fattore di interazione cinematica I, € stato espresso, questa
volta, in funzione dello spostamento orizzontale della testa del pozzo:

Iu,top (O)) - Utesta pozzo,FIM ((0) (2.12)
Uy (2=0,0)

IN CUI Utestapozzo,riv € 10 spostamento orizzontale della testa del pozzo. | fattori di
interazione cinematica luwp € lo tendono ad annullarsi per o~ 6, 12, 18: in queste
condizioni, infatti, la forza orizzontale e la coppia risultante applicate al pozzo sono
nulle, poiché la lunghezza d’onda del moto free - field applicato al pozzo e un multiplo
intero di H, come mostrato nell’inserto della Figura 2.13. | fattori di interazione lytop €
lo, viceversa, assumono i valori massimi per Bo = 3, 9, 15, poiché in queste condizioni il
moto free - field impone al pozzo spostamenti orizzontali shilanciati, dando luogo ai
massimi valori di forza orizzontale e di coppia. Il rapporto di snellezza del pozzo H/D
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influisce sui valori assunti dai fattori di interazione cinematica per frequenze elevate

(Bo>6).

utesta} pozzo,FIM

h

Figura 2.12. Modello a 4 molle utilizzato per I’analisi di interazione cinematica (modificata da Gerolymos
e Gazetas, 2006 a)

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18

Bo = @H/ Vs Bo = @H/ Vs

Figura 2.13. Fattori di interazione Iyp € lo in funzione della frequenza adimensionale 3o e del rapporto di
snellezza del pozzo H/D per un pozzo a sezione quadrata, I/b = 1 (modificata da Gerolymos e
Gazetas, 2006 a)
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2.2.1.1.2 Influenza del rapporto di snellezza del pozzo H/D

L’influenza del rapporto di snellezza del pozzo H/D sui fattori di interazione cinematica
e stata approfondita da Conti et al. (2015). Nello specifico, essi hanno condotto uno
studio parametrico adimensionale mediante analisi numeriche FDM di interazione
cinematica. Le analisi sono state svolte in condizioni di deformazione piana, ricavando i
fattori di interazione cinematica ly, lutop € lo per una fondazione nastriforme, dotata di
massa, di altezza H e larghezza D. La fondazione & immersa in un semispazio Vvisco -
elastico lineare isotropo; 1’input e costituito da una storia temporale sinusoidale dello
spostamento orizzontale, di ampiezza costante e frequenza crescente nel tempo (sweep
di frequenza). Gli andamenti dei fattori di interazione con la frequenza adimensionale
Bo confermano i risultati ottenuti da Elsabee e Morray (1977) e da Gerolymos e Gazetas
(2006 a), mostrando una riduzione della componente traslazionale un incremento della
componente traslazionale del FIM (Figura 2.14): si noti che il fattore di interazione
cinematica lg assume il valore massimo per 3o = 3, in accordo con i risultati forniti da
Gerolymos e Gazetas, 2006 a. Inoltre, i fattori di interazione cinematica mostrano una
forte dipendenza dal rapporto di snellezza H/D della fondazione. Nello specifico, i
risultati delle analisi numeriche 2D mostrano che, a parita di frequenza adimensionale
Bo, lo cresce all’aumentare del rapporto H/D; al contrario, il rapporto di snellezza H/D
non influisce piu sui risultati per H/D < 0.25, e la componente rotazionale del FIM si
annulla (le = 0). In queste condizioni i fattori di interazione ly e luwp tendono a
coincidere. Gli andamenti dei fattori di interazione cinematica sono compresi tra le due
condizioni limite, H/D>>1 (condizioni di free - field) e H/D <<1 (fondazione
indefinitamente estesa). Gli Autori hanno proposto delle relazioni semplificate per la
stima dei fattori di interazione cinematica, in funzione della frequenza adimensionale Bo
e del rapporto di snellezza H/D:

HID >> 1

= —
\
. . . ‘ HID <<j
@ 1 2 3 ®) 4 0 1 2 3 4
Bo=®H/ Vs Bo=®H/Vs Bo=mH/ Vs

Figura 2.14. Fattori di interazione in funzione della frequenza adimensionale 3o e del rapporto di
snellezza H/D per una fondazione interrata nastriforme, I/D — oo. Curve continue: risultati
delle analisi numeriche 2D; curve continue spesse: soluzioni limite teoriche; curve
tratteggiate: espressioni semplificate proposte dagli Autori (modificata da Conti et al. 2015)
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|u(Bo,H/D)=Jii—Bg+(1—a1)‘cos(a2-Bo)‘ (2.13)

ly (B, H/D)=a,[1-cos(B,) | (2.14)
1

| yH/D)= —— 2.15

u,top(BO / ) m ( )

in cui i coefficienti adimensionali a1, a2, az e as Sono pari a

(WD)

H/D)= 2.16

%(H/D) 0.82+(H/D) ™" (219

0.17+0.80-(H/D) ™"
H/D)= 2.17
%(R/D) 0.17 +(H/D)™* 10
1

H/D)= 2.18

%(H/P) 1+121-(H/D) " @19
__ (D)™

H/D)= 2.19

8.4( / ) 0.31+(H/D)_2_42 ( )

Tali relazioni costituiscono un’estensione delle relazioni proposte da Elsabee e
Morray (1977), poiché tengono conto anche dell’influenza del rapporto di snellezza
H/D oltre che della frequenza adimensionale o.

2.2.1.1.3 Influenza del rapporto di forma della sezione trasversale del pozzo I/b

| fattori di interazione cinematica sono funzione anche del rapporto di forma della
sezione trasversale della fondazione I/b. Gerolymos e Gazetas (2006 a) hanno ottenuto,
mediante il modello a 4 molle alla Winkler (four - spring Winkler model) sopra
riportato, i fattori di interazione cinematica lutop € lo al variare del rapporto di forma I/b.
Nello specifico, gli Autori hanno considerato rapporti di forma I/b=1, 2, 3, per un
pozzo caratterizzato da un rapporto di snellezza H/D = 2. I risultati hanno mostrato che i

fattori di interazione cinematica dipendono da I/b alle frequenze piu elevate e, in
particolare, per valori della frequenza adimensionale Bo > 6 (Figura 2.15): in dettaglio, i
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fattori di interazione cinematica aumentano all’aumentare del rapporto I/b assumendo,
per Bo = 9 e 15, valori di 1. (I/b = 3) doppi rispetto a quelli attinti per I/b= 1.

’u,top

0 2 4 6 & 10 12 14 16 18 0 2 4 6 & 10 12 14 16 18
Bo = oH/ Vs Bo = 0H/ Vs

Figura 2.15. Fattori di interazione Iyp € lo in funzione della frequenza adimensionale 3o e del rapporto di
forma della sezione trasversale del pozzo I/b per H/D =2 (modificata da Gerolymos e
Gazetas, 2006 a)

2.2.1.1.4 Influenza delle caratteristiche di rigidezza e della profondita della formazione
rigida di base

| fattori di interazione cinematica dipendono dalle caratteristiche di rigidezza del terreno
sul quale si intesta il pozzo di fondazione (Cairo e Conte, 2014) e dalla profondita di
tale deposito (Tsigginos et al., 2008). Nello specifico, la presenza di un terreno alla base
del pozzo di rigidezza maggiore di quella del deposito sovrastante costituisce un vincolo
cinematico per la fondazione, contribuendo a ridurre le ampiezze del moto della
fondazione (FIM).

Cairo e Conte (2014) hanno condotto analisi di interazione cinematica con il modello a
4 molle proposto da Gerolymos e Gazetas (2006 a), per un pozzo, Supposto in un primo
momento privo di massa, caratterizzato da un’altezza H = 8 m e da una sezione quadrata
(I’/b = 1) di lato | =4 m. In tali analisi I’input, applicato alla quota del piano di posa della
fondazione, € costituito da onde di taglio di pulsazione @ che si propagano
verticalmente all’interno di un mezzo visco - elastico omogeneo e isotropo. L’influenza
della rigidezza della formazione di base sui fattori di interazione cinematica é stata
valutata effettuando due diverse analisi: una prima analisi nella quale il sottosuolo é
schematizzato con un semispazio con Vs = 100 m/s e una seconda analisi nella quale la
formazione alla base del pozzo possiede una velocita di propagazione delle onde di
taglio Vi = 4-Vs = 400 m/s. | risultati delle analisi, riportati nella Figura 2.16, mostrano
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vVl

"'u.top

I:r‘"‘ VS:—l

- =0 m=0
— mg0 .
— g0
oo . = = ¢] L L L
0.0 05 1.0 15 20 0.0 0.5 10 15 2.0
2‘3[) = OJD/VS = BDDIH 2'an = U)D/Vq = BQD!’H

Figura 2.16. Fattori di interazione lyop € lo in funzione della frequenza adimensionale [3o, del rapporto di
velocita Vi/Vs e della massa della fondazione ms per un pozzo a sezione quadrata (I/b = 1)
(modificata da Cairo e Conte, 2014)

che i fattori di interazione cinematica risentono della maggiore rigidezza della
formazione di base, assumendo valori piu bassi rispetto a quelli ottenuti nell’ipotesi di
semispazio. Nello specifico, per V,=4-Vs=400m/s il fattore lytwp assume valori
prossimi all’unita in quasi tutto il campo di frequenze investigato, indicando che gli
effetti dell’interazione cinematica sono ridotti in presenza di una formazione di base piu
rigida di quella sovrastante. Tale considerazione e confermata dai valori assunti dal
fattore di interazione lg, massimi nel caso di semispazio (Vr=Vs). Gli Autori hanno
condotto le stesse analisi considerando la massa della fondazione (ms#0): i risultati
mostrano che essa influisce sui fattori di interazione cinematica esclusivamente nel caso
di semispazio. E da notare che, a rigore, nell’analisi di interazione cinematica il pozzo &
da considerarsi privo di massa, al fine di osservare la modifica del moto indotta
esclusivamente dal contrasto di rigidezze pozzo - terreno.

Cairo e Conte (2014) hanno condotto le analisi di interazione cinematica ipotizzando
che la formazione rigida si trovasse alla base del pozzo di fondazione. Tsigginos et al.
(2008) hanno considerato la possibilita che la formazione rigida si trovasse al di sotto
della base della fondazione, a una profondita Z > H. Analogamente a Cairo e Conte
(2014), Tsigginos et al. (2008) hanno svolto le analisi di interazione cinematica con il
modello a 4 molle proposto da Gerolymos e Gazetas (2006 a), nel’ipotesi di
comportamento meccanico dei terreni di fondazione di tipo visco - elastico lineare. Le
caratteristiche della formazione rigida di base sono differenti da quelle del deposito:
nello specifico, le analisi sono state condotte nell’ipotesi di rapporto di impedenza O
pari a
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OL:pVS— M:O.O8 (2.20)
prvr \Al+ 2|§I’

in cui al numeratore e al denominatore sono presenti, rispettivamente, la densita (p e
pr), la velocita di propagazione delle onde di taglio (Vs e Vi) e i rapporti di smorzamento
(€ e &) del terreno nel quale & immerso il pozzo di fondazione e della formazione rigida
di base.

I risultati sono stati espressi in termini di funzioni di trasferimento del pozzo, Ac, e del
terreno nelle condizioni di free - field, As, definite come segue:

— utesta pozzo,FIM ((D)

A ()= e (2.21)
_uy (2=0,0)

Aﬁ(m)_uﬁ(z:z,m) (2.22)

ove ug (z=Z, ®) € lo spostamento orizzontale nelle condizioni di free - field
all’interfaccia tra i due terreni. Le funzioni di amplificazione del pozzo Ac sono state
ottenute dagli Autori per valori del rapporto H/Z pari a 0.2, 0.4 e 0.6. Il confronto con la
funzione di amplificazione As (Figura 2.17) mostra che gli effetti dell’interazione
cinematica crescono al crescere della frequenza di eccitazione, come precedentemente

A.=uy/ug
Ag=u./uy

—_— HIZ=02

ACEAff

0 2 4 s 3 w12 14
Co=0Z/Vs=pyZIH
Figura 2.17. Funzioni di trasferimento in testa al pozzo (Ac) e al piano campagna condizioni di free - field
(Aw) in funzione della frequenza adimensionale [3o e del rapporto H/Z per o=0.08
(modificata da Tsigginos et al., 2008)
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discusso, e al crescere del rapporto H/Z, cioé per formazioni rigide prossime alla base
del pozzo. Nello specifico, la presenza della formazione rigida di base contribuisce a
limitare le ampiezze del FIM, dando luogo anche a valori nulli della funzione di
amplificazione Ac e quindi di Utesta pozzo,Fim. Si noti che lytop = Acd/Asr: per Ac < Asr Si ha,
quindi, lytop < 1.

2.2.1.1.5 Influenza della direzione di propagazione dell input

I risultati degli studi finora presentati sono stati ottenuti nell’ipotesi di direzione di
propagazione delle onde di taglio verticale. Cairo et al. (2016) hanno valutato la
dipendenza dei fattori di interazione cinematica dall’angolo €inp che individua la
direzione di propagazione del segnale di input rispetto alla verticale. Nello specifico, gli
Autori hanno condotto analisi di interazione cinematica al variare dell’angolo Einp,
utilizzando il modello a tre molle proposto da Varun et al. (2009): tale modello prende
le mosse da quello, precedentemente illustrato, proposto da Gerolymos e Gazetas (2006
a), eliminando I’impedenza rotazionale concentrata alla base del pozzo, di importanza
trascurabile rispetto alle impedenze distribuite lungo il fusto del pozzo e all’impedenza
traslazionale concentrata alla base dello stesso. Nelle analisi, il pozzo cilindrico, di
diametro D =10 m e altezza H=15 m, & immerso in uno strato di terreno visco -
elastico omogeneo caratterizzato da una velocitd Vs=150 m/s poggiante su un
semispazio omogeneo con V= 4-Vs =400 m/s. 1l rapporto di smorzamento dei terreni
di fondazione ¢ pari a £ =5 %. L’input ¢ costituito da un’onda di taglio armonica di
pulsazione m, la cui direzione di propagazione € inclinata rispetto alla verticale di un
angolo €inp. In queste condizioni, e necessario distinguere tra onde di taglio SV, la cui
direzione di polarizzazione appartiene al piano verticale, e le onde di taglio SH, la cui
direzione di polarizzazione appartiene al piano orizzontale. | fattori di interazione
cinematica ottenuti dagli Autori sono riportati nella Figura 2.18. Con riferimento alle
onde SV (Figura 2.18 a) e b) ), la dipendenza dei fattori di interazione cinematica dalla
frequenza ¢ analoga a quella osservata precedentemente. Il fattore di interazione lytop
assume generalmente valori inferiori all’unita, come gia osservato precedentemente per
€inp = 0. Tuttavia, per €inp = 60° il fattore lytop assume valori maggiori dell’unita, con un
valore massimo pari a lutp~ 1.5, indicando un’amplificazione della componente
traslazionale del moto rispetto alle condizioni di free - field. Analogamente, la
componente rotazionale del FIM (lg) assume i valori massimi per &inp =60°. La
dipendenza dei fattori di interazione cinematica dall’angolo di propagazione Einp NON €,
quindi, biunivoca. | risultati ottenuti per le onde SH, al contrario, mostrano effetti
cinematici contenuti: nello specifico, la funzione lutp assume valori prossimi all’unita
per tutte le frequenze di eccitazione e gli angoli di propagazione considerati. Per le onde
SH, la relazione tra i fattori di interazione cinematica e l’angolo di propagazione
dell’input €inp € biunivoca: in particolare, all’aumentare di &€inp gli effetti di natura
cinematica diminuiscono e divengono trascurabili per €inp =80° anche alle alte
frequenze, potendo quindi assumersi lytp =1 € lo = 0.
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SV waves | SH waves (©
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Figura 2.18. Fattori di interazione cinematica al variare della frequenza adimensionale 3o e dell’angolo di
propagazione dell’input rispetto alla verticale €in, (modificata da Cairo et al., 2016)

2.2.1.2 Interazione inerziale

Nell’analisi di interazione inerziale la sovrastruttura viene soggetta al FIM
precedentemente determinato nell’analisi di interazione cinematica, al fine di
determinare gli spostamenti e le sollecitazioni alle quali viene sottoposta la fondazione e
la sovrastruttura stessa. Come gia riportato nel § 2.2.1, in queste analisi la sovrastruttura
viene tipicamente modellata con un oscillatore a un grado di liberta (S.D.O.F.), mentre
il sistema fondazione - terreno viene ricondotto a un sistema di impedenze dinamiche
dipendenti dalla frequenza. Per effetto dell’interazione inerziale, le proprieta dinamiche
del sistema, quali il periodo proprio Teq € il rapporto di smorzamento Egq si modificano
rispetto alla condizione di sovrastruttura incastrata lla base (assenza di interazione).

Si riportano di seguito le espressioni disponibili in letteratura per la stima delle matrici
di impedenza dinamica [K] dei pozzi di fondazione; successivamente, vengono valutati
gli effetti dell’interazione inerziale sulle proprietd dinamiche dell’intero sistema e i
parametri adimensionali che influiscono sul problema.

2.2.1.2.1 Matrici di impedenza dinamica dei pozzi di fondazione

Come riportato nel § 2.2.1, nelle analisi di interazione inerziale il sistema fondazione -
terreno viene tipicamente ricondotto a un sistema di impedenze dinamiche con
I’obiettivo di riprodurne, globalmente, il legame forze (momenti) - Spostamenti
(rotazioni). Il problema della determinazione delle impedenze dinamiche dei pozzi di

27



Capitolo 2 - Stato dell arte

fondazione é stato affrontato da diversi autori nella letteratura scientifica (Veletsos e
Wei, 1971; Beredugo e Novak, 1972; Novak e Sachs, 1973; Kausel, 1974; Elsabee e
Morray, 1977; Kausel e Ushijima, 1979; Gazetas, 1983; Apsel e Luco, 1987; Gazetas e
Tassoulas, 1987; Luco e Wong, 1987; Fotopoulou et al., 1989; Hatzikonstantinou et al.,
1989; Gazetas, 1991 a, b; Gazetas e Stokoe, 1991; Celebi et al., 2006; Gerolymos e
Gazetas, 2006 a; Mylonakis et al., 2006; Varun et al., 2009; Shadlou e Bhattacharya,
2016). Tra questi, Gazetas (1983 e 1991 a, b) ha passato in rassegna le soluzioni
disponibili nella letteratura scientifica, ottenute con differenti approcci (analitici, semi -
analitici, agli elementi di contorno, agli elementi finiti), evidenziando i parametri che
influiscono maggiormente sulla rigidezza e sullo smorzamento del sistema pozzo di
fondazione - terreno.

L’impedenza dinamica associata al generico grado di liberta della fondazione
(traslazione orizzontale e verticale, rotazione, torsione), richiamata nell’equazione (2.4),
puO essere espressa come

K(0)=K-k(®)+ioC (o) (2.23)

in cui la parte reale K-k(w) € il prodotto della rigidezza statica K (w =0) e del
coefficiente di rigidezza dinamica k(w) e in cui la parte immaginaria presenta il
coefficiente di smorzamento C(w). Tipicamente, le espressioni del coefficiente di
smorzamento disponibili in letteratura forniscono il solo contributo di smorzamento per
radiazione. Il contributo dello smorzamento isteretico dei terreni di fondazione pud
essere incluso come segue:

+2-K-k(03)

Cit (0)=C(®) o

& (2.24)

in cui & rappresenta il rapporto di smorzamento isteretico dei terreni di fondazione.

Le relazioni disponibili in letteratura per la stima di K, k(®) e C(®) sono state ottenute
dai vari autori descrivendo il comportamento meccanico dei terreni di fondazione con
un mezzo visco - elastico lineare, caratterizzato da un modulo di rigidezza al taglio
G = p-Vs?, costante o variabile con la profondita, in cui p & la densita e Vs la velocita di
propagazione delle onde di taglio, da un coefficiente di Poisson v e da un rapporto di
smorzamento isteretico &. 1l deposito di terreno & stato schematizzato come uno strato di
spessore Z poggiante su bedrock o come un semispazio (Z — «). La fondazione &
tipicamente schematizzata come un corpo rigido. In tali condizioni, le impedenze
dinamiche dei pozzi di fondazione dipendono principalmente da:

— la forma e le dimensioni della sezione trasversale del pozzo (circolare,
rettangolare);
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— Taltezza del pozzo H;
— laqualita del contatto pozzo - terreno, espresso dall’altezza d < H;
— la presenza della formazione rigida di base, collocata alla profondita Z;

— la frequenza di eccitazione, espressa generalmente in termini di frequenza
adimensionale ao = ®R/Vs;

— D’eterogeneita dei terreni di fondazione in termini di modulo di taglio G (profilo
costante o crescente con la profondita);

— T’anisotropia dei terreni di fondazione in termini di modulo di taglio G (Gazetas,
1983);

— il grado di nonlinearita atteso per i terreni di fondazione e il conseguente livello
deformativo, per il quale ottenere valori “operativi” del modulo di taglio G e del
rapporto di smorzamento .

Gazetas (1991, a, b) ha fornito le relazioni analitiche per il calcolo delle impedenze
dinamiche alla base di fondazioni interrate (embedded shallow foundations, H # 0), per
rapporti di snellezza H/D < 1 e H/Z < 0.5. Nello specifico, sono stati considerati i casi di
fondazione immersa in un semispazio omogeneo (Figura 2.19 a) e in un deposito
omogeneo di spessore Z poggiante su una formazione rigida (Figura 2.19 b): per
quest’ultimo caso, piu generale, Sono riportate di seguito le espressioni delle rigidezze
dinamiche K(w) e dei coefficienti di smorzamento per radiazione C(w), per il modo
traslazionale (Kxx e Cxx), rotazionale (K. € Cr) e accoppiato (Kxr € Cx), di maggiore
interesse per il prosieguo del lavoro.

faundnliun—\

ST H: S o) total sidewoll soil o
R . .| +, contact area Ay

* - "Homogeneous Halfspace '@ -, .

-Homogeneous ' Straty
ER e ;\A, ARy JW\II\W/?\;':-:; A\,}l\y’ﬁ‘?/\\:?/\ 7 -*::aj/»\,\y;-r._..'
rigid tormotion (b)

Figura 2.19. Schemi per il calcolo delle impedenze di fondazioni interrate: semispazio omogeneo (a) e
strato omogeneo poggiante su bedrock (b) (modificata da Gazetas, 1991 a)
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Per fondazioni infinitamente rigide la matrice di impedenza & simmetrica, per cui si ha
Krx = Kxr € Crx = Cxr.

Per fondazione interrata cilindrica di raggio R la rigidezza dinamica alla traslazione
Kxx() é:

Ky (0)= {KXX,SW (1+ %j(l+ 1.25;)} Ky () (2.25)

in cui il termine tra parentesi quadre rappresenta la rigidezza statica Ky, espressa in
funzione della rigidezza statica della fondazione superficiale (d =H =0) di raggio R
Kxxsur, pari a

Keour = SG—R(H O.SEJ (2.26)
’ 2—-V Z

e in cui k() é il coefficiente di rigidezza dinamica, ricavabile da abachi proposti
dall’ Autore e di cui si riporta un esempio nella Figura 2.20 a, per il caso di fondazione
circolare (Ilb = 1).

L’espressione della rigidezza dinamica associata al modo rotazionale K() € pari a

K, ()= {K (1+ 2%)(“ o.esgﬂ.k,r () (2.27)
in cui
_ 8GR’ R
Ko = (1_V)(1+ 0.17 zj (2.28)
k, (0)=1-0.2a, (2.29)

L’espressione della rigidezza dinamica accoppiata Kxr(®) &
1
K, ()= [gdex (0= 0)} K, () (2:30)

in cui Ku(® = 0) e la rigidezza statica della fondazione interrata e

ke (©)=1 (2.31)
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Figura 2.20. Coefficiente di rigidezza dinamica (a) e parametri adimensionali per la determinazione del
coefficiente di smorzamento alla traslazione (b) e alla rotazione (c) per fondazioni interrate
(modificata da Gazetas, 1991 a)

L espressione del coefficiente di smorzamento per radiazione Cxx(m) &
Cxx (0‘)) = Cxx,sur (0‘)) + pVSANS + pVLa 'A\Nce (232)

in cui Via € la velocita di Lysmer (Lysmer's analog wave velocity), pari a
Via=34-Vs/[mt-(1-V)], e Aws € Awce SONO, rispettivamente, la quota parte di
superficie laterale della fondazione, effettivamente a contatto con il terreno (d < H), che
sottopone il terreno a sollecitazioni di taglio e di compressione; Cxxsur(®) € il
coefficiente di smorzamento per radiazione della fondazione superficiale (d = H = 0) di
raggio R, pari a

0 PEN
4
Cxx,sur ((D) = pVSAb(_:xx f > é ’ fO,s (233)
: : . 3 4
interpolazione lineare — fo < f<—=-"Ag
4 3

in cui Ap € ’area della sezione trasversale della fondazione, fos = 4Z/Vs € la frequenza
fondamentale del deposito per taglio (“shearing modes of vibration™) e C, & un
coefficiente adimensionale che dipende dalla frequenza adimensionale ag e dalle
dimensioni in pianta della fondazione (Figura 2.20 b).

L’espressione del coefficiente di smorzamento per radiazione associato alla rotazione
Cr(w) e
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Crr ((D) = Crr,sur (O‘)) + pVLa Iwceél + pVS [‘]WS + Z[A{vce,i Alziljel (234)

in cui Jus € lwee rappresentano, rispettivamente, il momento d’inerzia totale, rispetto alla
base, della quota parte di superficie laterale della fondazione, effettivamente a contatto
con il terreno (d <H), che sottopone il terreno a sollecitazioni di taglio e di
compressione; Ai rappresenta la distanza delle aree Awce che sottopongono il terreno a
compressione; ¢ & un coefficiente adimensionale la cui espressione &

c, =0.25+0.65,/a, (%)2 : (%) (2.35)

Crsur(®) € il coefficiente di smorzamento per radiazione della fondazione superficiale
(d=H=0) diraggio R, pari a

0 f<f,,
C W)= ' 2.36
XX,SUT( ) {pVLabeérr f> fO,c ( )

in cui lpx & il momento d’inerzia della sezione trasversale attorno all’asse X, foc = 4Z/Via
¢ la frequenza fondamentale del deposito per compressione (“‘compressing modes of
vibration”) e C, & un coefficiente adimensionale che dipende dalla frequenza
adimensionale ao e dalle dimensioni in pianta della fondazione (Figura 2.20 c).

In ultimo, I’espressione del coefficiente di smorzamento Cxr(®) €

1

C, (@)= 3 dC,, (o) (2.37)

All’aumentare dell’entita (H) e della qualita (d <H) del contatto pozzo - terreno si
osserva un incremento della rigidezza dinamica e del coefficiente di smorzamento, sia
per la traslazione che per la rotazione della fondazione. L’incremento dello
smorzamento ¢ dovuto all’incremento dell’area al contatto pozzo - terreno, per il quale
I’energia irradiata dalla fondazione verso 1’esterno cresce. Il contatto pozzo - terreno
puo essere ridotto per effetto di fenomeni non lineari all’interfaccia, quali lo
scorrimento relativo, dovuto al raggiungimento della resistenza al taglio dell’interfaccia
(“sliding”) e la separazione, causata dal raggiungimento della resistenza a trazione
(“gapping”), in particolar modo in prossimita del piano campagna, dove lo stato di
confinamento ¢ ridotto.

La presenza del bedrock (Z #0) contribuisce ad aumentare la rigidezza del sistema
pozzo - terreno, in quanto costituisce un vincolo cinematico per la fondazione: di tale
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effetto si risente se il volume di terreno significativo si estende fino a una profondita
z>Z. L’estensione del volume significativo dipende dal modo dominante della
fondazione, essendo massimo per il modo verticale e minimo per il modo rotazionale. Il
coefficiente di smorzamento risente in maniera duplice della presenza del bedrock. In
primo luogo, in presenza del bedrock si ha la completa riflessione delle onde emanate
dalla fondazione, che vanno nuovamente a interessare la fondazione stessa,
incrementandone 1’ampiezza del moto. Inoltre, la presenza del bedrock introduce nel
sistema la frequenza propria del deposito fo (fos0 foc in funzione del moto della
fondazione) che costituisce una frequenza di cut - off, feut-ofr, per 1o smorzamento per
radiazione: in particolare, per f < feut-off |0 SMOrzamento per radiazione € nullo, mentre
per f> feut—off 10 SMorzamento per radiazione assume il valore massimo, pari a quello
che si otterrebbe per il semispazio (Z — o). Per f<fcu_off, infatti, non possono
generarsi all’interno del deposito onde di superficie, responsabili dell’allontanamento
delle onde sismiche dalla fondazione e, quindi, della dissipazione di energia per
radiazione.

Il coefficiente di smorzamento dipende, inoltre, dal modo di vibrare della fondazione:
nello specifico, come per 1’estensione del volume significativo, esso assume i valori
massimi per il modo di vibrare nella direzione verticale e i valori minimi per il modo
rotazionale (rocking). Quando la fondazione & soggetta a oscillazioni nella direzione
verticale, infatti, le onde irradiate in fondazione sono in fase tra loro; viceversa, quando
la fondazione é soggetta prevalentemente a un modo rotazionale, le onde emesse da due
punti collocati simmetricamente rispetto al centro della fondazione sono in opposizione
di fase (¢ = 180°) e tendono a “cancellarsi” a vicenda: lo smorzamento per radiazione,
anche nel caso di fondazione immersa in un semispazio, & quindi minimo.

Per formazione di base di rigidezza finita Gy, le rigidezze dinamiche e i coefficienti di
smorzamento dipendono dal rapporto tra il modulo di rigidezza al taglio del deposito G
e della formazione di base Gr. Nello specifico, le rigidezze dinamiche e i coefficienti di
smorzamento assumono valori intermedi tra quelli delle soluzioni limite, costituite dal
caso di semispazio (G/Gr=1) e dal caso di deposito poggiante su formazione di base
infinitamente rigida (G/Gr — 0).

La frequenza di eccitazione, rappresentata dalla frequenza adimensionale ao = ®R/Vs,
comporta una riduzione della rigidezza dinamica traslazionale e rotazionale, Kxx() e
Kir(®) e del coefficiente di smorzamento traslazionale Cxx(®) (Figura 2.20); viceversa,
comporta un incremento del coefficiente di smorzamento rotazionale Cr(®).

L’eterogeneita del deposito di terreno nel quale ¢ immersa la fondazione influisce, in
particolar modo, sui valori assunti dai coefficienti di smorzamento C(w). Per un profilo
del modulo di rigidezza al taglio G crescente con la profondita, la rigidezza statica
aumenta e lo smorzamento per radiazione diminuisce rispetto alle condizioni di
semispazio omogeneo. Le onde emesse dalla fondazione, infatti, possono essere anche
interamente riflesse dalla presenza di un terreno sottostante di maggiore rigidezza,
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andando a interessare nuovamente la fondazione. Tale effetto si riduce all’aumentare
della frequenza adimensionale ap: alle alte frequenze, infatti, le lunghezze d’onda
A = Vs/f si riducono e il deposito appare come un mezzo omogeneo con il modulo di
rigidezza che si ha nel punto di emissione dell’onda. Gli effetti dell’eterogeneita del
deposito sulle impedenze possono essere considerati adottando le espressioni ottenute
nell’ipotesi di deposito omogeneo, utilizzando valori del modulo di taglio G e del
rapporto di smorzamento isteretico & rappresentativi del volume significativo.

Per anisotropia del terreno si intende, nel calcolo delle impedenze dinamiche, la
dipendenza delle caratteristiche elastiche dei terreni dalla direzione di applicazione del
carico, orizzontale o verticale. In questo caso, i parametri necessari per descrivere il
comportamento dei terreni sono cinque, Gn, Gv, Vhv, Vhh € Gun, in cui h indica la
direzione orizzontale e v la direzione verticale. Viene definito il grado di anisotropia
n = Gn/Gy L’anisotropia del terreno influisce sui valori assunti dalle rigidezze statiche
traslazionali Kxx e Kyy e rotazionali, K x e Kiry: nello specifico, all’aumentare del grado
di anisotropia n, esse aumentano. La dipendenza dalla frequenza delle impedenze ¢
poco influenzata dal grado di anisotropia n (Gazetas, 1983).

Il comportamento non lineare dei terreni di fondazione influisce in maniera significativa
sulle impedenze dinamiche del sistema fondazione - terreno. In particolare,
all’aumentare del livello deformativo dei terreni di fondazione si ha un decadimento del
modulo di rigidezza G e un incremento del rapporto di smorzamento isteretico &
(Vucetic e Dobry, 1991), intesi come parametri secanti. Tale modifica dei parametri
secanti puo essere tenuta in considerazione utilizzando le soluzioni sopra riportate con
valori “operativi” del modulo di taglio e del rapporto di smorzamento, derivati dai
risultati dell’analisi di risposta sismica locale in condizioni di free - field condotta con il
metodo lineare equivalente. In questo modo € possibile considerare le non linearita
indotte dal moto sismico nelle condizioni di free - field (“primary nonlinearities”) ma
non quelle causate dai fenomeni di interazione (“secondary nonlinearities”, Mylonakis
et al., 2006).

Le soluzioni riportate da Gazetas (1991 a, b) sono state ottenute per rapporti di snellezza
dei pozzi H/D < 1. Per maggiori valori di H/D, compresi tra 2 e 6, le impedenze
dinamiche del sistema pozzo - terreno possono essere stimate con le relazioni proposte
da Varun et al. (2009). Gli Autori hanno fatto riferimento a un modello simile a quello
proposto da Gerolymos e Gazetas (2006 a) (Figura 2.11) trascurando, tuttavia, il
contributo della molla e dello smorzatore rotazionale concentrati alla base del pozzo
(“three - spring model”). I valori delle molle e degli smorzatori sono stati calibrati sulla
base di regressione ai minimi quadrati dei valori delle impedenze dinamiche ottenute da
analisi FEM 3D. Le espressioni delle rigidezze statiche delle molle distribuite kx e ke €
concentrata alla base Kpx sono (Figura 2.21):
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-0.15

L 1.828£ﬂj (2.38)
E D

k

0 :1.106+O.227(EJ (2.39)

D D
Ke — 0669+ o.129(ﬂj (2.40)
ED D

| coefficienti di rigidezza dinamica, espressi in questo caso come k’(®) in funzione della
frequenza adimensionale a'o = ®WD/Vs = 2 - ap sono pari a (Figura 2.22)

K, (w)=1-0.1-8 (2.42)
ky (©)=1-0.225-a; (2.42)
k, (w)=1 (2.43)

| coefficienti di smorzamento cx(®), co(®) e Cox() sono pari a (Figura 2.22)

1.85-a; 0 <1
AC) :{ % o= (2.44)
E |85 /
—0.21(ﬂj -ay <1
D
C(®) _0,21(ﬂj.(2_a5) l<a) <2 (2.45)
ED? D
0 ay;>2
0.60-a/ ' <06
Ch () _ { % % < (2.46)
ED 0.36 a; >0.6

Il coefficiente di smorzamento ce(®) pud essumere valori negativi, indicando che le
onde irradiate dalle tensioni tangenziali verticali all’interfaccia pozzo - terreno (Tr; nella
Figura 2.11) sono in opposizione di fase (¢ = 180°) con quelle irradiate mediante gli
altri meccanismi resistenti. Con tali soluzioni é possibile tenere in conto, in maniera
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Figura 2.21. Rigidezze statiche delle molle distribuite (kx e ko) e concentrate (Ky) in funzione del
rapporto di snellezza del pozzo H/D (modificata da Varun et al., 2009)
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Figura 2.22. Coefficienti di rigidezza dinamica e di smorzamento, in funzione della frequenza
adimensionale a’ e del rapporto di snellezza del pozzo H/D (modificata da Varun et al.,
2009)
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diretta, I’eterogeneita dei terreni di fondazione, ottenendo la rigidezza e il coefficiente di
smorzamento alla generica profondita per il modulo di Young E di interesse. La
presenza del bedrock non é considerata.

2.2.1.2.2 Modifica delle proprieta dinamiche del sistema per effetto dell’interazione

Per effetto dell’interazione terreno - struttura, le proprieta dinamiche della sovrastruttura
si modificano rispetto a quelle della sovrastruttura a vincoli fissi. Nello specifico, la
cedevolezza del sistema fondazione - terreno comporta un incremento del periodo
proprio, passando dal periodo Ts della sovrastruttura incastrata alla base al periodo Teg;
analogamente, il rapporto di smorzamento del sistema Eeq & generalmente maggiore del
rapporto di smorzamento della sola sovrastruttura &s. La modifica del rapporto di
smorzamento ¢ dovuta al fatto che I’energia introdotta nel sistema dall’evento sismico
puo essere dissipata non solo all’interno della sovrastruttura, ma anche all’interno dei
terreni di fondazione, per radiazione (Smorzamento geometrico) e per isteresi
(smorzamento di materiale).

Nella letteratura scientifica la modifica delle proprieta dinamiche del sistema per effetto
dei fenomeni di interazione & un aspetto ampiamente studiato; sono, infatti, disponibili
varie relazioni analitiche per la stima del periodo proprio Teq e del rapporto di
smorzamento Eeq (Veletsos e Wei, 1971; Jennings e Bielak, 1973; Veletsos e Meek,
1974; Veletsos, 1977; Wolf, 1985 e 1988; Tsigginos et al., 2008; Maravas et al., 2014).
Wolf (1985) ha ricavato le espressioni di Teq € &eq per un oscillatore a un grado di liberta
visco - elastico lineare supportato da una fondazione circolare infinitamente rigida. La
fondazione poggia sulla superficie di un deposito visco - elastico lineare di spessore Z,
modulo di taglio G = p-Vs?, in cui p ¢ la densita e Vs la velocita di propagazione delle
onde di taglio, coefficiente di Poisson v e rapporto di smorzamento isteretico &.
L’oscillatore elementare, di altezza hs, € caratterizzato da una rigidezza flessionale ks e
da un coefficiente di smorzamento cs = 2-ks-Es/@, in cui &s € il rapporto di smorzamento;
la massa ms ¢ concentrata all’estremita superiore dell’oscillatore; la fondazione, di
raggio R, e dotata di massa e inerzia rotazionale, rispetivamente ms e Js (Figura 2.23).

m, u, +uf +e.hs+ufl«:—x

p.V,. V.G

Figura 2.23. Modello utilizzato da Wolf (1985) per lo studio della modifica delle proprieta dinamiche del
sistema per effetto del’interazione terreno - struttura (modificata da Wolf, 1985)
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Il sistema fondazione - terreno é ricondotto a un sistema di molle e smorzatori in
parallelo, alla traslazione orizzontale (Kxx € Cxx) € alla rotazione (K e Cy), trascurando
il termine accoppiato della matrice di impedenza er, trattandosi di una fondazione
superficiale. L’input € costituito da un’onda di taglio armonica, di ampiezza Ug €
pulsazione ®, che si propaga nella direzione verticale. Per ricavare le proprieta
dinamiche dell’intero sistema, Wolf (1985) ha introdotto un oscillatore a un grado di
liberta equivalente al sistema sopra illustrato, in termini di spostamenti e sollecitazioni
risultanti (“replacement oscillator”). Tale oscillatore elementare e caratterizzato da un
periodo proprio equivalente Teq € da un rapporto di smorzamento Eeq, le cui espressioni
sono:

T -h?
T K

S

T ) T ) T ) T )
<) “Hﬂ ]5(?] wo(F) & (249

XX r

in cui

T ="=om - 2.49
" (2.49)

¢ il periodo proprio dell’oscillatore elementare di partenza a vincoli fissi e @s € la
pulsazione propria;

T =20 —op | M (2.50)
O)XX KXX

T =28 _on | (2.51)
® K

18 s

sono 1 periodi propri del sistema equivalente nell’ipotesi di sovrastruttura infinitamente
rigida (ks — o) e, rispettivamente, di fondazione infinitamente rigida alla rotazione
(Kir — o) e alla traslazione (Kxx — );

_ (Deq 'Cxx

= 2.52
e (252)
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(’Oe .Cl’f
&, = 2qK (2.53)

r

sono i rapporti di smorzamento per radiazione associati alla traslazione (Ex) € alla
rotazione () del sistema fondazione - terreno nelle condizioni di risonanza
(0 = Weq = 2T/Teq). La (2.48) € stata ottenuta trascurando i termini del secondo ordine
in&.

Le relazioni (2.47) e (2.48) sono state esplicitate assumendo, in prima approssimazione,
che il deposito di terreno fosse schematizzabile con un semispazio (Z — ) e che le
rigidezze dinamiche Kxx e Ky e i coefficienti di smorzamento Cxx € Cy fossero
indipendenti dalla frequenza di eccitazione:

K,=—— 2.54
« ooy (254)
4.6 ,
C,=——pVR 2.55
XX 2—Vp S ( )
3
K =_SCR (2.56)
3(1-v)
0.4
C,, =——pV.R* 2.57
XX 1—Vp S ( )

Trascurando la massa e I’inerzia rotazionale della fondazione (ms = J¢ = 0) e sostituendo
le (2.54) - (2.57) nelle (2.47), (2.48) si ottiene

T, [ s2m[(2-
T—_\/1+S Sm[(ﬁ—zv)ﬂ%(l—v)} (2.58)

S

(5 e 7)

N (Tﬂr %[0.036@ + 0.028(1—\/)}

(2.59)

T

S

in cui, nella (2.59), i tre termini a secondo membro rappresentano i contributi allo
smorzamento complessivo dello smorzamento della sovrastruttura, dello smorzamento
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isteretico e dello smorzamento per radiazione dei terreni di fondazione, rispettivamente.
| parametri adimensionali 5§, m e h sono definiti come

s-O-h _2mh (2.60)
Vs Ts'Vs

__om,

m:p-R3 (2.61)

Fon 2.62

h - (2.62)

Tali parametri adimensionali rappresentano, rispettivamente, il rapporto di rigidezza
sovrastruttura - terreno, il rapporto di massa sovrastruttura - terreno e il rapporto di
snellezza della sovrastruttura. Nella Figura 2.24 e nella Figura 2.25 sono riportati gli
andamenti del rapporto Teq/Ts e del rapporto di smorzamento Eeq in funzione dei
parametri adimensionali 5, m e h, per v=0.33, £=0.05 e & =0.025. Il rapporto
Teg/Ts aumenta all’aumentare del rapporto di rigidezza e del rapporto di massa e al
diminuire del rapporto di snellezza della sovrastruttura. In particolare, nel caso limite di
terreno infinitamente rigido (5 — 0) si tende alla condizione di assenza di interazione
terreno - struttura: la sovrastruttura pud essere, quindi, considerata come incastrata alla
base (Teq = Ts). Tale risultato indica che gli effetti dell’interazione sul periodo proprio
del sistema sono massimi per sovrastrutture rigide rispetto al terreno, con masse elevate
e bassi rapporti di snellezza. T primi studi relativi all’interazione terreno - struttura,
infatti, avevano come oggetto il comportamento delle centrali nucleari, cioé strutture
rigide, massicce e tozze. A parita di caratteristiche del terreno di fondazione, il rapporto
di smorzamento Eeq € massimo per sovrastrutture rigide e tozze (5 elevato e h basso).
L’effetto del rapporto di snellezza h sul rapporto di smorzamento Eq € attribuibile ai
valori che assume lo smorzamento per radiazione al variare dell’altezza della
sovrastruttura, a parita di raggio R della fondazione. Per sovrastrutture tozze (valori
ridotti di h) il moto del sistema & influenzato prevalentemente dalla componente
traslazionale del moto della fondazione, per la quale lo smorzamento per radiazione
assume valori elevati; al contrario, per sovrastrutture alte (valori elevati di h) il moto
dell’intero sistema ¢ dominato dalla componente rotazionale del moto della fondazione,
per la quale lo smorzamento per radiazione assume valori contenuti (Gazetas, 1991 a,b).
L’effetto della massa della sovrastruttura sul rapporto di smorzamento, invece, dipende
dal valore assunto dal rapporto di rigidezza 5: nello specifico, per sovrastrutture
flessibili (S <1) il rapporto di smorzamento aumenta all’aumentare della massa della
sovrastruttura ms; si osserva I’andamento opposto per sovrastrutture rigide (S >1).
Nella Figura 2.24 e nella Figura 2.25 sono riportati anche gli andamenti del rapporto di
smorzamento Egq in assenza di smorzamento per radiazione (Cxx = Cir = 0), ottenuti
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Figura 2.24. Proprieta dinamiche dell’oscillatore semplice equivalente al variare del rapporto di rigidezza

e di massa, per semispazio (Z — ) e ms = Js = 0 (modificata da Wolf, 1985)
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Figura 2.25. Proprieta dinamiche dell’oscillatore semplice equivalente al variare del rapporto di rigidezza

e di snellezza, per semispazio (Z — ) e ms = Js = 0 (modificata da Wolf, 1985)

trascurando il terzo termine a secondo membro nella (2.59). In tali condizioni, per
S =0 (assenza di interazione, sovrastruttura incastrata alla base) il rapporto di
smorzamento dell’intero sistema ¢ pari a quello della sola sovrastruttura, Eeq = Eg; al
contrario, per S >5 (sovrastrutture rigide rispetto ai terreni di fondazione, effetti
dell’interazione massimi) il rapporto di smorzamento dell’intero sistema ¢ pari a quello
isteretico dei terreni di fondazione, Eeq = &.

La condizione di assenza di smorzamento per radiazione si verifica per valori del
periodo proprio del sistema Teq > Tcut—off, IN CUi Tcut—off € pari al periodo proprio della
colonna di terreno effettivamente interessato dal moto della fondazione, To. Nello
specifico, per i modi traslazionali e torsionali della fondazione il periodo fondamentale
di interesse della colonna di terreno € pari a To = Tos=4Z/Vs (“shearing modes of
vibration”), mentre per i modi verticali e rotazionali il periodo fondamentale di interesse
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e pari a To = Toc = 4Z/V1a (“compressing modes of vibration™), in cui Via € la velocita di
Lysmer, pariaVia=3.4-Vs/[m-(1-V)].

Wolf (1985) ha esteso la trattazione sopra riportata, considerando la presenza del
bedrock attraverso I’introduzione del parametro adimensionale Z/R. Nello specifico,
I’ Autore ha valutato 1’influenza di tale parametro risolvendo le equazioni del moto del
sistema e non piu attraverso le (2.47) e (2.48); nuovamente, la fondazione é stata
ipotizzata priva di massa e di inerzia rotazionale (mf=Js=0). In questo caso, la
variazione delle impedenze dinamiche del sistema fondazione - terreno con la frequenza
e stata considerata. | risultati delle analisi hanno mostrato che al diminuire dello
spessore del deposito (Z/R — 0) il rapporto Teq/Ts diminuisce, poiché il sistema
fondazione - terreno diviene piu rigido, tendendo alle condizioni di sovrastruttura
incastrata alla base: gli effetti dell’interazione Si riducono. In tali condizioni lo
smorzamento per radiazione tende ad annullarsi, poiche il periodo proprio della colonna
di terreno To si riduce, estendendo il campo di periodi nel quale lo smorzamento per
radiazione € nullo (Teq > To). Al contrario, per elevati valori di Z/R si tende alla
condizione di semispazio, per la quale lo smorzamento per radiazione assume i valori
massimi (Figura 2.26).
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Figura 2.26. Rapporto di smorzamento equivalente in funzione del rapporto di rigidezza e della posizione
del bedrock (modificata da Wolf, 1985)

Ulteriori analisi di Wolf (1985) hanno mostrato che il coefficiente di Poisson v, la
massa ms e I’inerzia rotazionale J¢ della fondazione hanno una scarsa influenza sulle
caratteristiche dinamiche del sistema: & da notare, tuttavia, che i valori di massa e
inerzia considerati nello studio sono tipici di fondazioni superficiali. Le considerazioni
relative all’influenza di ms e J¢ potrebbero, quindi, non essere estendibili al caso dei
pozzi di fondazione.

Le pile da ponte sono tipicamente caratterizzate da elevati valori del rapporto di
snellezza (h >3): in questo campo di valori, I’influenza di h sul periodo proprio Teq €
sul rapporto di smorzamento Eeq € contenuta; inoltre, per queste strutture il moto
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rotazionale della fondazione risulta essere prevalente: lo smorzamento per radiazione e,
quindi, trascurabile, anche nel caso di semispazio. Una corretta stima del rapporto di
smorzamento isteretico dei terreni di fondazione & diviene fondamentale, poiché risulta
essere I'unica fonte di dissipazione di energia all’interno dei terreni di fondazione.

Risultati analoghi a quelli presentati da Wolf (1985) sono stati ottenuti da Tsigginos et
al. (2008), per lo specifico caso dei pozzi di fondazione di pile da ponte. Tsigginos et al.
(2008) hanno condotto uno studio parametrico adimensionale con una versione estesa
del modello a quattro molle proposto inzialmente da Gerolymos e Gazetas (2006 a), al
fine di determinare la modifica delle proprieta dinamiche del sistema per effetto dei
fenomeni di interazione inerziale (Figura 2.27). In particolare, gli Autori hanno
considerato il caso di pozzi di fondazione, a sezione quadrata o rettangolare di lati b e |,
con rapporti di snellezza H/b compresi tra 2 e 6, immersi in un deposito omogeneo di
spessore Z poggiante sulla formazione rigida di base (bedrock). Il contatto pozzo -
terreno & perfetto; il modello non pud, quindi, prevedere eventuali distacchi o
scorrimenti relativi all’interfaccia. Il comportamento meccanico dei terreni di
fondazione € descritto da un modello costitutivo visco - elastico lineare; il pozzo é
considerato come un corpo rigido; la sovrastruttura (pila e impalcato) € modellata con
un oscillatore semplice di altezza hs, dotato di rigidezza flessionale ks e rapporto di
smorzamento s, con massa concentrata in testa ms. Il sistema & sollecitato da un’onda
di taglio S di pulsazione  che si propaga nella direzione verticale.

o pr, GD E.:r

Figura 2.27. A sinistra, sistema pozzo - pila - impalcato considerato da Tsigginos et al. (2008); a destra,
schematizzazione per 1’analisi di interazione inerziale con il modello a 4 molle alla Winkler

(modiifcata da Tsigginos et al., 2008)

Nella Figura 2.28 e nella Figura 2.29 sono riportati i principali risultati ottenuti da
Tsigginos et al. (2008). Il periodo proprio Teq € il rapporto di smorzamento Eeq del
sistema dipendono, similmente a quanto riportato da Wolf (1985), dai parametri
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Figura 2.28. Incremento del periodo proprio Teq € del rapporto di smorzamento &g in funzione del
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Figura 2.29. Incremento del periodo proprio Teq € del rapporto di smorzamento &g in funzione del

rapporto di rigidezza e di snellezza della sovrastruttura, per S, =4.2 (modificata da

Tsigginos et al., 2008)

adimensionali §,, M, e h., in cui § & il rapporto di rigidezza, m, & il rapporto di
massa e h, & il rapporto di snellezza della sovrastruttura. Le espressioni di tali
parametri adimensionali sono:

_ ___@®;h _2m-h,
S;=5= =

Vs Ts'Vs
m, = m
L=

mpozzo

=
T b

(2.63)

(2.64)

(2.65)
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iN cui Mpozzo = Peis - b?*H, ove peis € la massa per unita di volume del pozzo. 1l periodo
Teq € il rapporto di smorzamento &eq aumentano all’aumentare di S;, e al diminuire di
HT (Figura 2.28), analogamente a quanto ha mostrato Wolf (1985) (Figura 2.25).
Confrontando i risultati di Tsigginos et al. (2008) con quelli ottenuti da Wolf (1985) si
osserva che, per i pozzi di fondazione, il rapporto di smorzamento Eeq € maggiore, a
causa della maggiore area della fondazione a contatto con i terreni. Inoltre,
all’aumentare del rapporto di massa M; si osserva un incremento del periodo proprio
Teq € Una diminuzione del rapporto di smorzamento Eeq (Figura 2.29). Elevati valori del
rapporto di massa M, sono associati, a parita di massa della sovrastruttura ms, a pozzi di
dimensioni contenute, per i quali si hanno ridotti valori di rigidezza e smorzamento per
radiazione del sistema fondazione - terreno; viceversa, ridotti valori del rapporto di
massa M, sono associati a pozzi di elevate dimensioni, per i quali si ottengono elevati
valori di rigidezza e smorzamento del sistema fondazione - terreno. Le caratteristiche
dinamiche dell’intero sistema dipendono, quindi, anche dalle dimensioni del pozzo di
fondazione e, in particolare, dal rapporto di snellezza H/b (o dal rapporto H/D per pozzi
a sezione circolare); tale parametro e presente nel termine Mpozzo all’interno del rapporto
di massa M, . La dipendenza del rapporto di smorzamento Eeq dal rapporto di snellezza
del pozzo H/b e riportata nella Figura 2.30, nella quale si osserva che Eeq cresce al
crescere di H/b.

0.20 _

get‘i

0.10

0.05

4

H/b

Figura 2.30. Rapporto di smorzamento in funzione del rapporto di snellezza del pozzo H/b e della
sovrastruttura h; (modificata da Tsigginos et al., 2008)

Sulla base dei risultati sopra discussi, Tsigginos et al. (2008) hanno proposto una
relazione analitica per la stima del periodo proprio del sistema:

T, = —X— (2.66)
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in cui il periodo Tsys €:

-I:Is-ys ~1+7§M8 . 0613y 05 (2.67)

S

2.2.1.3 Effetti dell’interazione sulla risposta del sistema

Mylonakis et al. (2006) hanno condotto analisi di interazione terreno - struttura con il
metodo delle sottostrutture, per il caso di fondazione di una pila da ponte immersa in un
deposito visco - elastico lineare. Le caratteristiche meccaniche dei terreni di fondazione
sono riportate nella Figura 2.31; la fondazione ha una sezione circolare di diametro
D =5 m e il piano di posa e collocato alla profondita z =3 m; la pila, di altezza hs =6 m
e sezione circolare di diametro ds = 1.3 m, & modellata con un oscillatore a un grado di
liberta di rigidezza flessionale ks = 48611.1 kN/m e rapporto di smorzamento &s =5 %;
la massa dell’impalcato gravante sulla pila ¢ ms = 350 Mg, rappresentativa di un ponte
autostradale a due corsie con campata di luce 35 m. Il sistema & soggetto a onde di
taglio con direzione di propagazione verticale.

ms = 350 Mg

N /

kg = 48.6 MN/m
£=5%

ds=1.3m

4= H=3m

Vs, =80 mfs e s ———”Z1'=9.5'm'

py=18Mg/ms -

=10 %

Vsp=830mis - Do ToToToToToTololo

Pa=20Mg/me - T -TooTooToo e

£,=7% - - _-_-_-_-.272,=30,835m
— S —— S

elastic rock

V,=1200 m/s

p, =2.2 Mg/m?

£=2%

Figura 2.31. Sistema studiato da Mylonakis et al. (2006) con il metodo delle sottostrutture (modificata da
Mylonakis et al., 2006)
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Le analisi sono state condotte sia nel dominio della frequenza, per individuare le
proprieta dinamiche del sistema, sia nel dominio del tempo, per ottenere la risposta del
sistema soggetto a storie temporali delle accelerazioni di eventi sismici reali: per le
analisi nel dominio del tempo si é fatto uso della trasformata di Fourier, per poter
utilizzare le soluzioni mostrate nei paragrafi precedenti, fornite nel dominio della
frequenza. Inoltre, le analisi sono state condotte anche nell’ipotesi di sovrastruttura
incastrata alla base (assenza di interazione). Nella Figura 2.32 ¢ riportato il confronto tra
le storie temporali delle accelerazioni orizzontali ottenute in corrispondenza
dell’impalcato, insieme con il segnale sismico d’ingresso utilizzato nell’analisi. Le
accelerazioni ottenute nell’ipotesi di assenza di interazione sono all’incirca doppie
rispetto a quelle ottenute in presenza dei fenomeni di interazione. Cio e causato, in
primo luogo, dall’incremento del periodo proprio del sistema, pari a Ts = 0.53 s nel caso
di sovrastruttura incastrata alla base e a Teq = 0.83 s nel caso di interazione. Inoltre, per
effetto dei fenomeni di interazione lo smorzamento del sistema cresce e, in questo
particolare caso, assume i valori massimi, corrispondenti alla condizione di semispazio,
poiché il periodo proprio dell’intero sistema Teq € minore del periodo proprio della
colonna di terreno To, paria Tos = 1.15s.

In questo particolare caso, quindi, gli effetti dell’interazione dinamica terreno - struttura
comportano una riduzione delle accelerazioni orizzontali dell’impalcato, e quindi delle
sollecitazioni in fondazione. Tale risultato non e generale, ma dipende da:

— il contenuto in frequenza dell’input sismico, sintetizzabile mediante il periodo
predominante T, e il periodo medio Tm (Rathje et al., 1998). Esso, infatti,
determina la forma dello spettro di risposta ai periodi di interesse per i sistemi
pila - pozzo - terreno. In generale, ma non sempre, i periodi Teq Si collocano in
un campo di valori compreso tra 0.5 e 4 s, per il quale lo spettro di risposta
dell’input presenta il ramo discendente;

— il periodo proprio della colonna di terreno To, che determina I’entita dello
smorzamento per radiazione. Per Teq<To lo smorzamento per radiazione €
massimo e pari a quello che si otterrebbe nelle condizioni di semispazio; per
Teq > To, al contrario, lo smorzamento per radiazione tende ad annullarsi;

— eventuali fenomeni di risonanza tra il sistema e la colonna di terreno. Per effetto
dei fenomeni di interazione, infatti, il periodo proprio del sistema aumenta; cio
puo comportare 1’avvicinarsi di tale periodo a uno dei periodi propri della
colonna di terreno, dando luogo a un netto incremento delle sollecitazioni nel
sistema. Tuttavia, se I’input sismico non é caratterizzato da un significativo
contenuto energetico per tali periodi, questo fenomeno di risonanza assume una
scarsa importanza;

— eventuali fenomeni di doppia risonanza (“‘double resonance”), per i quali si ha
Teq = To, T1, T2 = Tp, in cui To, Ty, T2 rappresentano i periodi propri della colonna
di terreno;
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— sviluppo di deformazioni di natura elasto - plastica all’interno dei terreni di
fondazione, che comportano un’ulteriore modifica dei parametri dinamici del
sistema: nello specifico, un’ulteriore incremento del periodo proprio Teq € del
rapporto di smorzamento equivalente Ceq. Inoltre, tali fenomeni possono
comportare un elevato incremento degli spostamenti della sovrastruttura,
peggiorandone la prestazione.

Quest’ultimo aspetto non puo essere tenuto in conto con il metodo delle sottostrutture.
Quando il livello deformativo atteso per i terreni di fondazione & elevato, € quindi
necessario ricorrere ai metodi di analisi diretti.

Pacoima, Northridge
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Figura 2.32. Storie temporali delle accelerazioni orizzontali dell’input (a) e dell’impalcato, senza (b) e
con interazione (c) (modificata da Mylonakis et al., 2006)

48



Capitolo 2 - Stato dell arte

2.2.2 Metodi di analisi completi

Nei metodi di analisi completi lo studio dell’interazione dinamica terreno - struttura
viene condotto modellando esplicitamente i terreni di fondazione, la struttura di
fondazione e la sovrastruttura, valutandone la risposta contestualmente. Tipicamente,
queste analisi sono condotte con un approccio al continuo attraverso metodi numerici,
agli elementi finiti (FEM) o alle differenze finite (FDM), considerando anche la
tridimensionalita del problema. A fronte dell’elevato onere computazionale richiesto,
causato dall’elevato numero di gradi di liberta e di parametri in gioco, tali metodi
consentono di svolgere le analisi dinamiche considerando, in maniera pilt 0 meno
accurata, il comportamento non lineare dei terreni di fondazione e della sovrastruttura.
Le analisi sono svolte nel dominio del tempo. Con tale medoto di analisi & possibile
ottenere una stima accurata della prestazione del sistema pila - pozzo - terreno,
tipicamente valutata in termini di indici di prestazione quali i valori massimi e
permanenti attinti dagli spostamenti orizzontali, dalle rotazioni e dai cedimenti della
fondazione, della pila e dell’impalcato.

Con particolare riferimento ai pozzi di fondazione di pile da ponte, gli studi disponibili
in letteratura condotti con tale metodo per le analisi dinamiche non sono numerosi
(Zafeirakos et al., 2011; Callisto et al., 2013; Rampello et al., 2013; Zafeirakos e
Gerolymos, 2012, 2013). In questi studi il comportamento meccanico dei terreni di
fondazione e descritto da un modello elasto - plastico, perfetto o incrudente, al fine di
tenere in conto i possibili fenomeni non lineari che possono verificarsi in condizioni
sismiche. Il comportamento non lineare dei terreni di fondazione puo essere:

— di natura geometrica, consistente in fenomeni elastici non lineari all’interfaccia
pozzo - terreno, quali lo scorrimento relativo (sliding) e il distacco (gapping,
base uplifiting). Si ha lo scorrimento relativo quando viene raggiunta la
resistenza al taglio dell’interfaccia pozzo - terreno, mentre si ha il distacco
quando viene raggiunta la resistenza a trazione dell’interfaccia. Tali fenomeni
sono, in generale, reversibili, invertendo la direzione di carico, e comportano
una diminuzione della rigidezza e dello smorzamento per radiazione del sistema
fondazione - terreno. L energia dissipata per effetto di tali fenomeni ¢ nulla;

— di materiale, legato al raggiungimento delle condizioni di plasticizzazione dei
terreni di fondazione, con conseguente diminuzione della rigidezza e incremento
dello smorzamento isteretico del sistema fondazione - terreno. In questi casi la
dissipazione di energia €& elevata ed e rappresentata dall’area compresa
all’interno dei cicli d’isteresi descritti durante I’evento sismico.

Zafeirakos e Gerolymos (2013) hanno mostrato che, descrivendo il comportamento
meccanico dei terreni di fondazione con un modello elasto - plastico, la prestazione del
sistema pila - pozzo - terreno dipende da due parametri adimensionali, che si
aggiungono a quelli mostrati e discussi nel § 2.2.1 per i sistemi lineari: il coefficiente di
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sicurezza al carico limite della fondazione ai carichi verticali, Fsy, e ai carichi
pseudostatici, Fse, definiti come:

Ry, = —m (2.69)

in cui Niim rappresenta il carico limite della fondazione per carichi verticali e centrati e
Ntot 1l carico verticale agente al piano di posa del pozzo di fondazione,

Fp = — ¢ (2.69)

in cui Niime rappresenta il carico limite della fondazione in presenza di azioni
eccentriche e inclinate, rappresentative dei carichi pseudostatici Qs (sollecitazione di
taglio alla base della pila) e Ms (momento flettente alla base della pila). Nello specifico,
Zafeirakos e Gerolymos (2013) hanno condotto analisi trimensionali agli elementi finiti
nel dominio del tempo, nelle quali un pozzo di fondazione cubico, di lato
| =b =H=10m, é a sostegno di una sovrastruttura schematizzata come un oscillatore a
un grado di liberta visco - elastico lineare di altezza hs, la cui massa concentrata ms &
rappresentativa della quota parte di impalcato gravante sulla pila. | terreni di fondazione
sono costituiti da un banco di argilla di spessore complessivo Z =20m, alla base del
quale e presente una formazione infinitamente rigida. 1l comportamento dei terreni di
fondazione e descritto da un modello costitutivo elasto - plastico con incrudimento
cinematico, legge di flusso associata e criterio di resistenza di Von Mises. La fase
dinamica di calcolo & svolta ipotizzando una risposta non drenata dei terreni di
fondazione, modellati come un mezzo monofase caratterizzato da una resistenza al
taglio T¢=cy, in cui cy & la coesione non drenata. Al contatto pozzo - terreno sono
inseriti elementi di interfaccia, al fine di simulare gli eventuali fenomeni di non linearita
geometrica. 1l sistema é soggetto a storie temporali delle accelerazioni di eventi sismici
reali applicate al bedrock, nella direzione orizzontale (Figura 2.33).

Le analisi sono state svolte per differenti valori del coefficiente di sicurezza ai carichi
verticali, pari a Fsy=5 (“lightly loaded caisson”) e Fsy=2.5 (“heavily loaded
caisson”), e del coefficiente di sicurezza nelle condizioni pseudostatiche, Fse=1.3
(“over - designed caisson”) e Fse = 0.7 (“under - designed caisson”). I risultati delle
analisi hanno mostrato che, a parita di coefficiente di sicurezza ai carichi verticali Fsy, le
accelerazioni orizontali trasmesse alla sovrastruttura diminuiscono al diminuire del
coefficiente di sicurezza in condizioni pseudostatiche Fse (Figura 2.34)
Contestualmente, gli spostamenti orizzontali, le rotazioni e i cedimenti della fondazione
aumentano (Figura 2.35). Tali risultati indicano che, per ridotti valori del coefficiente di
sicurezza pseudostatico Fse, i terreni di fondazione raggiungono le condizioni di
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concentrated mass element
a) m=2700 Mg, Fs,=5
b) ms=5400 Mg, F5,=2.5

Pier: elastic beam elements Calison (10% 0% 101):
a) h.,=26m, h, ,=10m (Fs,=5) 5 et e L
b) h.z=12m, h, ,=1.5m (F5,=2.5) /elasnc 8-noded elements

P . Soil - caisson Interface
6m
Soil :
Non-linear
8-noded
3D elements c,= 130 kPa
14m
-~ - -~
Seismic excitation

Figura 2.33. Modello agli elementi finiti utilizzato da Zafeirakos e Gerolymos (2013) per le analisi
dinamiche (modificata da Zafeirakos e Gerolymos, 2013)
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Figura 2.34. Storie temporali delle accelerazioni dell’impalcato al variare dei coefficienti di sicurezza Fsy

e Fse (modificata da Zafeirakos e Gerolymos, 2013)
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plasticizzazione, a causa del fatto che, durante I’evento sismico, sono attinte
istantaneamente le condizioni limite (Figura 2.36). In queste condizioni, lo
smorzamento isteretico dei terreni (non linearita di materiale) cresce, come mostrato

m¢=2700 Mg, Fs,=5

-0.02 -0.01 0.00 0.01 0.02 -0.02 -0.01 0 0.01 0.02

! { : 1 0.00 [ . 10
¢ :rad
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E | —
§ /
e

¢ :rad

-0.05
-0.05

—— under-designed , Fg, = 0.7

over-designed, Fg.=1.3

Figura 2.35. Curve rotazione - cedimento del pozzo al variare del coefficiente di sicurezza pseudostatico
Fse (modificata da Zafeirakos e Gerolymos, 2013)
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Figura 2.36. Isolinee della deformazione plastica a fine sisma al variare del coefficiente di sicurezza
pseudostatico Fse per Fsy =5 (modificata da Zafeirakos e Gerolymos, 2013)
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m¢=2700 Mg, Fs,=5
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Figura 2.37. Cicli momento - rotazione del pozzo al variare del coefficiente di sicurezza pseudostatico Fse
per Fsy = 5 (modificata da Zafeirakos e Gerolymos, 2013)

dalle curve momento Ms - rotazione © del pozzo riportate nella Figura 2.37.
L’incremento dello smorzamento isteretico nei terreni di fondazione agisce da
isolamento alla base della sovrastruttura: infatti, sebbene i valori totali dello
spostamento dell’impalcato crescano all’aumentare della plasticizzazione dei terreni di
fondazione, lo spostamento flessionale usex della pila diminuisce. La domanda in
duttilita della pila, quindi, diminuisce all’aumentare della plasticizzazione dei terreni di
fondazione.

Il ruolo della plasticita dei terreni di fondazione sulla prestazione dell’opera ¢, quindi,
duplice: se, da un lato, essa contribuisce a diminuire le sollecitazioni e la domanda in
duttilita della sovrastruttura, dall’altro essa comporta un incremento dei valori
permanenti degli spostamenti e delle rotazioni dell’opera nel suo complesso,
peggiorandone la prestazione. In questo contesto assume importanza la condizione
iniziale del problema, costituita dal valore assunto dal coefficiente di sicurezza ai
carichi verticali Fsy. In particolare, a parita di coefficiente di sicurezza ai carichi
pseudostatici Fse, per valori elevati di Fsy (Fsy = 5) il fenomeno non lineare prevalente
nei terreni di fondazione e di tipo geometrico, mentre per valori ridotti di Fsy (Fsy = 2.5)
il fenomeno non lineare prevalente e legato alla plasticizzazione dei terreni (non
linearita di materiale) (Ntritsos et al., 2015). In entrambi i casi si osserva una riduzione
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delle accelerazioni trasmesse alla sovrastruttura, associata, tuttavia, a differenti valori
degli spostamenti massimi e permanenti: nello specifico, gli spostamenti permanenti
diminuiscono all’aumentare di Fsy. Per valori elevati di Fsy, infatti, i fenomeni non
lineari di natura geometrica comportano una riduzione delle azioni trasmesse alla
sovrastruttura per effetto di meccanismi reversibili, quali lo scorrimento e il distacco
all’interfaccia pozzo - terreno; viceversa, per ridotti valori di Fsy la riduzione delle
azioni trasmesse alla sovrastruttura e legata a un fenomeno irreversibile quale e, per
definizione, il raggiungimento delle condizioni di plasticizzazione nei terreni di
fondazione. Gli effetti del comportamento non lineare dei terreni di fondazione sono,
quindi, positivi per la prestazione dell’opera, in particolar modo per elevati valori del
coefficiente ai carichi verticali Fsy e ridotti valori del coefficiente in condizioni
pseudostatiche Fse.

I risultati delle analisi condotte da Zafeirakos e Gerolymos (2013) sono stati ottenuti
sulla base di ipotesi semplificative riguardanti il comportamento dinamico della
sovrastruttura: in particolare, essa e stata modellata con un oscillatore elementare visco -
elastico lineare, trascurando il comportamento non lineare della sovrastruttura e la
rigidezza torsionale dell’impalcato. Con queste ipotesi semplificative, le sollecitazioni
di taglio e momento agenti sul pozzo di fondazione, Qs e Ms, risultano essere sempre in
fase (Ms = Qs - hs) e, conseguentemente, il dominio di rottura del pozzo di fondazione é
investigato esclusivamente nel primo quadrante (Qs - Ms > 0). Zafeirakos e Gerolymos
(2014) e Gerolymos e Zafeirakos (2015) hanno condotto analisi FEM 3D di pushover in
condizioni statiche applicando una forza orizzontale di entita crescente in
corrispondenza dell’impalcato, per lo stesso pozzo e gli stessi terreni di fondazione
mostrati nella Figura 2.33. | risultati hanno mostrato che, rimuovendo le ipotesi
semplificative sopra riportate riguardanti la sovrastruttura, le condizioni limite dei pozzi
di fondazione possono essere raggiunte nel quarto quadrante (Qs - Ms < 0) (Figura 2.38).
Nello specifico, gli Autori hanno considerato, in primo luogo, la rigidezza torsionale
dell’impalcato applicando una molla con legame costitutivo elastico lineare e rigidezza
Kr in corrispondenza dell’impalcato. In queste condizioni, le analisi di pushover hanno
mostrato che, per effetto della presenza della molla rotazionale, parte del carico
applicato viene trasmesso alla molla e parte alla fondazione. Il carico trasmesso in
fondazione diminuisce all’aumentare del rapporto di rigidezza Kr/ks € al diminuire
dell’altezza della pila hs, che costituisce il braccio della forza orizzontale applicata in
testa. Poiché parte del carico viene trasmesso alla molla (Mr nella Figura 2.38), il
collasso della fondazione si presenta nel quarto quadrante, nel quale il domino di
resistenza mostra una sovraresistenza (“overstrength”) per effetto dello sfasamento delle
azioni Qs e Ms. Il meccanismo di rottura cosi raggiunto ¢ denominato “pendolo inverso”
(“inverted pendulum”, Karapiperis ¢ Gerolymos, 2014) a indicare che, in queste
condizioni, il centro di rotazione del pozzo é collocato alla base dello stesso (z = H). Gli
Autori hanno poi considerato anche la plasticizzazione del giunto pila - impalcato e
della base della pila, mediante un legame momento - rotazione (per I’impalcato) e
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Figura 2.38. Percorso di carico e dominio di rottura dei pozzi di fondazione per impalcato dotato di
rigidezza torsionale (modificata da Zafeirakos e Gerolymos, 2014)

I: Pier failure
II: Pier-deck joint failure
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Figura 2.39. Meccanismi di rottura del sistema impalcato - pila - pozzo di fondazione (Zafeirakos e
Gerolymos, 2014)
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momento - curvatura (per la pila) elastico - perfettamente plastico, con momenti di
plasticizzazione dell’impalcato Mr e della pila Mp. Nell’ipotesi Mp < Mp < My, in cui Mg
e il valore di Ms per il quale di raggiungono le condizioni limite del pozzo di
fondazione, il percorso di carico del sistema € riportato nella Figura 2.39.

Alla base dei risultati discussi vi & la conoscenza del dominio di rottura dei pozzi di
fondazione. Tale aspetto e stato affrontato in letteratura da vari autori, con riferimento a
metodi numerici (Karapiperis e Gerolymos, 2014; Gerolymos et al., 2015; Zafeirakos e
Gerolymos, 2016) e metodi semplificati, come quello utilizzato da Gerolymos e Gazetas
(2006 b e c), il quale costituisce un’estensione al campo non lineare del modello
utilizzato nell’ipotesi di terreno in condizioni elastiche lineari (Gerolymos e Gazetas,
2006 a).

2.3 Analisi critica dello stato dell’arte

Come riportato nei paragrafi precedenti, la maggior parte degli studi di letteratura sul
comportamento sismico dei pozzi di fondazione delle pile di ponti e viadotti sono svolti
con il metodo delle sottostrutture, in cui il terreno di fondazione e ridotto a vincoli
cedevoli caratterizzati da matrici di impedenza dinamica, oppure nei quali si considera
I’intero sistema pila - pozzo - terreno, ma con ipotesi semplici sul comportamento del
terreno di fondazione, spesso assimilato ad un suolo alla Winkler (letto di molle
indipendenti) con relazioni costitutive di tipo visco - elastico lineare. Le analisi
dinamiche vengono generalmente condotte nel dominio della frequenza considerando
come azione di ingresso oscillazioni armoniche di pulsazione . Tipicamente, si
riportano gli spostamenti e le rotazioni attinti in testa al pozzo durante I’eccitazione
armonica in funzione delle caratteristiche di rigidezza e smorzamento del terreno, delle
dimensioni del pozzo e delle caratteristiche della forzante. In alcuni casi (Mylonakis et
al., 2006; Varun et al., 2009) il metodo delle sottostrutture é stato utilizzato per ottenere
storie temporali delle grandezze di interesse facendo uso della trasformata di Fourier. In
ogni caso, tuttavia, per utilizzare le soluzioni proposte con il metodo delle sottostrutture
¢ necessario ridurre 1’intero contenuto in frequenza della storia temporale delle
accelerazioni di input a un’unica pulsazione ® che, ad esempio, pu0 essere la
pulsazione dominante .

Sono presenti pochi esempi di analisi dinamiche complete. In alcune di queste viene
modellato I’intero sistema pila - pozzo - terreno attraverso 1’utilizzo di codici di calcolo
tridimensionali, nei quali il terreno e assimilato ad un mezzo elasto - plastico incrudente
(non linearita di materiale) e all’interfaccia tra la superficie laterale del pozzo ed il
terreno di fondazione ¢ inserito un contatto elasto - plastico unilaterale (non linearita di
tipo geometrico). In questi casi piu avanzati, le analisi sono condotte nel dominio del
tempo e 1’input sismico e costituito da storie temporali delle accelerazioni.
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Entrambe le tipologie di analisi (metodo delle sottostrutture, analisi dinamiche
complete) vengono svolte in termini di tensioni totali, senza portare in conto la natura
bifase dei terreni di fondazione e il possibile sviluppo di sovrappressioni interstiziali
durante 1’evento sismico. Inoltre, non ¢ tenuta in considerazione la dipendenza dei
parametri di rigidezza dallo stato tensionale efficace. Infine, a conoscenza dell’autore,
non é stata considerata ’influenza delle fasi costruttive del pozzo di fondazione sul
comportamento sismico dell’opera.

2.4 Obiettivi della tesi

In questa tesi, lo studio del comportamento sismico dei pozzi di fondazione, di peso e
rigidezza elevati, viene svolto mediante analisi dinamiche accoppiate svolte nel dominio
del tempo in termini di tensioni efficaci, portando in conto il comportamento non
lineare del terreno di fondazione che viene assimilato ad un mezzo elasto - plastico
incrudente. Con questa ipotesi costitutiva e possibile simulare la variazione della
resistenza e della rigidezza al taglio dei terreni di fondazione causata da un accumulo di
sovrappressioni interstiziali, nonché I’attivazione di meccanismi plastici temporanei
durante ’eccitazione sismica, con accumulo di spostamenti e rotazioni permanenti a
fine sisma. Inoltre, € possibile ottenere una stima del rapporto di smorzamento
isteretico, di particolare importanza per sovrastrutture snelle quali le pile da ponte, per
le quali lo smorzamento per radiazione pud assumere valori nulli (8 2.2.1.2.2). Si
ottiene in tal modo una valutazione piu accurata della prestazione sismica della
fondazione, calcolando le storie temporali degli spostamenti e delle rotazioni durante
I’eccitazione sismica, e 1 valori permanenti attinti alla fine dell’evento. A differenza
della maggior parte degli studi citati in precedenza, le analisi vengono, inoltre, svolte
utilizzando storie accelerometriche di eventi sismici reali.

Gli obiettivi di questa tesi sono:

— la valutazione dell’influenza del comportamento elasto - plastico dei terreni di
fondazione sulla prestazione dell’opera;

— il calcolo del coefficiente sismico equivalente da adottare per le verifiche
geotecniche nelle condizioni pseudostatiche;

— la wvalutazione dell’influenza della massa e dell’inerzia rotazionale della
fondazione sulle caratteristiche dinamiche del sistema.
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3. Impostazione dello studio parametrico

In questo capitolo viene illustrata la procedura di definizione dello studio parametrico
oggetto dello studio. Nello specifico, seguendo il lavoro di Zafeirakos e Gerolymos
(2013), le caratteristiche geometriche e meccaniche dei pozzi di fondazione, delle pile e
dell’impalcato sono determinate per ottenere un prefissato valore del coefficiente di
sicurezza ai carichi verticali in condizioni statiche, Fsy, e un prefissato valore del
coefficiente di sicurezza in condizioni pseudostatiche Fse: cio al fine di studiare il
comportamento sismico di sistemi caratterizzati da valori confrontabili del grado di
mobilitazione della resistenza al taglio dei terreni di fondazione.

Il calcolo dei coefficienti di sicurezza al carico limite dei pozzi di fondazione viene
preliminarmente eseguito con la estensione della soluzione di Terzaghi proposta da
Brinch - Hansen (1970), nell’ipotesi di comportamento rigido-plastico perfetto del
terreno di fondazione. Successivamente, i risultati sono confrontati con quelli ottenuti
mediante analisi tridimensionali eseguite con il metodo degli elementi finiti, nelle quali
il comportamento meccanico del terreno & invece descritto con un modello elasto -
plastico ad incrudimento isotropo.

3.1 Definizione del problema

Lo schema di riferimento del problema € riportato nella Figura 3.1. Si studia il
comportamento del sistema pozzo di fondazione — pila — impalcato nel piano trasversale
alla direzione del viadotto trascurando, quindi, I’interazione tra pile adiacenti. Un pozzo
cilindrico di altezza H e diametro D, a supporto di una pila di altezza hs, attraversa uno
strato di sabbia ghiaiosa di spessore Hi=5m ed e intestato in uno strato di argilla
limosa di spessore H>=55 m, alla base del quale e presente la formazione rigida
(bedrock, Z =60 m). Il regime delle pressioni interstiziali & idrostatico con superficie
libera della falda a profondita zw = Hi =5 m dal piano campagna. La pila & modellata
come un oscillatore ad un grado di liberta di rigidezza flessionale ks e massa concentrata
in testa ms. Si € ipotizzato, al fine di semplificare la modellazione della sovrastruttura,
che la massa della pila sia concentrata agli estremi della stessa, per cui si ha
Ms = Mimp + 0.5:Mpila, IN CUI Mimp rappresenta la massa dell’impalcato gravante sulla pila
e mpia € la massa della pila stessa. La rimanente meta della massa della pila é
direttamente applicata in testa al pozzo al fine di riprodurre il corretto stato tensionale
nei terreni di fondazione (G,o5pila) IN Figura 3.1); tale porzione di massa non genera,
quindi, azioni inerziali nella sovrastruttura. La sezione della pila & scatolare, di lati
L > B e spessore s, in cui L ¢ ortogonale all’asse del viadotto.

58



Capitolo 3 - Impostazione dello studio parametrico

3.1.1 Modello geotecnico di sottosuolo

Le caratteristiche meccaniche dei terreni di fondazione sono riportate nella Tabella 3.1,
in cui lp € ’indice di plasticita, y ¢ il peso dell’unita di volume, ¢’ e ¢’ sono la coesione
efficace e I’angolo di resistenza al taglio, OCR ¢ il grado di sovraconsolidazione e ko € il
coefficiente di spinta in quiete.

s L
Oz (0.5pile)
U x _
7 Sabbia ghiaiosa -w |1 Hi=z,=5m
e =
—
D
Z=60m Argilla limosa H,=55m
N .
Figura 3.1. Schema di riferimento del problema
Tabella 3.1. Caratteristiche meccaniche dei terreni di fondazione
Terreno Ir (%) ¥ (KN/m?) c'(kPa) @' (°) OCR ko"® ko
Sabbia ghiaiosa - 20 0 30 1.0 0.50 0.50
Argilla limosa 25 20 20 23 44-15 0.61 1.1-07

La Figura 3.2 mostra il profilo del grado di sovraconsolidazione OCR e del coefficiente
di spinta in quiete ko. Per lo strato di sabbia ghiaiosa si & assunto OCR = 1.0, mentre per
lo strato di argilla si & assunto uno stato di leggera sovraconsolidazione, con valori di
OCR decrescenti da 4.4 a 1.5 tra 5 e 60 m di profondita dal piano campagna, avendo
ipotizzato che la sovraconsolidazione sia stata causata da un processo di erosione
uniforme, con uno scarico tensionale Ac'y = -340 kPa. 1l coefficiente di spinta in quiete
e stato calcolato mediante la relazione di Mayne e Kulhawy (1982)

ks =kj°-OCR™' = (1-sin¢’)- OCR™™ (31)
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Kk, G, (MPa)
0.4 0.8 1.2 0 60 120 180

10

20

E 3
N

40

50

60

Figura 3.2. Profili del grado di sovraconsolidazione OCR, del coefficiente di spinta in quiete ko e del
modulo di taglio iniziale Go

Il profilo del modulo di taglio iniziale Go e stato valutato utilizzando la relazione
empirica di Hardin e Richart (1963) per lo strato di sabbia ghiaiosa, e quella di
Rampello et al. (1995) per lo strato di argilla limosa.

Nel primo caso e:

G, =A-f(e)-(p)" (3.2)
in cui
_217-¢
fe)= 1+e

¢ una funzione dell’indice dei vuoti calcolata per € = 0.56, nell’ipotesi di densita relativa
DR =60 %, p’ ¢ la tensione efficace media, A = 7000 e un coefficiente adimensionale e
n = 0.5 é un indice di rigidezza esponenziale. Nel secondo caso si ha:

!

S {BJ .OCR" (3.3)
P, p,

in cui S=407.5 e un coefficiente adimensionale, n=0.77 e m =0.32 sono indici di
rigidezza esponenziali, tutti calcolati per Ip =25 %, pr =100 kPa e una pressione di
riferimento, OCR € il grado di sovraconsolidazione. Il profilo di Go ottenuto dalle
relazioni empiriche e adottato nelle analisi & mostrato nella Figura 3.2.
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Al contatto pozzo - terreno é stata assunta una resistenza al taglio di natura puramente
attritiva, con angolo d’attrito 6 = arctan[2/3tano’].

3.1.2 Pozzi di fondazione

Per i pozzi di fondazione si e assunto un comportamento elastico lineare caratterizzato
da un modulo di Young Epozzo = 30 GPa e un coefficiente di P0isson Vpezzo = 0.15. Il
diametro D e la profondita H dei pozzi assunti nelle analisi sono riportati nella Tabella
3.2. Il peso dell’unita di volume € Ypozzo = Yeis = 25 KN/m®.

Tabella 3.2. Caratteristiche geometriche dei pozzi di fondazione

D (m) H (m) H/D
4 0.5
8 8 1
16
6 0.5
12 12 1
24

Tipicamente, si fa ricorso a pozzi caratterizzati da rapporti di snellezza H/D =0.5-1
qualora non sia possibile o sia difficoltosa la realizzazione di pali trivellati di grande
diametro (es: depositi alluvionali a grana grossa sotto falda). Rapporti di snellezza
H/D > 2 vengono invece utilizzati, ad esempio, per intestare il pozzo di fondazione al di
sotto della superficie di scorrimento di un pendio in frana.

3.1.3 Pile

Le altezze hs assunte per le pile sono riportate nella Tabella 3.3.; anche per esse si &
ipotizzato un peso dell’unita di volume Ypila = Yeis = 25 KN/m* e un comportamento
elastico lineare con modulo di Young Ecs=27.3 GPa. Il modulo di Young & pari
all’ 80% di quello ricavato dalle NTC-08 (Ministero delle Infrastrutture, 2008;
811.2.10.3) per la classe di calcestruzzo scelta (C35/45), per tenere conto della
riduzione della rigidezza flessionale a seguito per la fessurazione eventalmente indotta
dall’evento sismico.

Tabella 3.3. Altezze delle pile hs considerate nello studio
hs (m)

15
30
60

I rimanenti parametri che definiscono il comportamento della sovrastruttura sono la
massa dell’impalcato mimp, la massa myiia € la rigidezza flessionale della pila k.
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3.2 Determinazione dei parametri della sovrastruttura

Fissate le caratteristiche meccaniche e geometriche dei terreni e dei pozzi di fondazione
e alcune delle proprieta delle pile, i rimanenti parametri che concorrono a definire il
problema sono stati determinati imponendo prestabiliti valori dei coefficienti di
sicurezza al carico limite in condizioni statiche (per i soli carichi verticali) e in
condizioni pseudostatiche: Fsy =5.5 e Fse = 0.7. Tali valori si riferiscono a condizioni
drenate dei terreni di fondazione. Essi sono stati scelti per studiare sistemi caratterizzati
da valori confrontabili del grado di mobilitazione della resistenza al taglio in condizioni
statiche e in condizioni sismiche, nei quali I’effetto della plasticita dei terreni di
fondazione sul comportamento della struttura fosse prevalente (Zafeirakos e Gerolymos,
2013). Le grandezze che sono state cosi determinate sono:

— la massa totale della sovrastruttura Miesta pozzo = Mimp + Mpitla € quindi il carico
verticale agente alla testa del pozzo Niesta pozzo = Miesta pozzo-g, derivati imponendo la
condizione Fsy = 5.5, in cui g = 9.81 m/s? & I’accelerazione di gravita,

— le caratteristiche dinamiche della sovrastruttura, cioé la massa ms e la rigidezza
flessionale ks dell’oscillatore elementare con il quale ¢ schematizzata la pila, dalla
condizione Fse = 0.7, avendo a priori fissato uno spettro di risposta di riferimento
per la determinazione delle azioni pseudostatiche agenti in testa al pozzo.

Il coefficiente di sicurezza al carico limite in condizioni statiche e definito dalla
relazione

Fy, = —im (3.4)

in cui Niim rappresenta il carico limite della fondazione per carichi verticali e centrati e
Ntot = Ntesta pozzo + Wpozzo = (Mtesta pozzo + Mpozzo) g € il carico verticale agente al piano di
posa del pozzo di fondazione; esso include il peso proprio del pozzo Wpozzo. | valori di
Ntot, € quindi di mimp + Mpila, Vengono determinati per soddisfare la condizione Fsy = 5.5.
Analogamente, 1’espressione del carico limite in condizioni pseudostatiche ¢

N,
F — lim,e (35)

Se
N tot

in cui Nime rappresenta il carico limite della fondazione in presenza di azioni
eccentriche e inclinate.

In Nit & presente la massa totale Miesta pozzo, Mentre il carico limite in condizioni
p

pseudostatiche Niime dipende dalle grandezze ms e ks, che devono essere scelte per

soddisfare la condizione Fse = 0.7.
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3.2.1 Carico limite dei pozzi di fondazione

Il carico limite dei pozzi é stato valutato mediante la formula di Terzaghi, nelle semplici
ipotesi di: comportamento rigido - plastico perfetto dei terreni di fondazione; di
condizioni drenate (analisi in tensioni efficaci); nel caso generale di carichi inclinati ed
eccentrici, utilizzando i coefficienti correttivi per la forma della fondazione, la
profondita del piano di posa e l'inclinazione dei carichi, nonché considerando una
fondazione equivalente di larghezza minore (Brinch-Hansen, 1970):

NIim,e = qlim,e : Beq (36)

in cui
Qime = q'- Nq S iq dq +c-N, s, i.d, +1yqueq . NY s, iy dY +v, -a (3.7)
2

Nel caso dei pozzi, per i quali il rapporto di snellezza H/D fra altezza e diametro e
ridotto (= 1), si puo0 trascurare preliminarmente il contributo al carico limite fornito dalle
tensioni tangenziali che si sviluppano lungo la superficie laterale del pozzo (Brandl,
1985). Per via di questa assunzione, ci si attende quindi che i coefficienti di sicurezza
valutati mediante analisi numeriche, in cui invece si tiene conto di tali tensioni, siano
maggiori.

Le grandezze presenti nella relazione (3.7) assumono i seguenti significati:
— fattori di capacita portante per il carico limite: Ng, Nc e Ny;

— coefficienti correttivi che tengono conto della forma della fondazione,
dell’inclinazione dei carichi e della profondita del piano di posa della
fondazione: s, i e d;

— tensione efficace verticale litostatica alla profondita del piano di posa: q;
— coesione efficace: c'

— peso dell'unita di volume equivalente: yeq; dette zy la profondita della superficie
libera della falda da piano campagna e H la profondita del piano di posa della
fondazione, é:

Ve =7 se z,=2H +Be0|

Ve =7 se z,<H (3.8)
_(r=v)(z.—H)

Veq = se H<z,<H+B,

B

€q
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— larghezza equivalente della fondazione: Beg; si ottiene considerando una
fondazione equivalente, di dimensioni ridotte, tale che il carico trasmesso in
fondazione risulti centrato su di essa. Le dimensioni della fondazione
equivalente sono individuate assumendo, cautelativamente, che le risultanti
delle azioni agenti in fondazione siano contenute nel piano di massima
pendenza (Meyerhof, 1953). Lo schema utilizzato per una fondazione a pianta
circolare € mostrato nella Figura 3.3. Le dimensioni della fondazione
equivalente divengono, a tutti gli effetti, le dimensioni da utilizzare nelle
equazioni (3.7) e (3.8) per il calcolo del carico limite;

— pressione interstiziale alla profondita del piano di posa: yw-a, dove yw € il peso
dell'unita di volume dell'acqua di porosita ed a € la distanza tra la superficie
libera della falda e il piano di posa della fondazione; essa vale:

a=H-z, se z,<H 3.9)
a=0 se z,>H '
=1 Beg
_ ke
<
/ i ; i A; |
D P ',,F,)",, ~Alp
‘{ f } Leq
i 5 l
[
} 5B
J il

Figura 3.3. Fondazione equivalente sotto carichi eccentrici per sezione a pianta circolare

Nel calcolo dell’eccentricita dei carichi agenti sul piano di posa del pozzo, si €
considerato il contributo delle tensioni normali applicate sulla superficie laterale del
pozzo (Froelich, 1936). Le dimensioni ridotte della fondazione equivalente sono quindi
calcolate considerando I’eccentricita netta, ottenuta imponendo 1’equilibrio tra le azioni
trasmesse all’estradosso del pozzo, il suo peso e la reazione applicata dal terreno alla
base e lungo la superficie laterale del pozzo (Figura 3.4 a - b).

La tensione orizzontale massima del terreno, nelle condizioni di equilibrio limite, &

determinata a partire dal coefficiente di spinta passiva kp, calcolato mediante la
soluzione cautelativa di Lancellotta (2002), derivata dal teorema statico dell’analisi
limite in funzione dell'angolo di resistenza al taglio ¢' e dell'angolo di attrito d tra il
terreno e la superficie laterale del pozzo.
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Per la determinazione delle tensioni orizzontali agenti sulla superficie laterale del pozzo
si e assunto che il cinematismo di collasso consista in una rotazione rigida del pozzo e
che la distribuzione delle tensioni abbia un profilo con andamento parabolico,
caratterizzato da una tangente in testa al pozzo pari a y-kp e definito dalla posizione del
centro di rotazione. E possibile individuare due andamenti in funzione della posizione
del centro di rotazione rispetto al piano di base:

1. centro di rotazione del pozzo coincidente con il piano di base (Figura 3.4 a);

2. centro di rotazione del pozzo al di sopra del piano di base (Figura 3.4 b).

Ntesta pozzo
Ms

—

|——D/2 ——| .
Wpozzo AN ‘;
z G | ——— | 7K
H ? :‘ H ——— LS
% | . > -
L 2 p=o, Qimy |~ 1 =
Ntesta pozzo + Wpozzo (a)

Ntesta pozzo
Ms

i = o
e
AN -
ﬁ\‘ :
= |
H H — 7Kp
7
=
-
1 ~
| < 1
=
- —YHK:
Ntesta pozzo + Wpozzo (b)

Figura 3.4. Schema per il calcolo dell'equilibrio delle forze esterne con centro di rotazione O del pozzo al
piano di base (a) e al di sopra del piano di base (b)
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Dette Qs e Nt le risultanti delle azioni orizzontali e verticali agenti alla base del pozzo,
D e H il diametro e l'altezza del pozzo e vy il peso dell'unita di volume del terreno, si
verifica il caso (1) se e soddisfatta la disuguaglianza:

6-(Q,+ Ny tan@)) >k -y-D-H? (3.10)

in cui @'s & I'angolo d'attrito al contatto fra il piano di posa della fondazione e il terreno,
assunto pari a 0. Quando si verifica il caso (1) la coppia Mo dovuta alla reazione
orizzontale del terreno e pari a:

_k,-y-D-H’

M,
12

(3.11)

Se non e soddisfatta la disuguaglianza (3.11), vale il caso (2); in tali circostanze la
coppia Mo risulta:

_ k,-y-D-H’ +(QS+Ntmtan(p;)~H
12 4

M (3.12)

0

L’eccentricita netta enetta del carico verticale € quindi calcolata combinando Mo con gli
altri carichi agenti sulla fondazione, secondo la sequenza riassunta:

€ = (3.13)
Ntot

NtOt = Ntesta pozzo +WPOZZ0 (3'14)

Mtot = Ms,tot - MO (3-15)

in cui il momento agente sul piano di base del pozzo é incrementato del momento di
trasporto delle azioni orizzontali (Qs) dalla testa alla base del pozzo
(M., =M. +Q,-H).

s,tot
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3.2.2 Massa totale della sovrastruttura

La massa complessiva della sovrastruttura é stata ottenuta dalla condizione

F. =im —gg (3.16)

da cui si ricava

_ (Nlim/5'5g_Wpozzo) (317)

mtesta pozzo ~

ove Wpozzo = Ycls'TC(DZM') H.

I valori delle masse mesta pozzo € dei conseguenti carichi verticali Niot agenti sul piano di
posa dei pozzi di diverse dimensioni sono riportati nella Tabella 3.4.

Tabella 3.4. Masse totali della sovrastruttura Miesta pozzo € carichi verticali in testa al pozzo Neesta pozzo € al
piano di posa Nt

D (m) H/D H (m) Mtesta pozzo (Mg) Ntesta pozzo (M N) Wpozzo (MN) Niot (M N)

0.5 4 1474.8 145 5.0 195
8 1 8 1717.5 16.8 10.1 26.9
2 16 22274 21.9 20.1 42.0
0.5 6 3558.3 34.9 17.0 51.9
12 1 12 4295.1 42.1 33.9 76.0
2 24 5891.1 57.8 67.9 125.7

Una volta noti i carichi verticali agenti in fondazione € possibile calcolare il grado di
mobilitazione della resistenza al taglio del terreno MF, definito come

ME = tmeb (3.18)

T

in cui Tmob € la tensione al taglio mobilitata e tr € la resistenza al taglio. Posto
Yo=Y =VmE:

:c_+G;.tan(p =L(C'+G,’] -tan ') (3.19)

Yc’ Y(p’ YM

T

mob
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T,=Cc'+0, -tanQ’ (3.20)
da cui segue
1
MFE = — (3.21)
Twm

Il grado di mobilitazione MF é stato calcolato per iterazioni successive ricercando la
condizione Fsy = 1. | coefficienti ym cosi ottenuti sono riportati nella Tabella 3.5.

Tabella 3.5. Coefficienti parziali ym e gradi di mobilitazione della resistenza al taglio MF

D (m) H/D H (m) T MF (%)
05 4 2.64 37.9
8 1 8 2.79 35.9
16 3.01 33.2
05 6 2.68 37.2
12 1 12 2.92 34.2
24 3.16 31.6

Il grado di mobilitazione MF ottenuto € poco variabile, con un valore medio pari al
35 % e un coefficiente di variazione cov = 6/MFmedio = 7.0 %, in cui G € la deviazione
standard. Le condizioni iniziali sono quindi fissate ed uguali per tutti i pozzi considerati
nello studio.

3.2.3 Caratteristiche della sovrastruttura

Le incognite ms e ks sono state ottenute imponendo:

F, =—=2=07 (3.22)

E da sottolineare che il valore Fs = 0.7 <1 indica qui semplicemente la distanza dalla
condizione limite Fse = 1 (Zafeirakos e Gerolymos, 2013).

Il carico limite Niim dipende dalle azioni pseudostatiche Qs e Ms, definite come
Q,=m,-Sa(T)-g (3.23)

Ms:Qs"L:ms'Sa(T)'g'hs (3.24)
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in cui Sa(T) ¢ I’accelerazione spettrale (in g) calcolata per il periodo T dallo spettro di
risposta elastico in accelerazione. In questo studio si e utilizzato lo spettro di risposta
elastico in accelerazione fornito dalle NTC-08 (Ministero delle Infrastrutture, 2008) allo
Stato Limite Ultimo (SLU.) per le coordinate della Diga Ambiesta di Tolmezzo,
assumendo: vita nominale Vn = 100 anni, classe d’uso III, e quindi coefficiente d’uso
Cu=1.5; una vita di riferimento Vg =150 anni, categoria di sottosuolo C, essendo
Vs30 = 204.4 m/s, categoria topografica T1; rapporto di smorzamento & =5 % (Figura
3.5).

1.5
£=5%

Sa (9)

0.5

0 \ \ \ \ \ |
0 0.5 1 1.5 2 25 3

T(s)

Figura 3.5. Spettro elastico di risposta in accelerazione allo SLU ottenuto dalle NTC - 08 per il sito di
Tolmezzo

L’accelerazione spettrale Sa ¢ stata ricavata, per le varie configurazioni d’interesse,
tenendo conto gia a monte, seppur in maniera approssimata, degli effetti dell’interazione
dinamica terreno - struttura sul periodo proprio Teq € sul rapporto di smorzamento
equivalente Eeq dell’intero sistema. Nello specifico, il periodo proprio equivalente Teq €

=% (3.25)

in cui il periodo Tsys € quello proposto da Tsigginos et al. (2008):

1.18 0.613 05
T
-ﬂﬁz1+{ms J il {ZEJ (3.26)
Ts VS mpozzo D
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ove @, =,/k,/m =27/T, & la pulsazione propria della pila a vincoli fissi, Ts & il
periodo proprio della pila a vincoli fissi e Vs € la velocita di propagazione delle onde di
taglio nel terreno.

Il rapporto di smorzamento Eeq € stato stimato, in assenza di altre espressioni sviluppate
appositamente per i pozzi di fondazione, con la soluzione proposta da Wolf (1985) per
fondazione superficiale circolare, infinitamente rigida, su semispazio visco - elastico
lineare. Il rapporto di smorzamento equivalente cosi ottenuto approssima per difetto
quello dei pozzi di fondazione, poiché per i pozzi lo smorzamento per radiazione e
maggiore di quello delle fondazioni superficiali (Gazetas, 1991 a, b).

L espressione di Eeq, adattata al caso di una fondazione a pozzo, e

T [ (1)
=) &1 =) }&
( n (3.27)
Miozzo 0-036(2_V)+0_028(1—v)

SIS

in cui Es=5 % & il rapporto di smorzamento della pila, & ¢ il rapporto di smorzamento
isteretico associato al terreno di fondazione e v =0.2 € il coefficiente di Poisson del
terreno. | valori della velocita di propagazione delle onde di taglio Vs e del rapporto di
smorzamento del terreno &, necessari per il calcolo del periodo proprio equivalente Teg,
sono stati ottenuti svolgendo un’analisi di risposta sismica locale con il metodo lineare
equivalente, al fine di ottenere una stima del decadimento della rigidezza del terreno e
dell’aumento del rapporto di smorzamento a seguito della propagazione del moto
sismico. I risultati di questa analisi sono riportati nel paragrafo successivo.

3.2.3.1 Determinazione della velocita equivalente e del rapporto di smorzamento del
terreno di fondazione da analisi di risposta sismica locale

L’analisi di risposta sismica locale per la valutazione della velocita delle onde di taglio
Vs e del rapporto di smorzamento del terreno &, eseguita nelle condizioni di campo
libero (free - field), é stata condotta con il metodo lineare equivalente, in cui il terreno
viene assimilato ad un mezzo visco-elastico non lineare con fissate curve di
decadimento del modulo di taglio G e di incremento del rapporto di smorzamento
isteretico & in funzione della deformazione di taglio y. Nel metodo lineare equivalente
I'analisi viene ripetuta aggiornando i valori del modulo di taglio e del rapporto di
smorzamento sino ad ottenere deformazioni di taglio y compatibili, entro la tolleranza
prefissata, con le curve G -y e & - v specificate in ingresso; i risultati sono quindi riferiti
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1 T 1 — =~ \\ T T TTTT T T TTTTT T T T TTTT 25
0.8 - 20
L8 Sabbia v
o | (Seed e Idriss, 1970) il i X
O] __ Argillat, =25 % e
0.4 - (Vucetic e Dobry, 1991) 10
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Figura 3.6. Variazione del modulo di taglio G e del rapporto di smorzamento isteretico & in funzione della
deformazione di taglio y

ai valori operativi di G e &. L analisi ¢ stata svolta con il codice di calcolo MARTA
(Callisto, 2015).

Per lo strato di sabbie e ghiaie si sono assunte le curve sperimentali di Seed e Idriss
(1970) per terreni a grana grossa; specificamente la curva di estremo superiore per G e
quella di estremo inferiore per &, mentre per lo strato di argilla si ¢ fatto riferimento alle
curve proposte da Vucetic e Dobry (1991) per OCR = 3 e indice di plasticita Ip = 25 %
(Figura 3.6).

L’azione sismica di ingresso all’analisi & costituita dalla registrazione accelerometrica
di Tolmezzo-Diga Ambiesta (TLM1 E-W, 06/05/1976), selezionata dallo European
Strong Motion Database (Ambraseys et al., 2004). applicata in corrispondenza della
formazione stabile di base a 60 m di profondita e corretta per restituire spostamenti e
velocita nulle a fine registrazione (baseline correction). Le principali caratteristiche
della registrazione accelerometrica sono riportate nella Tabella 3.6 in cui amaxinp €
’accelerazione di picco, la € I’intensita di Arias, Tp ¢ la durata significativa dell’evento
(trail 5 ed il 95 % di |,), Tm & il periodo medio come definito da Rathje et al. (1998) e T,
e il periodo predominante. La Figura 3.7, Figura 3.8 e Figura 3.9 mostrano la
registrazione accelerometrica di input, lo spettro di Fourier in ampiezza e lo spettro di
risposta elastico in acceleraizone per un rapporto di smorzamento & =5 %. Si tratta di
un evento di intensita elevata, breve durata significativa e ricco in alte frequenze.

Tabella 3.6. Principali caratteristiche dell’accelerogramma di input

amax,inp (9) Ia (M/s) To (s) Tm (S) Tp (S)
0.316 1.17 5.22 0.50 0.67
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Figura 3.7. Registrazione accelerometrica di input (Tolmezzo — Diga Ambiesta E — W)

0.01 -

0.008

0006 -

[ —— Tolmezzo E - W

FA (g

0.004 -

0.002 -

0 5 10 15 20
f(Hz)
Figura 3.8. Spettro di Fourier delle ampiezze dell’accelerogramma di input

1.5
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Figura 3.9. Spettro di risposta in accelerazione dell’accelerogramma di input per un rapporto di
smorzamento & =5 %
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La Figura 3.10 mostra i profili dei massimi valori attinti durante 1’azione sismica
dall’accelerazione orizzontale, adimensionalizzata rispetto alla massima accelerazione
di ingresso e dalle deformazioni di taglio; la figura mostra anche i valori operativi del
modulo di taglio G, adimensionalizzato rispetto a Go, e del rapporto di smorzamento &.
Il rapporto amax/amax,inp risulta maggiore dell’unita nei primi 10 m di profondita, con un
massimo pari a = 1.5 al piano campagna; le deformazioni di taglio massime sono
comprese tra 0.15 e 0.3 %; i valori del modulo di taglio sono compresi nell'intervallo
0.38 + 0.70 Gg; il rapporto di smorzamento & & pari a circa il 10%.

amax/amax,inp Ymax (%) G/GO &.: (%)
0 05 1 15 2 0 01 02 03 04 0 0.25 0.5 0.75 1 0 5 10 15
0
| ..i.__J  sabbia
10 - argilla
20
g 30 -
N |-
40
50
60 —

Figura 3.10. Risultati dell’analisi di risposta sismica locale svolta in condizioni di free - field con il

metodo lineare equivalente

La Figura 3.11 mostra lo spettro di risposta elastico in accelerazione calcolato al piano
campagna per un rapporto di smorzamento &£=5%. Il valore massimo
dell’accelerazione spettrale Sa= 2.1 g si ottiene per un valore di T pari a 0.5 s; per
periodi piu elevati lo spettro € caratterizzato dal classico andamento decrescente, ad
eccezione di un secondo picco (Sa = 0.8 g) attinto per T =1.16 s. Quest’ultimo picco Si
pone all’interno dell’intervallo delimitato dal periodo proprio della colonna di terreno a
monte e a valle dell’analisi di risposta sismica locale. Infatti, posto To=4Z/Vs, &
To=1.04s per Vs=2315m/s e To=1.35s per Vs=178m/s, in cui i valori della
velocita di propagazione delle onde di taglio sono stati ottenuti, rispettivamente, a
monte e a valle dell’analisi di risposta sismica locale nelle condizioni di free - field. Il
confronto con lo spettro elastico in accelerazione ottenuto dalle NTC-08 (Ministero
delle Infrastrutture, 2008) mostra che lo spettro ottenuto dall’analisi di risposta sismica
locale possiede un’accelerazione d’ancoraggio sostanzialmente coincidente
(Sa (T =0) =0.44 g), fornendo una sovrastima di Sa per valori di T compresi tra 0.7 e
1.5 s e una sottostima per i periodi piu elevati.
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Figura 3.11. Spettri elastici di risposta in accelerazione in condizioni free- field al piano campagna
ottenuti con il metodo lineare equivalente (MARTA) e con la procedura semplificata
proposta dalla normativa tecnica italiana (NTC — 08)

La velocita delle onde di taglio Vs da utilizzare nella valutazione del periodo proprio
equivalente del sistema Teq (€q. (3.26)) € stata ricavata come media armonica ponderata
delle velocita operative ottenute a valle dell’analisi, in cui i pesi sono costituiti
dall’altezza degli strati nei quali ¢ stata discretizzata la colonna di terreno:

Sh
Vew= 2 1 = TZhD (3.28)
i=1 Vs,i izllvs,i

in cui H+2D e la massima profondita assunta per il volume significativo, h; & lo spessore
dello strato i-esimo, n & il numero di strati e Vs & la velocita delle onde di taglio dello
strato i-esimo:

vV, = |2 (3.29)

dove p =y/g = 2.04 Mg/m? & la densita del terreno e Gi ¢ il modulo di taglio operativo
ottenuto dall’analisi di risposta sismica locale. Il rapporto di smorzamento  del terreno
e poco variabile nelle profondita di interesse; di conseguenza, € stato assunto un valore
costante con la profondita, pari a & = 10.0 %.
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I valori delle velocita Vseq € dei rapporti di smorzamento ottenuti sono riportati nella
Tabella 3.7

Tabella 3.7. Velocita delle onde di taglio operative Vseq e rapporti di smorzamento del terreno & ottenuti
dall’analisi di risposta sismica locale condotta con il metodo lineare equivalente

D (m) H/D H(m) H+2D (M)  Vseq (M/S) & (%)
0.5 4 20 130.2 10.0

8 1 8 24 132.9 10.0
16 32 140.9 10.0

0.5 6 30 136.7 10.0

12 1 12 36 145.0 10.0
24 48 152.1 10.0

Nella Figura 3.12 sono riportati i profili di Goi, G/Go e Vs, insieme al valore di Vsgq
ottenuto per il pozzoconD=H =12 m.

GIG,
0 025 05 0.75 1

L L ]
I, .. ........... I S ...._
40 ,_____.......____. ...... ..__....___.. ........... J&e.f.].‘f?.f?fi..'..
L] L] [ ]
T e T . T .
S feeemneenmee e feeemneem s
[ ] L ] L]
Ty e T .
60 S---mmmmmeeomeee e bommeomoe oo bommeomoe oo

Figura 3.12. Procedura seguita per il calcolo di Vseq nel caso di pozzoconD=H =12 m

3.2.3.2 Valori di massa e rigidezza della sovrastruttura

Le azioni pseudostatiche agenti in testa al pozzo (eq. (3.23) - (3.24)) e le proprieta della
sovrastruttura assimilata a un oscillatore semplice (eg. (3.26) - (3.27)) dipendono dalla
massa ms e dalla rigidezza ks dell’oscillatore semplice. Esse sono state ricavate
iterativamente imponendo la condizione Fs = 0.7. E da notare che ms e ks sono legate
tra loro attraverso le dimensioni L, B e s della sezione trasversale della pila. Infatti:
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1 1
m, = rnimp + Empila = rnimp + EYCls ’ A)ila ’ hs (330)

in cui Apila € I’area della sezione trasversale della pila, pari a

Ao =L-B—(L—25)-(B-25) (3.31)
(5]
K = 3Ehc§'s (3.32)

ove Is ¢ il momento d’inerzia della sezione trasversale della pila attorno all’asse y
(parallelo all’asse del viadotto), definito come

S

! :é[B~L3—(B—25)-(L—25)3} (3.33)

Le variabili indipendenti del problema per ricavare le caratteristiche dinamiche della
sovrastruttura sono, quindi, le dimensioni della pila L, B e s e la massa dell’impalcato
Mimp, SOggette ai vincoli Fse = 0.7 € Mimp + Mpila = Mtesta pozzo, IN CUI la Massa Miesta pozzo €
stata precedentemente ricavata dalla condizione Fsy = 5.5. Il problema, cosi impostato,
possiede infinite soluzioni: pertanto, gli ulteriori vincoli imposti sono i seguenti:

L>B (3.34)
s > 30cm (3.35)

in cui il vincolo espresso dalla (3.35) e indicato nelle linee guida per la progettazione di
ponti e viadotti stradali a travata emessa dall’ANAS (2012) per pile rettangolari cave.

| risultati ottenuti dalla procedura iterativa esposta sono riportati nella Tabella 3.8 per
pozzi di diametro D =8m e nella Tabella 3.9 per pozzi di diametro D=12m. Il
periodo proprio della pila a vincoli fissi Ts (= 211:Jms/kS ) risulta compreso tra 0.72s e
2.76 s, mentre il periodo proprio dell’intero sistema Teq € cOmpreso tra 1.26 s e 3.62 s; il
rapporto Teq/Ts varia quindi da un minimo di 1.29 a un massimo di 1.86: il primo valore
e associato al caso di una pila flessibile rispetto al sistema pozzo - terreno (D=H =8 m,
hs=60m) e il secondo al caso di pila rigida rispetto al sistema pozzo - terreno
(D=12m, H=24m, hs =30 m).
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Tabella 3.8. Proprieta geometriche e meccaniche della sovrastruttura per D =8 m

D(m) HD hs(m L(m) B(m) s((m)

Is (M%) ks (MN/m) mpila (Mg) Mimp (Mg) ms (Mg)

0.5 30 3.4 15 0.3 3.3 10.1 196.7 1278.0 1376.4

1 30 3.3 2.2 0.3 3.9 11.8 217.2 1500.3 1608.9

8 60 4.5 3.2 05 165 6.2 1018.9 698.6 1208.1
15 3.5 2.0 0.3 4.2 102.4 112.0 2115.4 21714

2 30 4.8 2.9 04 155 46.9 422.6 1804.8 2016.1

60 7.7 4.5 03 55.0 20.8 1065.0 1162.4 1694.9

D(m) H/D hs(m) Ts(s) Teq(s) Teq/Ts Eeq (%)

05 30 232 322 139 8.0

1 30 232 295 130 8.2

3 60 276 359 1.29 8.9
15 091 126 144 9.3

2 30 1.30 180 1.39 9.5

60 1.79 247 139 9.7

Tabella 3.9. Proprieta geometriche e meccaniche della sovrastruttura per D =12 m

D(m) H/D hs(m)

L(m) B(m) s(m)

Is (M%) ks (MN/m)  mpila (Mg) mimp (Mg) ~ms (Mg)

15 3.5 2.0 0.3 4.4 106.4 113.2 3445.1 3501.7
0.5 30 4.6 2.5 0.4 12.4 37.7 384.8 3173.5 3365.9
60 7.1 3.0 05 523 19.8 1399.3 2159.0 2858.6
12 15 4.0 2.5 0.3 7.0 169.3 134.6 4160.5 4227.8
1 30 5.8 3.0 0.4 26.0 78.7 489.2 3806.0 4050.6
60 8.0 4.7 0.4 78.9 29.9 1454.0 2841.1 3568.1
) 30 9.1 6.5 04 1357 411.2 904.2 4986.9 5439.0
60 120 120 05 507.9 192.3 3156.8 2374.3 4132.7
D (m) H/D hs (m) Ts (S) Teq (S) Teq/Ts E_)eq (%)
15 114 176 1.64 8.3
0.5 30 1.88 276 1.47 8.2
60 239 362 150 9.0
12 15 099 143 140 8.9
1 30 143 206 150 9.1
60 217 3.05 141 9.2
) 30 072 126 1.86 10.3
60 092 161 1.78 10.2

Il rapporto di smorzamento Eeq € prossimo a quello dei terreni di fondazione &: cio &
dovuto al valore assunto dal periodo proprio del sistema Teq Che €, in tutti i casi,
maggiore o comunqgue prossimo al periodo fondamentale della colonna di terreno

77



Capitolo 3 - Impostazione dello studio parametrico

calcolato a valle dell’analisi di risposta sismica locale (To = 1.35 s, Figura 3.11); in tali
condizioni, lo smorzamento per radiazione € minimo e, conseguentemente, il rapporto
di smorzamento Eeq € prossimo al rapporto di smorzamento isteretico del terreno §
(Wolf, 1985; Gerolymos e Gazetas, 2006 a).

Il sistema delle forze Ntesta pozzo, Qs € Ms calcolate come sopra specificato e agenti
all’estradosso della fondazione in condizioni pseudostatiche e riportato nella Tabella
3.10 per pozzi di diametro D = 8 m e nella Tabella 3.11 per pozzi di diametro D = 12 m.

Tabella 3.10. Sistema di forze agenti all’estradosso dei pozzi con D = 8 m in condizioni pseudostatiche

D(m) H/D hs(m) Ntestapozzo (MN) Qs (MN) Ms (MN-m)

0.5 30 14.5 2.3 67.9

1 30 16.8 3.0 89.3

3 60 1.6 96.0
15 9.4 141.6

2 30 21.9 6.1 184.1

60 3.8 225.6

Tabella 3.11. Sistema di forze agenti all’estradosso dei pozzi con D = 12 m in condizioni pseudostatiche

D(m) H/D hs(m) Ntestapozzo (MN) Qs (MN) Ms(MN-m)

15 10.9 163.2

0.5 30 34.9 6.7 199.6

60 3.7 223.8

12 15 16.2 242.8
1 30 421 10.7 322.1

60 6.4 383.7

’ 30 578 23.7 710.5

60 14.0 841.4

Poiché le azioni pseudostatiche Qs e Ms sono state ricavate dalla condizione
Fse=0.7 <1, le coppie (Qs, Ms) si dispongono al di sopra del dominio di rottura del
generico pozzo. Ad esempio, per un pozzo di dimensioni D =H =12 m la Figura 3.13
mostra il dominio di rottura nel piano Qs/Qsu - Ms/Ms, in cui Qsu (Ms,) € il valore della
forza orizzontale (momento flettente) all’estradosso del pozzo per cui si raggiungono le
condizioni limite Fse = 1, per Ms =0 (Qs = 0). I tre punti (Qs, Ms), relativi alle tre pile
con hs =15, 30 e 60 m, si dispongono al di sopra del dominio di rottura, individuando
una nuova superficie parallela a quella limite. I punti si dispongono, invece, all’interno
del dominio di rottura se le azioni pseudostatiche Qs € Ms vengono calcolate dallo
spettro elastico di progetto, calcolato per un valore del fattore di struttura q = 1.5: a tali
azioni corrispondono coefficienti di sicurezza Fse =2.3 per hs=15m e Fse = 2.4 per
hs =30 e 60 m. Nel seguito verra mostrato che ad un valore di Fse=0.7, valutato
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utilizzando lo spettro elastico di risposta di normativa con fattore di struttura q=1
(Figura 3.5), corrispondono prestazioni sismiche soddisfacenti.

1.2 —
D=12m, H/D =1, Fg, = 5.5, tand/tang' = 2/3
1 Q,, = 28.8 MN
M,, = 442.1 MN'm
0.8 |-
S o6
S
0.4 -
0.2 -
0 |
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2

Q/Q,,

Figura 3.13. Dominio di rottura adimensionale del pozzo di dimensioni D = H =12 m e punti
rappresentativi delle forze statiche equivalenti da spettro di normativa elastico (fattore di
struttura g = 1) e di progetto (q = 1.5) per pile di altezza hs = 15, 30 e 60 m

3.2.4 Tipologie di impalcati e di pile considerate nello studio

Le masse degli impalcati mimp riportate nella Tabella 3.8 per D = 8 m e nella Tabella 3.9
per D =12 m sono rappresentative di un’ampia gamma di tipologie di ponte o viadotto
tra quelle piu diffuse in Italia e nel mondo per ponti a travata stradali e ferroviari, in
struttura mista o in calcestruzzo armato precompresso, con luci comprese trai40 e i 110
m. In particolare, il valore minimo Mimp, min = 698.6 Mg € rappresentativo di un
impalcato stradale in struttura mista, per il quale si pud assumere una massa per unita di
superficie g = 1.5 Mg/m? ed una larghezza dell’impalcato pari a 12 m; si ottiene cosi
una luce pari a

m. .
luce,, = ——" = 098.0 =38.8m ~ 40m (3.36)
g-largh 1.5.12
Analogamente, il valore massimo Mimp, max = 4986.9 Mg € rappresentativo di un

impalcato ferroviario in calcestruzzo armato precompresso, per il quale si pud assumere
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una massa per unita di superficie g =3 Mg/m? ed una larghezza dell’impalcato pari a
15 m; si ottiene cosi una luce pari a

Mo max _ 4986.9

luce ., =
q-largh  3-15

=110.8m ~110m (3.37)

Trattandosi, quindi, di ponti o viadotti di grande luce, appare lecita I’ipotesi iniziale di
schematizzare la pila come un oscillatore ad un grado di liberta, trascurando la rigidezza
torsionale dell’impalcato (Mylonakis et al., 1997).

A valle di queste considerazioni, alcuni casi sono stati esclusi dallo studio, come ad
esempio le combinazioniD=8m,H=4m,hs=60meD=12m,H =24 m, hs =15 m,
in quanto caratterizzati da valori di rapporti luce/hs ritenuti eccessivamente elevati (> 6)
o ridotti (< 1).

Le pile cosi ottenute, riportate nella Tabella 3.8 e nella Tabella 3.9, rispettano, inoltre, la
condizione sulla snellezza A <Mim riportata dalle NTC-08 (Ministero delle
Infrastrutture, 2008; 8§ 4.1.2.1.7.2), secondo la quale e possibile trascurare gli effetti del
secondo ordine nello studio del comportamento della pila stessa.

Nel caso D=12 m, H=24m, hs=60m, le dimensioni L =B =12 m della sezione
trasversale della pila non sono realistiche, in quanto L = D; in questa sede, tuttavia, €
d’interesse conoscere esclusivamente i valori di massa e rigidezza flessionale della pila
che, nel caso in questione, possono essere ritenuti rappresentativi delle pile con sezione
variabile lungo il fusto, nelle quali le sezioni prossime all’incastro della pila prevedono
spessori maggiorati.

3.3 Confronto con analisi agli elementi finiti

Il grado di mobilitazione della resistenza al taglio dei terreni di fondazione MF & stato
ottenuto anche mediante analisi numeriche svolte in condizioni tridimensionali con il
metodo degli elementi finiti, utilizzando il codice di calcolo PLAXIS 3D Foundation. In
questo modo si é effettuato un confronto con i risultati ottenuti con la soluzione classica
di Terzaghi discussi nel paragrafo precedente. Le analisi numeriche hanno inoltre
permesso di valutare le isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio e
dell’invariante della deformazione deviatorica.

In queste analisi, il comportamento meccanico del terreno € stato descritto mediante il
modello costitutivo Hardening Soil with Small Strain - Stiffness (Benz, 2006), nel quale
il terreno é assimilato ad un mezzo elasto-plastico con incrudimento isotropo e criterio
di resistenza di Mohr - Coulomb.
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3.3.1 Modello Hardening Soil with Small Strain Stiffness

Il comportamento non lineare dei terreni di fondazione é stato descritto mediante il
modello costitutivo Hardening - Soil with Smal - Strain Stiffness (HS small di seguito),
che assimila il terreno ad un mezzo elasto-plastico con incrudimento isotropo e criterio
di resistenza di Mohr-Coulomb. Tale modello costituisce un’estensione di quello
inizialmente proposto da Schanz et al. (1999), Hardening — Soil.

Nel modello, il comportamento elastico ai bassi livelli di deformazione dipende dallo
stato tensionale efficace attraverso la relazione:

c'cote’ +6, )
G, =Gy | ——2 "% (3.38)
c'coto’ +p

dove c's € la tensione principale efficace minima, c’ € la coesione efficace, ¢’ ¢ ’angolo
di resistenza al taglio e p" =100 kPa & una pressione di riferimento, mentre Go™ e m
sono parametri del modello: tali parametri sono stati ricavati mediante una regressione
ali minimi quadrati condotta sul profilo per Go (Figura 3.2). La Figura 3.14 mostra il
confronto tra il profilo di Go cosi ottenuto ed utilizzato nelle analisi FEM e quello
fornito dalle relazioni empiriche utilizzate (83.1.1). | valori assunti dai diversi
parametri sono riassunti nelle Tabella 3.1 e nella Tabella 3.12. La tensione efficace
minima c'; € stata calcolata utilizzando il profilo continuo di ko mostrato nella Figura
3.2.

G, (MPa)
0 60 120 180

relazioni
empiriche

|—— HS small

Figura 3.14. Profili del grado di sovraconsolidazione OCR, del coefficiente di spinta in quiete ko e del
modulo di taglio iniziale Go inseriti nel modello numerico
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Tabella 3.12. Comportamento elastico dei terreni nel modello HS small

Terreno Go" (MPa) m Yo Eu" (MPa) Vur
Sabbia 145.7 0.61 2.40e-4 174.9 0.2
Argilla 65.7 0.75 4.52e-4 58.2 0.2

La definizione del comportamento in campo elastico & completata da due parametri: un
valore di soglia della deformazione di taglio, yo.7, corrispondente ad un modulo di taglio
G ~0.7-Go (Figura 3.15), e un valore di riferimento del modulo secante in un ciclo di
scarico-ricarico, Ey"®, definito alla pressione di riferimento p"' = 100 kPa (Figura 3.18).
Il modulo secante di scarico-ricarico, E'ur, € fornito da una relazione analoga a quella
utilizzata per Go (eq. (3.38)), in funzione di Eu"". | valori di 07 e Eu™" utilizzati nelle
analisi sono riportati nella Tabella 3.12 e discussi in maggiore dettaglio nel capitolo
successivo.

1 T T 1 25
0.8 - - 20
GG, = 0.722
0.6 - . 15
<] A X
S " ANEERN ~
© — GJG P\ - we
04+ 0 PN T “TLH 10
T G/ N
........................ GS/G0 elastico /-:’ [N .
Vo N\
02r-__ GJ/G, elastico S \ \. 195
P \ N
r— = — & elastico e P AN 1
0 R e IR \\\.:AHEH\ I \\hﬁho
0.0001 0.001 0.01 0.1 1

Y (%)

Figura 3.15. Definizione delle curve di decadimento del modulo di taglio G e del rapporto di
smorzamento isteretico & in funzione della deformazione di taglio y nel modello HS small

Nel modello HS small, il comportamento elasto-plastico incrudente e descritto mediante
due superfici di snervamento: una superficie deviatorica fs e una superficie volumetrica
fy, caratterizzate da incrudimento isotropo indipendente, funzione rispettivamente delle
deformazioni deviatoriche plastiche y? = 2e1P-e\ (con &1? = componente plastica della
deformazione principale massima) e delle deformazioni volumetriche plastiche &,°. La
legge di incrudimento deviatorica & descritta dal parametro E'sp, mentre quella di
incrudimento volumetrico é controllata dal parametro E'oeq. Entrambi i parametri sono
forniti da relazioni analoghe all’equazione (3.38) ma, al contrario di Go (0 E'yr), €ssi non
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inviluppo deviatorico)
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volumetrico)

(Xp'cq

Figura 3.16. Evoluzione delle superfici di plasticizzazione nel modello HS small (modificata da
Brinkgreve et al., 2013)
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Figura 3.17. Superficie di plasticizzazione del modello HS small con criterio di resistenza di Mohr -
Coulomb nello spazio delle tensioni principali (modificata da Benz., 2006)

sono utilizzati nell’ambito della teoria dell’elasticita. La Figura 3.16 mostra la forma
delle due superfici di plasticizzazione e ne indica schematicamente 1’evoluzione, mentre
la Figura 3.17 mostra la superficie di plasticizzazione nello spazio delle tensioni
principali. La Tabella 3.13 riassume i valori assunti per i parametri Eso™" e Eceq™".

Tabella 3.13. Comportamento elasto-plastico dei terreni nel modello HS small

Terreno EuEse™  Eso®/Eoed™  Eso™ (MPa)  Eoed™ (MPa) Ry
Sabbia 3.0 1.0 58.3 58.3 0.9
Avrgilla 3.0 1.0 19.4 19.4 0.9
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La legge di flusso adottata per la superficie fy e di tipo associato; al contrario, la legge di
flusso adoperata per la superficie fs € non associata e deriva dalla teoria della stress
dilatancy proposta da Rowe (1962). L’angolo di dilatanza mobilitato ym dipende dallo
stato tensionale corrente attraverso 1’angolo di attrito mobilitato ¢'m ¢ dall’angolo di
attrito a volume costante ¢'cv:

siny, = Pn ~SIN s, (3.39)
1-singy, -sing,

L’angolo di attrito a volume costante ¢'cv pu0 a sua volta essere ricavato a partire
dall’angolo di attrito di picco ¢’ e dall’angolo di dilatanza a rottura \:

sing’ —siny

sing,, = ————
1-sing’-siny

(3.40)

Nelle analisi si ¢ assunto che 1’angolo di dilatanza a rottura sia nullo, y =0, il che
implica sin @'cy = sin @',

Per un processo di carico a partire da stati tensionali sferici e da condizioni di normale
consolidazione, il modello prevede un legame tensioni-deformazioni di tipo iperbolico
con sviluppo di deformazioni plastiche sin dall’inizio del percorso di carico e modulo
tangente all’origine pari a Eo=2(1+vu)-Go (Figura 3.18). Pertanto, nella scelta dei
parametri i valori di Eo sono legati a quelli del modulo di taglio a bassi livelli di
deformazione Go. Il deviatore a rottura gr previsto dal modello é pari a gs = ga°Ry, in cui
ga € il valore di deviatore al quale si tenderebbe asintoticamente e R¢ € un parametro del
modello (Tabella 3.13).

€

Figura 3.18. Legame tensione - deformazione di tipo iperbolico implementato nel modello HS small
(modificata da Brinkgreve et al., 2013)
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In condizioni cicliche il comportamento viene descritto attraverso una generalizzazione
delle regole empiriche di Masing (1926), calibrate su prove di taglio cicliche, a stati di
deformazione bi o tri-dimensionali. Ne deriva un comportamento isteretico che produce
una dissipazione di energia proporzionale alla massime deformazioni cicliche (Figura
3.19). Per descrivere il comportamento isteretico bisogna definire il modulo di taglio a
piccole deformazioni e una curva portante che riproduce il decadimento del modulo con
il livello di deformazione.

In particolare, le curve di decadimento dei moduli di taglio secante Gs e tangente Gt con
la deformazione di taglio y sono (Santos e Correia, 2001) (Figura 3.15):

G - G, (3.41)
1+ a|V/ yo.7|
- &% g (3.42)

(1+aly/vo,])

in cui a = 0.385 é un parametro adimensionale e Gur = E'w/2(1+vur) € il modulo di taglio
secante in un ciclo di scarico - ricarico, funzione del coefficiente di Poisson v riportato
nella Tabella 3.12.

\
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Figura 3.19. Ciclo di isteresi ottenuto nel modello HS small mediante le regole di Masing (1926)
(modificata da Brinkgreve et al., 2013)

85



Capitolo 3 - Impostazione dello studio parametrico

In un processo di carico monotono, il modulo di taglio diminuisce all’aumentare del
livello di deformazione; invertendo parzialmente o totalmente la direzione del carico, la
rigidezza recupera parzialmente o totalmente il valore iniziale Go. Il parametro che tiene
conto di tale aspetto e lo scalare ywis, scritto nella forma:

|Ae|

[+
Vi = V32—
" |Ae|

(3.43)

in cui Ae é il vettore incremento di deformazione deviatorica lungo le direzioni
principali e [H] é un tensore che tiene conto della precedente storia di deformazione. Per
una totale inversione della direzione del carico si ha [H] =0 e Gs = Gt = Go. Dal punto
di vista geometrico, ynist € la proiezione del tensore [H] lungo la direzione di carico,
indicata da Ae (Amorosi et al., 2016).

Lo smorzamento é valutato a partire dai cicli di isteresi cosi descritti ed & quindi una
risposta del modello stesso (Brinkgreve et al., 2007). Il rapporto di smorzamento
isteretico & é definito dalla relazione:

= (3.44)
4TE

E.,:

in cui Ep ¢ I’energia dissipata e Es & la massima energia accumulata in un ciclo di
scarico-ricarico caratterizzato da una deformazione di taglio ciclica vc:

£, =385y Ve 2oV In(1+0'385j (3.45)
0.385 1+ Yoz 0.385 Yoz
0.385y
E, =1/2Gy,’ (3.46)

Le equazioni (3.42), (3.44) e (3.45) sono valide esclusivamente in condizioni elastiche.
Il modulo di taglio tangente G ed il rapporto di smorzamento isteretico & variano con la
deformazione di taglio y sino al raggiungimento di un valore di soglia, Ycutoff, Oltre il
quale risultano costanti. Per > Yeutoff € Gt=Gur € &= &(Y =Yeuror) (Figura 3.15):
ulteriori decadimenti del modulo di taglio ed incrementi del rapporto di smorzamento
sono previsti dal modello quando si raggiungono le condizioni di plasticizzazione. La
deformazione di cut - off e fornita dalla relazione:

Yeut—oft = %(VGO /Gur _1) (347)
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Lo sviluppo di deformazioni plastiche sin dall’inizio di un processo di carico implica
che in condizioni non drenate un incremento dello sforzo deviatorico q produca delle
sovrappressioni interstiziali Au. In condizioni cicliche, tuttavia, il modello prevede lo
sviluppo di deformazioni plastiche, e quindi di sovrappressioni interstiziali, soltanto per
cicli di ampiezza crescente, che producano un allargamento delle superfici di
plasticizzazione fs e fv. Per cicli di ampiezza costante, o decrescente, la risposta del
modello diviene elastica, con variazioni di Au legate alla sola variazione di p'. Quanto
sopra implica una sottostima delle sovrappressioni interstiziali in condizioni cicliche
rispetto a quanto previsto da modelli costitutivi pit avanzati.

Il modello Hardening Soil —Small Strain é in grado di descrivere in maniera
soddisfacente alcuni aspetti fondamentali del comportamento meccanico dei terreni:

1. la non linearita del legame tensioni—deformazioni, rappresentato da una relazione
di forma iperbolica tra il deviatore di tensione e la deformazione assiale, gia a
partire dalle piccolissime deformazioni;

2. la rigidezza, in un ciclo di scarico—ricarico, molto maggiore di quella che si ha in
primo carico;

3. la dipendenza della rigidezza dallo stato tensionale corrente;

4. la dipendenza della rigidezza, lungo un percorso di compressione, dal grado di
sovraconsolidazione OCR;

5. lo sviluppo di deformazioni plastiche anche in condizioni di sovraconsolidazione,
per percorsi tensionali deviatorici, grazie alla separazione delle due superfici di
plasticizzazione fs e fv.

| punti da 1 a 4 rappresentano dei miglioramenti sostanziali rispetto al semplice modello
elastico lineare—perfettamente plastico. | punti 2 e 4 differenziano il modello adoperato
da modelli elastici non lineari (es.: Duncan e Chang, 1970). Il punto 5 costituisce un
significativo miglioramento rispetto a modelli elasto-plastici con incrudimento isotropo
governato dalle sole deformazioni volumetriche plastiche (es.. Cam Clay Modificato;
Roscoe e Burland, 1968) che sovrastimano I'estensione del dominio elastico.

3.3.2 Modello numerico

Il modello agli elementi finiti utilizzato nelle analisi numeriche é riportato nella Figura
3.20, che mostra una vista tridimensionale del dominio di calcolo. L’azione statica
equivalente Qs, ¢ in seguito I’input sismico, ¢ stata applicata esclusivamente lungo la
direzione x: cio ha permesso di modellare, per simmetria, solamente meta del dominio.
Il modello, di dimensioni X =150 m, Y =75 me Z =60 m, é sufficientemente esteso in
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Figura 3.20.Vista tridimensionale del modello implementato in PLAXIS 3D

pianta e tale da garantire che la presenza dei contorni laterali non influenzi i risultati
delle analisi. Infatti, poiché il diametro massimo dei pozzi considerati nello studio e
Dmax =12 m, si ha (X/Dmax) =12.5 e (Y/Dmax) = 6.25: tali rapporti possono essere
ritenuti accettabili alla luce di quanto riportato da Zafeirakos e Gerolymos (2013). Un
controllo sulla sufficienza della distanza dei contorni verticali del modello dal pozzo é
stato comunque effettuato nelle analisi pseudostatiche, verificando che i contorni laterali
non alterassero le isolinee degli spostamenti o della resistenza mobilitata. Nelle analisi
statiche, sui piani verticali del dominio sono impediti gli spostamenti normali al piano,
mentre alla base del reticolo sono impedite tutte le componenti di spostamento. La
discretizzazione e stata effettuata mediante 95484 elementi tetraedrici a 10 nodi e 4
punti di Gauss, con interpolazione del secondo ordine sugli spostamenti e del primo
ordine sulle pressioni interstiziali. La Figura 3.21 mostra le viste in sezione e in pianta
del dominio di calcolo, dove sono riportati anche i piani definiti per infittire
opportunamente il reticolo degli elementi finiti in prossimita del pozzo. Il terreno di
fondazione e stato discretizzato in strati di spessore variabile, pari a 2 m nei primi 20 m
e a 5 m nei successivi 40 m. Unica eccezione a questa discretizzazione e trai 2 e gli 8
m, in cui il terreno € discretizzato con strati di spessore pari a 3 m; cio Si € reso
necessario poicheé la superficie libera della falda si trova alla profondita di 5 m dal piano
campagna, mentre i pozzi di fondazione considerati nello studio presentano altezze H
sempre pari. | profili di ko e OCR assegnati sono costanti a tratti, come mostrato nella
Figura 3.14.
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Figura 3.21.Vista in sezione (a) ed in pianta (b) del reticolo di calcolo implementato in PLAXIS 3D

| terreni di fondazione sono modellati tramite elementi cluster, il cui legame costitutivo
e HS small. Il pozzo di fondazione e anch’esso modellato con elementi cluster, non
porosi e caratterizzati da un legame costitutivo elastico lineare, i cui parametri
meccanici sono riportati nel § 3.1.2. Al contatto pozzo - terreno sono stati inseriti
elementi interfaccia, caratterizzati da un legame costitutivo elasto - plastico perfetto con
criterio di resistenza alla Mohr - Coulomb, caratterizzato da coesione efficace
c'int=0.5kPa e angolo di attrito @'int =0 =arctan[2/3tan@’]. La coesione & stata
introdotta al solo fine di rendere stabili le analisi numeriche. 1l modulo di Young delle
interfacce pozzo - terreno e stato posto pari al modulo di scarico - ricarico del terreno
E'int = Eur, calcolato alla tensione efficace orizzontale agente alla profondita z = H/2. Gli
elementi interfaccia sono stati estesi oltre il volume occupato dai pozzi di fondazione
per consentire gli spostamenti relativi dei nodi alle estremita della fondazione stessa. |
carichi agenti sul pozzo sono stati applicati in termini di pressioni orizzontali cx e
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verticali 6, su di un elemento piastra infinitamente rigido e privo di peso, inserito per
ripartire uniformemente il carico.

Le fasi di calcolo delle analisi statiche sono di seguito elencate:

— definizione dello stato tensionale efficace iniziale con la procedura ko. Si
definiscono le tensioni orizzontali efficaci e lo stato iniziale di tensione
utilizzando 1 profili del coefficiente di spinta in quiete ko e del grado di
sovraconsolidazione OCR definiti in ingresso (Figura 3.14): per lo strato di sabbia
e stato assunto OCR = 10, al solo fine di allontanare la superficie di snervamento
volumetrica fy e quindi evitare plasticizzazioni durante percorsi di carico
prevalentemente isotropi (Amorosi et al., 2016);

— attivazione del pozzo in condizioni drenate (ipotesi di installazione ideale);

— applicazione, in condizioni drenate, del carico verticale corrispondente al peso
della pila e dell’impalcato Neesta pozzo;

— analisi c-¢@ reduction in cui i parametri di resistenza dei terreni di fondazione
vengono progressivamente ridotti di un fattore Yo =Ye'=ym sino al
raggiungimento delle condizioni di equilibrio limite.

3.3.3 Grado di mobilitazione della resistenza al taglio stimato nelle analisi numeriche

I risultati delle analisi numeriche appena descritte sono riportati nella Tabella 3.14.

Tabella 3.14. Coefficienti parziali ym, rem € gradi di mobilitazione della resistenza al taglio MF rem
ottenuti dalle analisi numeriche agli elementi finiti

D(m) H/D H(mM) 7ymFeEM MF rem (%)

0.5 4 3.07 32.6

8 1 8 3.51 28.5
16 4.28 234

0.5 6 3.12 32.0

12 1 12 3.67 27.2
24 4.52 22.1

Il grado di mobilitazione MF ottenuto & poco variabile, con un valore medio pari al
28 % e un coefficiente di variazione cov = 6/MFmedio = 15.7 % piu elevato rispetto a
quello determinato nelle analisi condotte utilizzando la soluzione di Terzaghi
(cov =7 %). Il confronto con i risultati ottenuti con la soluzione di Terzaghi é riportato
nella Tabella 3.15.

Le analisi FEM forniscono valori piu elevati del coefficiente parziale di sicurezza sui
parametri geotecnici ym e quindi minori valori del grado di mobilitazione della
resistenza al taglio. La differenza é da attribuire al contributo stabilizzante delle tensioni
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tangenziali mobilitate lungo la superficie laterale del pozzo, che e portato in conto nelle
analisi numeriche ed e invece ignorato nella soluzione classica. Congruentemente con
tale ipotesi, il rapporto tra i coefficienti ym calcolati nelle analisi numeriche e quelli
ottenuti dalla soluzione classica cresce all’aumentare del rapporto di snellezza del pozzo
H/D, cio¢ all’aumentare del contributo stabilizzante della superficie laterale del pozzo.

Tabella 3.15. Confronto dei risultati ottenuti con la soluzione di Terzaghi e con analisi FEM

D(m) H/D H(M) 7Ywm Terzaghi YM FEM MF Terzagni (%) MF rem (%)  Ym, FEM/YM, Terzaghi

0.5 4 2.64 3.07 37.9 32.6 1.16

8 1 8 2.79 3.51 35.9 28.5 1.26
16 3.01 4.28 33.2 234 1.42

05 6 2.68 3.12 37.2 32.0 1.16

12 1 12 2.92 3.67 34.2 27.2 1.26
24 3.16 4.52 31.6 22.1 1.42

Per verificare questa ipotesi, sono state svolte ulteriori analisi FEM nelle quali é stato
fatto variare il rapporto tan o/tan @' per il pozzo di dimensioni D=H=12m. Il
rapporto ym, rem/Ym, Terzaghi Si riduce al diminuire del rapporto tan d/tan @', risultando
pari a 1.31 per tan &/tan ¢' =1 e a 1.17 per tan d/tan ¢' = 0 (Tabella 3.16). Per il caso
tan d/tan ¢' = 0 il rapporto tra i coefficienti parziali di sicurezza non & esattamente pari
all’unita, contrariamente a quanto atteso: cio € attribuibile alla discretizzazione ad
elementi finiti del modello di calcolo che, agli spigoli della base del pozzo, non
consente di descrivere in maniera esatta le brusche variazioni di direzione dei vettori
velocita previste dai teoremi della plasticita perfetta, dai quali deriva la soluzione di
Terzaghi (Potts e Zdravkovic, 1999; Amorosi et al., 2015).

Tabella 3.16. Confronto dei risultati ottenuti con la soluzione di Terzaghi e con analisi FEM per il pozzo
D = H =12 mal variare del rapporto tan é/tan ¢’

tan &/tan @' Ym, Terzaghi  Ym, FEM  MF rem (%)

0 3.42 1.17
2/3 2.92 3.67 1.26
1 3.82 131

Lo stato tensio - deformativo dei terreni di fondazione a seguito dell’applicazione del
carico verticale Niesta pozzo € rappresentato nella Figura 3.22, Figura 3.23, Figura 3.24,
Figura 3.25, Figura 3.26 e Figura 3.27, in termini di isolinee del grado di mobilitazione
della resistenza al taglio e della deformazione deviatorica &s. Il grado di mobilitazione
della resistenza al taglio (relative shear stress) e definito come:
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T, =-—mb (3.48)

rel
max

in cui tmob € il massimo valore della tensione di taglio (raggio del cerchio di Mohr
rappresentativo dello stato tensionale corrente) e tmax € il massimo valore della tensione
di taglio che si ottiene espandendo il cerchio di Mohr, mantenendone fisso il centro,
fino alla condizione di tangenza con I’inviluppo di rottura. La deformazione deviatorica
e invece fornita dalla relazione:

e = E (8 _&j2+(8 _ﬁj2+(g —&jz+1(’yz +y2 +’Y2) (349)
s 3 XX 3 yy 3 2z 3 2 Xy yz X '

in cui €ii e yij, con i #j e, j=X,Y, zsono le componenti del tensore della deformazione
€ &v = &xx + Eyy t € € la deformazione volumetrica.

Le isolinee del grado di mobilitazione tr mostrano che le condizioni raggiunte a
seguito dell’applicazione di Niesta pozzo SONO Simili per i vari pozzi, con valori massimi di
Trel attinti per i pozzi con H/D = 0.5, che trasferiscono i carichi a terreni piu superficiali,
meno resistenti; si osserva, inoltre, una concentrazione degli sforzi di taglio ai bordi
della base, come atteso per fondazioni molto rigide. Anche le isolinee della
deformazione deviatorica &s mostrano stati di deformazione simili, con valori &s
compresi tra 0.2 - 0.3 %.

Le isolinee di Trel € € SONO state ottenute anche applicando i carichi pseudostatici Qs e
Ms riportati nella Tabella 3.10 e nella Tabella 3.11. La fase di calcolo in cui questi
carichi sono applicati segue quella di applicazione del carico verticale Ntestapozzo.
L’applicazione di Qs e Ms é effettuata in condizioni non drenate per riprodurre il
comportamento del sistema nelle condizioni sismiche; la forza Qs & applicata nella
direzione X, il momento Ms attorno all’asse y. Nella Figura 3.28 sono mostrate le
isolinee di Tre € & ottenute per il caso di pozzo di fondazione di dimensioni
D =H=12m e soggetto ai valori Qs e Ms associati alla pila di altezza hs =30 m. In
condizioni pseudostatiche la resistenza al taglio & interamente mobilitata (Tre = 1) lungo
la superficie laterale e alla base del pozzo e che le deformazioni deviatoriche &s
raggiungono valori massimi pari al 10 %. Quest’analisi hon e giunta a convergenza,
percheé il sistema pozzo - terreno raggiunge le condizioni di collasso, come mostrano le
curve di pushover riportate nella Figura 3.29. Il plateau individuato dalle curve forze
(momenti) - spostamento orizzontale (rotazione) indica che in condizioni non drenate si
raggiunge il collasso del sistema per valori delle azioni pari al 70 % di quelle (Qs e Ms)
valutate in condizioni drenate imponendo la condizione Fse =0.7. Il meccanismo di
rottura indicato dalle isolinee di deformazione & coerente con quanto indicato in
letteratura (“scoop - slide”, Zafeirakos e Gerolymos, 2016). Nella Figura 3.30 sono
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mostrati, infine, i profili delle tensioni orizzontali normali al pozzo (cn) ottenuti nella
sezione trasversale all’asse del viadotto. Lungo le superfici laterali del pozzo le tensioni
orizzontali normali ¢, sono maggiori di quelle iniziali e tendono alle condizioni limite
passive nel tratto in cui il pozzo si avvicina al terreno; sono invece minori di quelle
iniziali e tendono alle condizioni limite attive nel tratto in cui il pozzo si allontana dal
terreno. Alla base del pozzo le tensioni di contatto seguono un andamento all’incirca
trapezoidale, che ricorda quello previsto dal metodo del trapezio delle tensioni in cui
degenera il metodo di Winkler nel caso di fondazione infinitamente rigida.
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Es (%)

> °

Figura 3.22. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione
deviatorica &; (b) per il pozzoconD=8meH=4m

94



Capitolo 3 - Impostazione dello studio parametrico

l Es (%)

Figura 3.23. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione

deviatorica &; (b) per il pozzoconD=8meH=8m
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l Es (%)

(b)

Figura 3.24. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione
deviatorica &; (b) per il pozzoconD=8meH =16 m
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Figura 3.25. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione
deviatorica &; (b) per il pozzoconD=12meH=6m
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l Es (%)

(b)

Figura 3.26. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione
deviatorica &; (b) per il pozzoconD=12meH=12m
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l Es (%)

(b)

Figura 3.27. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (a) € della deformazione
deviatorica &; (b) per il pozzoconD =12 me H =24m
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Figura 3.28. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione

deviatorica &; (b) ottenute con le analisi pseudostatiche svolte in condizioni non drenate per
il pozzo di dimensioni D =12 m e H = 12 m, sollecitato dalle azioni statiche equivalenti Qs e
M; derivanti dalla pila di altezza hs =30 m
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Figura 3.29. Curve di pushover da analisi pseudostatiche svolte il modello HS small per il pozzo con

D =H =12 min condizioni non drenate; azioni pseudostatiche corrispondenti al caso di

altezza della pila hs =30 m
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Figura 3.30. Tensioni normali o, agenti lungo la superficie laterale e alla base del pozzo nelle analisi

pseudostatiche in condizioni non drenate per il pozzo di dimensioni D =H =12 m e azioni

pseudostatiche derivanti dalla pila di altezza hs =30 m
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4. Analisi FEM di risposta sismica locale

In questo capitolo sono mostrati i risultati ottenuti dalle analisi di risposta sismica locale
svolte nel dominio del tempo, con il metodo degli elementi finiti, utilizzando il codice
PLAXIS 3D.

In una prima fase, per ottimizzare il grado di infittimento del reticolo di calcolo e
controllare il corretto funzionamento delle condizioni al contorno, si sono confrontati i
risultati delle analisi FEM con quelli dell’analisi di risposta sismica locale eseguita in
condizioni 1D con il metodo lineare equivalente (8§ 3.2.3.1). In questo caso, il terreno di
fondazione viene assimilato a un mezzo visco - elastico lineare, caratterizzato dai valori
operativi del modulo di taglio G e del rapporto di smorzamento & calcolati dall’analisi
di risposta sismica locale svolta con il metodo lineare equivalente.

Successivamente le analisi FEM di risposta sismica sono state svolte descrivendo il
comportamento meccanico dei terreni di fondazione mediante il modello costitutivo
Hardening Soil with Small Strain - Stiffness (Benz, 2006), portando in conto I'effetto
dello sviluppo di deformazioni plastiche sulla propagazione del moto sismico nelle
condizioni di campo libero (free - field). Le capacita di previsione del modello
costitutivo adottato sono state ampiamente verificate nella letteratura scientifica
(Amorosi et al., 2016; Régnier et al., 2016).

4.1 Modello numerico

Per la calibrazione delle analisi svolte con il metodo degli elementi finiti si e
inizialmente considerata una colonna di terreno a sezione quadrata, di lato paria 10 m e
profondita z = 60 m eguale a quella del modello di sottosuolo assunto (Figura 4.1); alla
base della colonna ¢ applicato I’input sismico. Le condizioni monodimensionali di
propagazione dell’onda di taglio sono state riprodotte permettendo 1'oscillazione della
colonna nella sola direzione x, lungo la quale e applicato I’input sismico.
Specificamente, sui piani verticali della colonna gli spostamenti orizzontali sono
permessi solo nella direzione x, di applicazione della storia temporale delle
accelerazioni, e sono impediti nelle direzioni y e z (uy = u; = 0). Il piano orizzontale in
testa alla colonna é privo di vincoli di natura statica o cinematica. | nodi posti alla stessa
profondita lungo i due piani verticali y-z, perpendicolari all'asse x, sono vincolati ad
avere lo stesso spostamento orizzontale mediante elementi dotati di rigidezza assiale
infinita (node-to-node anchors con EA = 1E+21 kPa), secondo 1’approccio tied nodes
(Amorosi et al. 2014 e 2016): tale condizione al contorno fornisce ottimi risultati nel
caso di propagazione dell’onda monodimensionale, mentre risulta essere perfettamente
riflettente nel caso di onda incidente. Lungo gli stessi piani, per riprodurre le condizioni
di campo libero (free - field) si impone inoltre lo stato iniziale di tensione orizzontale
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efficace (Figura 4.2), poiché nella fase dinamica di calcolo e necessario disattivare i
vincoli statici (Amorosi et al, 2016).

A

A S —
C T

Figura 4.1. Colonna di terreno per le analisi di risposta sismica locale con il metodo degli elementi finiti

SERR 6o (2)

Figura 4.2. Condizioni al contorno imposte alla colonna di terreno
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Per evitare la distorsione numerica delle onde di taglio che si propagano dalla base della
colonna durante 1’analisi dinamica, la massima distanza verticale tra i nodi é stata
limitata, ponendo AzZmax < Amin/7 (Kuhlemeyer e Lysmer, 1973), dove Amin € la minima
lunghezza d’onda delle onde di taglio. Il reticolo di calcolo, costituito da 9148 elementi
tetraedrici a 10 nodi, e suddiviso in strati con la stessa sequenza gia utilizzata nelle
analisi statiche presentate nel capitolo precedente; la massima distanza tra i nodi nella
direzione di propagazione del moto Azmax € pari a 1 m. La condizione AzZmax < Amin/7 €
quindi rispettata se la minima lunghezza d’onda delle onde di taglio ¢
Amin = Vsminffmax >7 m. Tale condizione & compatibile con l'accelerogramma di
ingresso, che é caratterizzato da ampiezze modeste del moto per frequenze maggiori di
10 Hz (Figura 3.8). L’accelerogramma di ingresso alle analisi ¢ stato quindi filtrato ad
una frequenza fmax = 12 Hz, senza alterarne il contenuto energetico. La distanza tra i
nodi é ridotta anche in direzione orizzontale, prevedendo nel reticolo piani verticali
posti a distanza di 5 m.

La risposta dinamica della colonna di terreno € stata analizzata anche durante gli 8 s
successivi al termine della registrazione, al fine di osservarne le oscillazioni libere. Il
passo temporale adottato per I’integrazione delle equazioni del moto ¢ pari all’intervallo
di acquisizione dell’accelerogramma At=0.01 s. Lo schema adottato nel codice per
I'integrazione nel tempo delle equazioni dinamiche € il metodo implicito di Newmark.
Nelle analisi si ¢ fatto riferimento al metodo dell’accelerazione media che garantisce
una soluzione incondizionatamente stabile per valori dei coefficienti o =0.25e 3 =0.5
(Zienkiewicz et al., 1999); in questo modo non é stato introdotto alcuno smorzamento
numerico (Newmark, 1959).

Per entrambi i modelli costitutivi adottati nelle analisi FEM, si sono svolte le seguenti
fasi di calcolo:

— inizializzazione dello stato tensionale (ko procedure) con superficie libera della
falda a profondita zw = 5 m dal piano campagna;

— analisi dinamica in condizioni non drenate, in termini di tensioni efficaci.

Nelle condizioni non drenate € stato introdotto un limite alla capacita di mantenere
pressioni interstiziali negative, introducendo un cavitation cut - off, posto pari a
200 kPa. I risultati mostrati nel seguito sono riferiti all'asse verticale della colonna.
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4.2 Analisi FEM di risposta sismica locale in un mezzo visco - elastico

In queste analisi il terreno viene assimilato ad un mezzo visco - elastico lineare
caratterizzato dai valori operativi del modulo di taglio G e del rapporto di smorzamento
€, valutati dalle analisi svolte con il metodo lineare equivalente. L’obiettivo di questa
analisi & quello di verificare la capacita delle analisi FEM di riprodurre i risultati delle
analisi 1D di risposta sismica svolte nel dominio delle frequenze con il metodo lineare
equivalente utilizzando il codice MARTA (Callisto, 2015).

La colonna di terreno e suddivisa in 8 strati di spessore pari a 2 m, nei primi 20 m di
profondita, e in 8 strati di spessore pari a 5 m nei rimanenti 40 m, con I’eccezione di 2
strati di spessore pari a3 mtrai 2 e gli 8 m, al fine di ottenere una spaziatura coerente
con quella precedentemente utilizzata nelle analisi statiche e pseudostatiche. A ciascuno
di questi strati sono assegnati i valori del modulo di taglio G e del rapporto di
smorzamento & ottenuti dalle analisi svolte con il codice MARTA (Figura 4.3).

G (MPa) & (%)

T

L b

Figura 4.3. Valori operativi di G e § assegnati nelle analisi FEM ai diversi strati di terreno

Nel codice PLAXIS 3D il rapporto di smorzamento & € introdotto mediante la
formulazione di Rayleigh, nella quale la matrice di smorzamento viscoso [C] €
proporzionale alle matrici di massa [M] e di rigidezza [K]:

[C]= 0k [M]+Bx[K] (4.1)

in cui g e PBr sono i coefficienti di Rayleigh:

a‘R — ZE_; (men
{BR }_ ®, +O, {1 } 4.2)
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dove m (=2m-fm) € o (=27m-fn) sono le pulsazioni che definiscono il campo di
frequenze fm e fn entro il quale il rapporto di smorzamento & minore o uguale a .

4.2.1 Calibrazione dei coefficienti di Rayleigh ar e fr

| coefficienti or e Br sono stati valutati seguendo la procedura di calibrazione proposta
da Amorosi et al. (2010). Essa richiede la valutazione preliminare della funzione di
amplificazione a piano campagna, definita come il rapporto tra gli spettri di Fourier
delle ampiezze a piano campagna (z = 0) e alla formazione rigida di base (z=60 m).
Nota la funzione di amplificazione, la frequenza fm € la prima frequenza naturale del
deposito eccitata dall’input sismico, mentre la frequenza f, > fm € la prima frequenza in
corrispondenza della quale la funzione di amplificazione a piano campagna attinge
valori minori dell’unita (deamplificazione del moto sismico). Per il caso in esame si
ottiene fm=194Hzs e f,=3.67s (Figura 4.4), in cui fn costituisce la seconda
frequenza naturale della colonna di terreno. I profili dei coefficienti ok e Br calcolati al
variare del rapporto di smorzamento sono mostrati nella Figura 4.5.

25

3.67 Hz

- 20
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Figura 4.4. Valutazione delle frequenze fm e fi
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0 0.005 0.01

Figura 4.5. Coefficienti di Rayleigh assegnati alla colonna di terreno

4.2.2 Risultati delle analisi

| risultati delle analisi sono mostrati in termini di profili del rapporto di accelerazione
amax/@max,inp € della massima deformazione di taglio ymax (Figura 4.6), della funzione di
amplificazione del deposito (Figura 4.7), dello spettro delle ampiezze di Fourier (Figura
4.8) e dello spettro elastico di risposta (Figura 4.9), entrambi calcolati alla profondita
z=5m.

In tutti i casi si osserva un ottimo accordo tra i risultati delle analisi FEM e quelli
ottenuti con il metodo lineare equivalente, ad eccezione della risposta valutata per la

/a

amax

0 05 1

Ymax (%)
0 01 02 03 04

max,inp
15 2
0

10

L —— FEM

\ i ——- MARTA

20

30

z (m)

40 -

50

60 -

Figura 4.6. Confronto tra i profili di accelerazione e deformazione massima ottenuti per un mezzo visco-
elastico non lineare: metodo lineare equivalente (MARTA) e analisi FEM (PLAXIS)
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Figura 4.7. Confronto tra le funzioni di amplificazione ottenute per un mezzo visco-elastico non lineare:
metodo lineare equivalente (MARTA) e analisi FEM (PLAXIS)
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Figura 4.8. Confronto tra gli spettri di Fourier ottenuti per un mezzo visco elastico non lineare alla
profondita z = 5 m: metodo lineare equivalente (MARTA) e analisi FEM (PLAXIS)

prima frequenza naturale del deposito, f = 0.74 Hz (Figura 4.7), in corrispondenza della
quale le analisi FEM forniscono una minore amplificazione del moto sismico. La
minore amplificazione osservata nelle analisi FEM é dovuta alla dipendenza del
rapporto di smorzamento alla Rayleigh dalla frequenza: la frequenza f = 0.74 Hz si trova
al di fuori dell'intervallo di frequenze in cui il rapporto di smorzamento &€ minore dello
smorzamento obbiettivo &, e il sistema & sovra-smorzato in corrispondenza della prima
frequenza fondamentale della colonna di terreno (Figura 4.4). Congruentemente, per la
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Stessa frequenza si osserva una sottostima dell’ampiezza del moto nello spettro di
Fourier riportato nella Figura 4.8, cosi come l'accelerazione pseudostatica fornita dallo
spettro elastico di risposta € sottostimata nell’intorno del periodo T=1/f=1.35 s
(Figura 4.9).

z=5m

=5%
25 - 5 °

— FEM
—— - MARTA

1.5 -

Sa (g)

0 0.5 1 15 2 25 3
T(s)

Figura 4.9. Confronto tra gli spettri elastici di risposta in accelerazione ottenuti per un mezzo visco
elastico non lineare alla profondita z = 5 m: metodo lineare equivalente (MARTA) e analisi
FEM (PLAXIS)

4.3 Analisi FEM di risposta sismica locale in un mezzo elasto-plastico

In queste analisi il comportamento meccanico dei terreni & stato descritto mediante il
modello costitutivo HS small in cui il terreno viene assimilato a un mezzo - elasto
plastico incrudente. | valori dei parametri costitutivi assunti nelle analisi sono quelli
riportati nel §3.3.1 (Tabella 3.12 e Tabella 3.13). Allo smorzamento isteretico di
entrambi gli strati di terreno e stato aggiunto uno smorzamento viscoso alla Rayleigh, di
entita molto modesta (§ =1 %) per migliorare la stabilita numerica delle analisi,
ottenendo cosi valori non nulli del rapporto di smorzamento anche alle piccolissime
deformazioni (y = 0.0001 %). Tale smorzamento minimo (Emin = 1 %) € stato calibrato
con le stesse frequenze fm e fn precedentemente riportate.

4.3.1 Calibrazione delle curve di decadimento

Nel modello HS small le curve di decadimento del modulo di taglio sono definite da due
parametri: il valore di soglia della deformazione di taglio, yo.7, in corrispondenza della
quale il modulo e Gs = 0.7-Go, ed il modulo di taglio in scarico-ricarico alla pressione di
riferimento p'f = 100 kPa, Ey"f = 2Gy"™f (1+vur). Tali parametri sono stati ottenuti dalla
calibrazione delle curve di decadimento assunte per lo strato di sabbia ghiaiosa e per
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quello di argilla (8 3.2.3.1): i valori cosi ottenuti sono riportati nella Tabella 3.12. Il
rapporto Go"/Gy"®" per lo strato di sabbia & pari a 2, mentre per lo strato di argilla & pari
a 2.71. La Figura 4.10 e la Figura 4.11 mostrano il confronto tra le curve G-y e § -y
assunte per i due strati di terreno basate su osservazioni sperimentali e le previsioni del
modello. Per entrambi i terreni si ottiene un accordo soddisfacente per la curva di
decadimento del modulo di taglio G e per la curva di incremento del rapporto di
smorzamento & per valori di ¥ < Yeut - off.
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Figura 4.10. Calibrazione delle curve di decadimento del modulo di taglio e di incremento del rapporto di
smorzamento isteretico per le sabbie
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Figura 4.11. Calibrazione delle curve di decadimento del modulo di taglio e di incremento del rapporto di
smorzamento isteretico per le argille
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4.3.2 Risultati delle analisi

| risultati delle analisi di risposta sismica effettuate descrivendo il comportamento
meccanico dei terreni con il modello elasto-plastico incrudente HS small sono riportati
in termini di profili di accelerazione e deformazione massima (Figura 4.12), di spettro di
Fourier (Figura 4.15) e di spettro elastico di risposta (Figura 4.16). Gli spettri sono stati
calcolati alla profondita z=5m. Nelle stesse figure sono riportati per confronto i
risultati ottenuti dalle analisi di risposta sismica locale in cui il terreno e assimilato a un
mezzo visco-elastico. In ultimo, sono riportati i profili di deformazione e spostamento
permanente (Figura 4.17).

| valori del rapporto amax/amax,inp Ottenuti nell'ipotesi di comportamento elasto - plastico
incrudente sono in accordo con quelli calcolati per un mezzo visco-elastico trai 15 e i
60 m di profondita con valori compresi tra 0.75 e 1, mentre si ottengono maggiori
differenze nei primi 15 m di profondita, con un rapporto di accelerazione
amax/@max,inp = 0.875 al piano campagna, piu piccolo di quello fornito dall’analisi visco -
elastica (amax/amaxinp ~ 1.5). Per quanto riguarda le massime deformazioni di taglio Ymax
attinte durante I'analisi, viceversa, si osservano le massime differenze tra le due analisi
tra i 15 e i 60 m di profondita, e un migliore accordo dai 15 m di profondita al piano
campagna. Le differenze osservate in termini di accelerazioni e deformazioni massime
possono essere attribuite alla plasticizzazione dei terreni di fondazione che si verifica
nell’analisi di risposta sismica locale condotta con HS small. Il raggiungimento delle
condizioni di plasticizzazione si concentra principalmente tra i 15 e i 20 m di
profondita, dove si ottiene ymax = 0.3 %: in effetti, tale valore di deformazione &
tipicamente considerato un valore limite per I’attendibilita delle analisi condotte con il

amax/amax,inp Ymax (%)
0 05 1 15 2 0 0.1 02 03 04
0

10
FEM |
HS small

FEM
LE

20
E %0
N
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50

60

Figura 4.12. Confronto tra i profili di accelerazione e deformazione massima ottenuti nelle analisi FEM di
risposta sismica locale con diverse ipotesi costitutive
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Figura 4.13. Isolinee della deformazione deviatorica plastica alla fine dell’analisi di risposta sismica

locale in condizioni free - field con HS small

metodo lineare equivalente. A conferma di quanto su esposto, la Figura 4.13 mostra le
isolinee di deformazione deviatorica plastica Y alla fine dell’evento sismico: si osserva
che i valori massimi si concentrano tra i 15 e i 20 m, con valore massimo
YPmax = 1.15 %. Le storie temporali di accelerazione sono, percio, “tagliate”: nello
specifico, la storia temporale al piano campagna (z = 0), mostrata nella Figura 4.14, &
tagliata ad un valore di accelerazione a=0.26 g, a fronte di un valore massimo
dell’input pari a amax, inp = 0.316 g, giustificando il profilo costante di accelerazioni
massime amax 0SServato nei primi 15 m.

t(s)

Figura 4.14. Storia temporale dell’accelerazione al piano campagna a (z = 0) “tagliata” per un valore

a =0.26 g a causa della plasticizzazione del terreno sottostante
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Quanto osservato influisce anche sugli spettri delle ampiezze di Fourier (Figura 4.15) e
sugli spettri elastici di risposta in accelerazione (Figura 4.16). Nello specifico, le
ordinate spettrali relative all’analisi con HS small sono minori di quelle ottenute con il
modello costitutivo dei terreni visco - elastico non lineare, in particolar modo per la
frequenza fm =1.94 Hz e del periodo T =1/fm~0.52s. Lo stesso puo dirsi per le
ampiezze di Fourier.

0.025 -
z=5m
0.02 |-
I |
|
— 0015 1 fi FEM
= | [ HS small
|
N | ___ FEM
0.01 - | LE
|
r |
0.005
0 |
0

Figura 4.15. Confronto tra gli spettri di Fourier ottenuti alla profondita z = 5 m nelle analisi FEM di
risposta sismica locale con diverse ipotesi costitutive

25
Z=5m
i E=5%
—_ FEM
R HS small
3 FEM
LE
B i wiit |
2.5 3

Figura 4.16. Confronto tra gli spettri elastici di risposta ottenuti alla profondita z =5 m nelle analisi FEM
di risposta sismica locale con diverse ipotesi costitutive
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Nella Figura 4.17 sono riportati, infine, i profili delle deformazioni di taglio permanenti
Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti Uperm. Il livello deformativo residuo
mostra valori di yperm inferiori a 0.1 % lungo tutta la colonna di terreno, ad eccezione di
quanto avviene alla profondita z = 15 m, dove Yperm = 0.2 %. Gli spostamenti orizzontali
permanenti Uperm SONO compresi tra 0.5 e 1.5 cm, sottolineando 1’influenza del
comportamento non lineare, con sviluppo di deformazioni irreversibili del terreno gia in
condizioni di free - field.

Figura 4.17. Profili di deformazione e spostamento permanente ottenuti nelle analisi FEM di risposta
sismica locale con HS small
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5. Analisi numeriche accoppiate di interazione dinamica

In questo capitolo sono mostrati i risultati dello studio parametrico impostato nel
capitolo 3. Le analisi dinamiche accoppiate sono state svolte in condizioni
tridimensionali e in termini di tensioni efficaci, nel dominio del tempo, con il metodo
degli elementi finiti, mediante il codice di calcolo PLAXIS 3D. Esse hanno permesso di
valutare gli effetti dell’interazione dinamica terreno - struttura sulla prestazione sismica
dei pozzi di fondazione di pile da ponte o viadotto. Particolare attenzione é rivolta al
comportamento di tali opere a seguito di eventi sismici di elevata intensita.

Nello specifico, lo studio parametrico ha permesso di valutare I’influenza di alcuni
parametri, quali la geometria del pozzo e della pila, il contenuto in frequenza e la durata
significativa dell’input sismico e le fasi costruttive del pozzo di fondazione sulla
risposta del sistema pozzo - pila - impalcato. In ultimo, sono state prese in
considerazione due diverse tipologie di modellazione della pila da ponte.

La prestazione dell’opera ¢ valutata mediante i valori massimi e permanenti dello
spostamento orizzontale della testa del pozzo e della pila e dei drift di impalcato attinti
durante e al termine dell’evento sismico, nonché della rotazione e del cedimento del
pozzo. Particolare attenzione e rivolta, inoltre, all’influenza che lo stato di deformazione
dei terreni di fondazione ha sulle caratteristiche dinamiche dell’intero sistema: a tal fine,
il comportamento meccanico dei terreni di fondazione & stato descritto mediante il
modello costitutivo Hardening Soil with Small Strain - Stiffness, precedentemente
utilizzato nelle analisi di risposta sismica locale (capitolo 4). Le analisi dinamiche sono
state svolte in termini di tensioni efficaci, in condizioni non drenate.

5.1 Definizione dello studio parametrico
Con riferimento alla Figura 3.1, nell’analisi parametrica ¢ stata valutata 1’influenza sulla
prestazione dell’opera di:

— diametro del pozzo D;

— rapporto di snellezza del pozzo H/D;

— altezza della pila hs;

— contenuto in frequenza dell’input sismico, sintetizzato in questo studio dal periodo
medio Tm (Rathje et al., 1998), la cui espressione e

> FA [% J
T =2 0.25Hz < f, <20 Hz (5.1)
> FA
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in cui FA ¢ ’ampiezza dello spettro di Fourier dell’input alla frequenza fj;
— durata significativa dell’input sismico Tp;

— fasi costruttive del pozzo di fondazione, simulate in forma semplificata applicando
una deformazione volumetrica di contrazione al volume occupato dal pozzo di
fondazione;

— modellazione della pila, schematizzata con un oscillatore ad un grado di liberta
(S.D.0.F.) o con un elemento trave con massa distribuita lungo il fusto e con la
massa dell’impalcato concentrata in testa.

| valori dei parametri geometrici D, H/D e hs scelti per lo studio parametrico sono stati
discussi nel capitolo 3 (Tabella 3.2 e Tabella 3.3); di seguito si riportano i valori assunti
dagli altri parametri dello studio.

5.1.1 Scelta dei segnali sismici di input

Per studiare I’influenza del periodo medio Tm e della durata significativa Tp sul
comportamento del sistema sono stati scelti, oltre alla componente E-W
dell’accelerogramma di Tolmezzo precedentemente descritta, altre 2 registrazioni
relative a eventi sismici reali di elevata intensita. Nello specifico, per valutare
I’influenza del periodo medio Tm € stato selezionato dal database PEER Ground Motion
Database (Ancheta et al., 2012) I’accelerogramma di Assisi (A-AAL098, componente
E-W, 26/09/1997), relativo all’evento sismico dell’Umbria - Marche del 1997,
caratterizzato da un periodo medio pari alla meta di quello della componente E-W di
Tolmezzo. Allo stesso modo, per valutare ’influenza della durata significativa Tp &
stata scelta dallo Engineering Strong-Motion Database (Luzi et al., 2016) la storia
temporale in accelerazione della componente E-W dell’evento sismico verificatosi ad
Adana, in Turchia: tale accelerogramma (TK-1998-0063, 27/06/1998) & caratterizzato
da una durata significativa circa 2.5 wvolte maggiore di quella relativa
all’accelerogramma di Tolmezzo.

Entrambi gli accelerogrammi sono stati scalati al fine di ottenere valori dell’intensita di
Arias 1a confrontabili con quella della componente E-W di Tolmezzo; nello specifico,
I’accelerogramma di Assisi ¢ stato amplificato di un fattore 2, mentre I’accelerogramma
di Adana é stato amplificato di un fattore 1.05. Anche questi accelerogrammi sono stati
corretti per restituire spostamenti e velocita nulle a fine registrazione (baseline
correction).

Le caratteristiche dei segnali sismici scalati sono riportate nella Tabella 5.1 in cui At &
I’intervallo di acquisizione. A valle della scalatura, 1 tre accelerogrammi sono
caratterizzati da valori confrontabili dell’intensita di Arias. L’accelerogramma di Assisi
e ricco in alte frequenze rispetto agli accelerogrammi di Tolmezzo e Adana, mentre
I’accelerogramma di Adana ¢ caratterizzato dalla maggiore durata significativa.
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Tabella 5.1. Principali caratteristiche degli accelerogrammi di input scelti

accelerogramma  amaxinp (9)  Ia(m/s)  To(s)  Tm(s)  Tp(s)  durata(s) At(s)
Tolmezzo E-W 0.316 1.17 5.220 0.50 0.67 35430  0.010
Assisi E-W 0.332 112 4.295 0.24 0.18 29.445  0.005
Adana E-W 0.292 117 12990  0.62 0.67 29.215  0.005
04
r l ------- Tolmezzo E-W
h

0.4 ! ! ! !
0 10 20 30 40

t(s)

Figura 5.1. Registrazione accelerometrica di Tolmezzo, componente E-W

04
r —— Assisi E-W

0 10 20 30 40
t(s)

Figura 5.2. Registrazione accelerometrica di Assisi, componente E-W

04 -

r ——— Adana E-W
0.2 -

0 10 20 30 40

t(s)

Figura 5.3. Registrazione accelerometrica di Adana, componente E-W
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Il confronto tra i diversi segnali sismici di input é riportato in termini di storie temporali
di accelerazione (Figura 5.1, Figura 5.2 e Figura 5.3), spettri di risposta (Figura 5.4) e
intensita di Arias (Figura 5.5). Gli spettri elastici di risposta mostrano il differente
contenuto in frequenza dell’accelerogramma di Assisi rispetto agli altri due: nello
specifico, ’ordinata spettrale massima Samax = 1.73 g si colloca al periodo T=0.18s,
mentre per linput di Tolmezzo si ha Samax=1.03g per T=0.64s e per
I’accelerogramma di Adana si ha Samax=0.90g per T=0.52s. Dal confronto
dell’evoluzione temporale dell’intensita di Arias, riportato nella Figura 5.5, si osserva la
similitudine tra i due accelerogrammi di Tolmezzo e di Assisi, caratterizzati da una
breve durata significativa Tp, a fronte della lunga fase di rilascio dell’energia
dell’accelerogramma di Adana.

2 —
E=5%
1.5
— —— Adana E-W
o)
\cwl 1L 0 —— Assisi E-W
2 ’ Tolmezzo E-W

0 1 2 3 4
T(s)

Figura 5.4. Confronto tra gli spettri di risposta in accelerazione per un rapporto di smorzamento & =5 %
dei tre segnali accelerometrici utilizzati nello studio parametrico

100 : S —
75 -
)
S 50
<
25 - i :
VL ; —— Adana E-W
. To=12.99s — Assisi E-W
................ : ------- Tolmezzo E-W
0 : \ i \ | |
0 10 20 30 40

t(s)
Figura 5.5. Confronto tra I’intensita di Arias dei tre segnali accelerometrici utilizzati nello studio

parametrico
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5.1.2 Simulazione degli effetti delle fasi costruttive del pozzo

Nella maggior parte degli studi di letteratura non vengono simulate le fasi costruttive
dei pozzi che vengono semplicemente “attivati” nelle analisi (e.g.: Zafeirakos et al.,
2011; Zafeirakos e Gerolymos, 2012, 2013, 2014); il pozzo e quindi wished - in - place.
In realta, le operazioni di scavo necessarie alla realizzazione dei pozzi possono
comportare il raggiungimento delle condizioni limite attive nel terreno a ridosso dello
scavo, modificando la condizione iniziale precedente all’evento sismico. E, quindi, di
interesse verificare se le fasi costruttive influenzino significativamente le prestazioni
dell’opera. Per simulare in forma semplificata la costruzione del pozzo (caisson -
installation - modelled) é stata applicata una deformazione volumetrica &y di
contrazione nel volume di terreno occupato dal pozzo.

Il valore della deformazione &y e stato ricavato imponendo il raggiungimento di uno
spostamento radiale pari a 1.5 %o dell’altezza del pozzo (u/H = 1.5 %), per il quale si
puo assumere che siano attinte le condizioni limite attive a tergo dello scavo. La
deformazione radiale & € pari a

u u
g =—==2

=p=2 (5.2)

D
Ipotizzando una deformazione verticale €; = & si ottiene

g, =3-¢ =62 =00001 (5.3)
D D
Il valore della deformazione volumetrica €y da applicare al fine di ottenere un rapporto
di spostamento radiale u/H =1.5 %o dipende, quindi, dal rapporto di snellezza del
pozzo. | valori di &y utilizzati nelle analisi sono riportati nella Tabella 5.2, insieme ai
valori di ur.

Tabella 5.2. Deformazione volumetrica &, applicata ai pozzi di fondazione per raggiungere le condizioni
limite attive e conseguenti spostamenti radiali u,

D(m) HD H(m) ey (%) ur (m)
0.5 4 0.45 0.006

8 1 8 0.90 0.012
16 1.80 0.024

0.5 6 0.45 0.009

12 1 12 0.90 0.018
24 1.80 0.036
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5.1.3 Schematizzazione della pila

Tipicamente, negli studi di interazione dinamica terreno - struttura dei pozzi di
fondazione di una pila da ponte quest’ultima ¢ schematizzata come un oscillatore
elementare con massa concentrata in testa, sia quando 1’analisi ¢ svolta con il metodo
delle sottostrutture (Tsigginos et al., 2008; Lanzi, 2013; Cairo e Conte, 2014; Cairo et
al., 2016) sia quando 1’analisi ¢ svolta con il metodo diretto mediante analisi numeriche
(Zafeirakos et al., 2011; Zafeirakos e Gerolymos, 2012, 2013, 2014).

Jennings e Bielak (1973) hanno mostrato che, in effetti, nelle analisi di interazione la
risposta del sistema & dominata dal modo fondamentale della sovrastruttura, soprattutto
per sovrastrutture snelle; inoltre, gli effetti dell’interazione sono piu pronunciati per il
modo fondamentale della sovrastruttura. Di conseguenza, nello studio parametrico la
pila @ modellata con un oscillatore ad un grado di liberta, come gia riportato nel capitolo
3); tuttavia, per verificare la correttezza e I’influenza di tale ipotesi, in alcuni casi la pila
e stata schematizzata con un elemento trave con massa distribuita lungo il fusto, in
aggiunta alla massa di impalcato concentrata in testa.

5.1.4 Sintesi delle analisi numeriche

Lo studio parametrico e costituito da 39 analisi dinamiche accoppiate svolte in
condizioni tridimensionali con il metodo degli elementi finiti; le principali
caratteristiche di tali analisi sono riportate nella Tabella 5.3.

La tipologia di modellazione della pila e indicata sinteticamente dal parametro Ysusto pila;
se la pila & schematizzata con un oscillatore ad un grado di liberta & Yfusto pila = 0, mentre
se la pila & schematizzata con massa distribuita & Ysustopila= Ycis =25 KN/m3. In
dipendenza del tipo di modellazione della pila varia la massa concentrata applicata in
testa ms. Nello specifico, si ha

m =m_ + 1 m se =0
S imp 2 pila yfusto pila (54)

m, =m, SE Viuso pita = 25 KN/M’

Le prime quattordici analisi, denominate “Tolmezzo_n”, hanno lo scopo di indagare
I’effetto della geometria del pozzo e della pila sulla risposta del sistema, sottoposto alla
storia temporale di accelerazioni di Tolmezzo; in queste analisi sono simulate le fasi
costruttive del pozzo e la pila € modellata con un oscillatore ad un grado di liberta.

Nelle successive nove analisi, denominate “Assisi_n”, 1’obiettivo ¢ di studiare 1’effetto
del contenuto in frequenza dell’input sismico sulla risposta del sistema, avendo variato,
rispetto alle analisi precedenti, il periodo medio dell’input Tm; analogamente, le otto
analisi denominate “Adana_n” hanno 1’obiettivo di valutare ’influenza della durata
significativa Tp dell’input sismico.
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Tabella 5.3. Valori assunti per i parametri nelle analisi numeriche

nomeanalisic D(m) H/D hs(m) & (%) Yusopia (KN/m3)  segnale di input

Tolmezzo 1 05 30 0.45 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_2 1 30 0.90 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_3 60
“Tolmezzo 4 15
Tolmezzo 5 2 30 1.80 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo 6 60
Tolmezzo_7 15
Tolmezzo_8 0.5 30 0.45 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_9 60
" Tolmezzo_10 15
Tolmezzo 11 12 1 30 0.90 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_12 60
Tolmezzo 13 2 30 1.80 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_14 60
Assisi_1 8 1 30 0.90 0 Assisi E-W
Assisi_2 15
Assisi_3 0.5 30 0.45 0 Assisi E-W
Assisi_4 60
"""" Assisi 5 ” 15
Assisi_6 1 30 0.90 0 Assisi E-W
_______ Assisi 7 60
Assisi_8 30 ..
Assisi:g 2 60 1.80 0 Assisi E-W
Adana_1 15
Adana_2 0.5 30 0.45 0 Adana E-W
Adana_3 60
""" Adana_d4 5 15
Adana_5 1 30 0.90 0 Adana E-W
Adana_6 60
Adana_7 30
Adana, 8 2 60 1.80 0 Adana E-W
& 1 1 30 0 0 Tolmezzo E-W
&2 30 0 0 Tolmezzo E-W
__________ 3 . 12, 8
&t 0 0 Assisi E-W
&5 60
pila_1 0.5 0.45
pila_2 12 1 60 0.90 25 Assisi E-W
pila_3 2 1.80

Le cinque analisi denominate “& _n” differiscono dalle analoghe “Tolmezzo n”
esclusivamente per il fatto di non prevedere I’applicazione della deformazione
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volumetrica &y al pozzo, e sono quindi volte alla valutazione degli effetti delle fasi
costruttive della fondazione sul comportamento dell’opera. Infine, le ultime tre analisi,
denominate “pila_n”, prevedono la modellazione della pila con massa distribuita,
abbandonando la modellazione della stessa come un oscillatore ad un grado di liberta.
Per questi due ultimi gruppi di analisi (“&,_n” e “pila_n") sono state scelte determinate
geometrie del pozzo e della pila e prestabiliti input sismici sulla base di considerazioni
riportate piu avanti: in ogni caso, sono state scelte le condizioni in cui ci si puo
attendere il maggiore effetto delle fasi costruttive e della massa distribuita della pila.

Tutti 1 pozzi di fondazione riportati nella Tabella 5.3 sono caratterizzati da un
coefficiente di sicurezza ai carichi verticali Fsy =5.5 in condizioni drenate, e da un
grado di mobilitazione della resistenza al taglio dei terreni di fondazione MF =~ 35 %
(Tabella 3.5); inoltre, la massa della pila e dell’impalcato e la rigidezza della pila sono
state determinate per ottenere un coefficiente di sicurezza al carico limite in condizioni
pseudostatiche Fse = 0.7, utilizzando lo spettro elastico riportato nella Figura 3.5 per la
valutazione delle azioni statiche equivalenti.

5.2 Modello numerico

Il modello numerico utilizzato per le analisi dinamiche e mostrato nella Figura 5.6.
L’estensione del dominio e la spaziatura del reticolo di calcolo sono identici a quelli
utilizzati per le analisi statiche e pseudostatiche (Figura 3.20 e Figura 3.21). Nella fase
di calcolo dinamica sono state inserite nel modello le condizioni al contorno gia
utilizzate nelle fasi dinamiche dell’analisi di risposta sismica locale (8 4.1). Rispetto alle
analisi precedenti, sono state aggiunte la pila e la massa concentrata in testa, entrambe
modellate mediante elementi trave monodimensionali.

5.2.1 Modellazione della pila e dell impalcato

La pila e la massa concentrata in testa sono state modellate entrambe con elementi trave
monodimensionali. In particolare, la massa concentrata in testa alla pila € modellata con
un elemento trave disposto orizzontalmente, infinitamente rigido rispetto alla pila e di
lunghezza Ims = 0.02 m. A tale elemento ¢ assegnata un’area della sezione trasversale
(fittizia) pari a quella della pila, Apiia, € un peso dell’unita di volume yYms = ms/(Apila * Ims).
Alle diverse pile considerate nello studio sono, invece, assegnate le caratteristiche
geometriche riportate nella Tabella 3.8 e nella Tabella 3.9, un modulo di Young
Ecis = 27.3 GPa e un peso dell’unita di volume dipendente dalla schematizzazione scelta
per la stessa: Yrstwopila=0 nel caso di oscillatore ad un grado di liberta e
Yiusto pila = 25 KN/m? nel caso di pila con massa distribuita.
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Figura 5.6. Vista tridimensionale del modello implementato in PLAXIS 3D per le analisi dinamiche

La pila e la massa concentrata sono assimilate ad un mezzo visco - elastico lineare, con
rapporto di smorzamento &s =5 %, tipico delle strutture in calcestruzzo armato.

Con riferimento alla schematizzazione della pila come oscillatore elementare, le
proprieta dinamiche del modello semplificato della pila stessa, incastrata alla base, sono
state identificate mediante apposite analisi numeriche svolte con il codice di calcolo
PLAXIS 3D. Nello specifico, sono state osservate le oscillazioni libere della pila a
seguito dell’applicazione ¢ rimozione di un’azione orizzontale Fx=1000 kN in
corrispondenza della massa concentrata in testa alla pila. Il rapporto di smorzamento €
stato introdotto mediante una formulazione alla Rayleigh, con frequenze di controllo fm
e fn coincidenti e pari alla frequenza propria della pila fs = 1/Ts. E utile ricordare che la
condizione Fsy=5.5 e Fse =0.7 imposta per tutti gli insiemi pozzo - pila - impalcato
studiati ha portato alla definizione di diversi valori di ms e ks in funzione dell’altezza
della pila hs, del diametro del pozzo D e del suo rapporto di snellezza H/D (Tabella 3.8
e Tabella 3.9). Quindi, il confronto tra i valori di Ts e &s calcolati per un oscillatore
semplice incastrato alla base e quelli previsti da PLAXIS 3D per una pila incastrata alla
base deve essere esteso a tutti i casi considerati nella Tabella 3.8 e nella Tabella 3.9.

I risultati ottenuti per la pila di altezza hs = 30 m, con valori di ms e ks calcolati per un
pozzo di diametro D = H =12 m sono riportati nella Figura 5.7 e nella Figura 5.8, in
termini di spettro di Fourier e di storia temporale dello spostamento orizzontale ux in
testa alla pila. Dallo spettro di Fourier si individua una frequenza propria
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Figura 5.7. Spettro delle ampiezze di Fourier degli spostamenti orizzontali in testa alla pila nella fase di
oscillazioni libere (pila associata al pozzo di dimensioni D = H =12 m)
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Figura 5.8. Storia temporale dello spostamento orizzontale in testa alla pila nella fase di oscillazioni libere
(pila associata al pozzo di dimensioni D = H =12 m)

fs, pLaxis = 0.69 s, ovvero un periodo Ts, pLaxis = 1.45 s, molto prossimo al periodo atteso
Ts~1.43s, con una differenza di circa 1’1.7 %. Il rapporto di smorzamento ottenuto
mediante il metodo del decremento logaritmico € &s pLaxis =5.008 %, in perfetto
accordo con I’input.

Le proprieta dinamiche ottenute per tutte le pile fondate su pozzi di diametro D =12 m
(Tabella 3.9) sono riportate nella Tabella 5.4.

L’accordo tra il periodo proprio e il rapporto di smorzamento attesi e quelli ottenuti
dalle analisi € molto buono. Le contenute differenze riscontrate in termini di periodo
proprio, ATs, aumentano al diminuire dell’altezza della pila hs: cid € dovuto alla
differenza tra le ipotesi utilizzate per descrivere il comportamento dell’elemento beam e
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quelle alla base della teoria della linea elastica. Infatti, I’elemento beam viene descritto
come trave deformabile a taglio (trave di Timoshenko), mentre nella teoria della linea
elastica si assume che la trave sia indeformabile a taglio (trave di Eulero - Bernoulli).

Tabella 5.4. Proprieta dinamiche delle pile sostenute dai pozzi con diametro D = 12 m da analisi FEM

D(m) H/D hs(m) or(Hz) PBr(s) Ts(s) TspLaxis(s) ATs(%) &s (%) &s pLaxis (%) A& (%)

12

15 0.267 0.009 1.14 1.16 2.0 5.00 5.00 0.0
05 30 0.159 0.016 1.88 1.89 0.5 5.00 5.00 0.0
60 0.136 0.018 2.39 2.38 -0.2 5.00 5.01 0.1
15 0.328 0.008 0.99 1.02 2.8 5.00 5.01 0.1
1 30 0.233 0.011 143 1.45 1.7 5.00 5.01 0.2
60 0.127 0.019 217 2.17 0.1 5.00 5.01 0.1
» 30 0.427 0.006 0.72 0.76 4.8 5.00 5.00 0.0
60 0.351 0.007 0.92 0.94 2.4 5.00 5.01 0.3

5.2.2 Fasi di calcolo

Modellando gli effetti della costruzione del pozzo e nell’ipotesi di pila modellata come
oscillatore elementare, le fasi di calcolo considerate nelle analisi sono:

definizione dello stato tensionale efficace iniziale con la procedura ko. Si
definiscono le tensioni orizzontali efficaci e lo stato iniziale di tensione
utilizzando i profili del coefficiente di spinta in quiete ko e del grado di
sovraconsolidazione OCR definiti in ingresso (Figura 3.14), con superficie
libera della falda a profondita zw = 5 m dal piano campagna;

applicazione drenata della deformazione volumetrica €y agli elementi di terreno
che saranno occupati, nella fase successiva, dal pozzo di fondazione. In questa
fase non sono ancora attivati gli elementi interfaccia;

attivazione drenata del pozzo di fondazione, sostituendo il terreno sottoposto
alla deformazione volumetrica con gli elementi del pozzo. Alla fine della fase
sono annullati gli spostamenti;

attivazione drenata della pila e contestuale applicazione della pressione
Gz (0.5pila) rappresentativa della quota parte di peso non incluso nella massa
concentrata in testa alla stessa. Annullamento degli spostamenti alla fine della
fase;

analisi dinamica in condizioni non drenate, in termini di tensioni efficaci, di
durata Tr maggiore della durata della storia temporale delle accelerazioni di
input, cosi da osservare anche le oscillazioni libere dell’intero sistema;
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— fase di dissipazione delle forze d’inerzia residue all’interno del dominio
mediante un plastic nil-step, finalizzata all’osservazione degli spostamenti
permanenti a fine sisma;

— introduzione del contorno drenante al piano campagna;

— fase di consolidazione per permettere la dissipazione delle sovrappressioni
interstiziali, con valore assoluto minimo di Au = 0.5 kPa alla fine del processo.

Nelle analisi in cui il pozzo di fondazione & wished - in - place, la seconda fase di
calcolo non viene svolta. Nelle analisi in cui la pila viene modellata con massa
distribuita non viene applicata la distribuzione di tensioni verticali & (o.spila) alla testa
del pozzo.

Il rapporto di smorzamento alla Rayleigh pari a = 1 %, gia aggiunto per i terreni di
fondazione nelle analisi di risposta sismica locale, & stato introdotto anche per i
materiali che definiscono il comportamento meccanico delle interfacce, del pozzo e
della piastra. Le frequenze fm e fn, necessarie per la calibrazione di tale smorzamento,
sono state ricavate utilizzando la procedura di Amorosi et al. (2010). | coefficienti di
Rayleigh or € Br cosi ottenuti dipendono dall’input sismico e verranno mostrati di
volta in volta. Anche i coefficienti di Rayleigh della pila sono stati ricalcolati per ogni
analisi: infatti, sono state scelte come frequenze di controllo la frequenza naturale
fm = 1/Teq In cui Teq, fornito dalla relazione (3.25), ¢ il periodo proprio dell’intero
sistema, e la frequenza fn, che e la prima frequenza in corrispondenza della quale la
funzione di amplificazione della colonna di terreno attinge valori minori dell’unita
(deamplificazione del moto sismico). Il valore di f, utilizzato per la pila e, quindi,
identico a quello di tutti gli altri elementi del modello (terreno, interfacce, pozzo,
piastra).

L’input sismico é applicato alla base del modello (Z =60 m) come storia temporale
delle accelerazioni. Il metodo di integrazione nel tempo delle equazioni dinamiche & il
metodo implicito dell’accelerazione media di Newmark. Il passo temporale di calcolo €
pari all’intervallo di acquisizione degli accelerogrammi, pari a At=0.01s per
I’accelerogramma di Tolmezzo e a At=0.005s per ’accelerogramma di Assisi e di
Adana.
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5.3 Analisi di riferimento

In questo paragrafo vengono mostrati i risultati delle analisi dinamiche accoppiate non
lineari svolte nel dominio del tempo in condizioni tridimensionali. Essi sono espressi in
termini di profili di accelerazione, deformazione e spostamenti del terreno di
fondazione; valori massimi e permanenti attinti dagli spostamenti e dai drift di
impalcato, dalle rotazioni e dai cedimenti del pozzo di fondazione, e in termini delle
azioni agenti sul pozzo.

Inizialmente vengono mostrati i risultati di un’analisi assunta come analisi di
riferimento, 1’analisi denominata “Tolmezzo 11 (Tabella 5.3).

Successivamente sono presentati i risultati dello studio parametrico, mostrando
separatamente 1’influenza delle diverse variabili sulla prestazione del sistema.

5.3.1 Caso di riferimento: Tolmezzo 11

Il caso di riferimento Tolmezzo 11 si riferisce a una pila di altezza hs = 30 m, descritta
come un oscillatore a un grado di liberta, fondata su un pozzo di diametro D=12m e
profondita H=12m (H/D = 1); gli effetti della costruzione del pozzo sono simulati
imponendo una contrazione volumetrica &y = 0.9 % prima della sua attivazione. L’input
sismico e costituito dalla registrazione accelerometrica di Tolmezzo E-W. Le
caratteristiche meccaniche della pila sono riportate nella Tabella 5.5, insieme al periodo
proprio dell’intero sistema Teq Valutato con la (3.25).

Tabella 5.5. Proprieta geometriche e meccaniche della pila considerata nell’analisi Tolmezzo_11

hs(m) L(m) B(m) s(m) ks(MN/m) mpila(Mg) mimp(Mg) ms(Mg) Ts(s) Teq(s)

30 5.8 3.0 0.4 78.7 489.2 3806.0 4050.6 143 2.06

Si riportano prima i risultati ottenuti a seguito dell’applicazione della deformazione
volumetrica €y e dell’attivazione della pila, che costituiscono la condizione iniziale della
fase dinamica (8 5.2.2).

5.3.1.1 Condizioni iniziali

La simulazione della costruzione per sottoescavazione del pozzo, mediante applicazione
di una contrazione volumetrica &y al volume di terreno che sara successivamente
occupato dal pozzo di fondazione, produce una modifica dello stato tensionale a ridosso
del pozzo stesso. Il profilo delle tensioni efficaci normali al pozzo ¢’ & mostrato nella
Figura 5.9, insieme al profilo delle tensioni orizzontali efficaci iniziali 6’n = ko-G’v, in
cui ko & il coefficiente di spinta a riposo (eg. (3.1)), e al profilo delle tensioni orizzontali
efficaci nelle condizioni limite attive G’ha:
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o, =—2¢'\k, +k, o, (5.5)

in cui il coefficiente di spinta attiva ki € stato calcolato con la relazione di Lancellotta
(2002):

- cosd I RPN 20tan¢’ 56
k, {—1+sin(p' (coso \/sm ¢ —sin 8)} (5.6)
con
0= 1{arcsin( s_inS,J — 8} (5.7)
2 sing

dove O & I’angolo d’attrito all’interfaccia pozzo - terreno. Per effetto della contrazione
volumetrica imposta, le tensioni orizzontali efficaci a tergo dello scavo si riducono e
tendono alle condizioni limite attive, in maggior misura nello strato di sabbia; alla base
del pozzo, invece, le G’h si riducono meno rispetto al valore iniziale G’no.

o', (kPa)
0 40 80 120 160 200

12

Figura 5.9. Profili delle tensioni orizzontali efficaci all’interfaccia pozzo — terreno alla fine della fase di

applicazione della deformazione volumetrica €y

Il profilo degli spostamenti radiali ur, adimensionalizzato rispetto alla profondita di
scavo, mostra, conseguentemente, valori decrescenti di ur con la profondita, con valori
di u/H = 2.2 %0 a piano campagna e u/H = 0.1 %o a fondo scavo (Figura 5.10). Il valore
medio attinto & (ur/H)medio = 1.1 %o. Le isolinee del grado di mobilitazione della
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Figura 5.10. Profili degli spostamenti radiali adimensionali diretti verso 1’interno del pozzo alla fine della

fase di applicazione della deformazione volumetrica €y
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Figura 5.11. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione

(A

(b)

deviatorica & (b) per il pozzo di dimensioni D =12 m e H = 12 m alla fine della fase di
applicazione della deformazione volumetrica €, = 0.9 %
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resistenza al taglio tre € della deformazione deviatorica €s sono mostrate nella Figura
5.11. Lungo le superfici laterali del pozzo si osserva una completa mobilitazione della
resistenza al taglio (Trer = 1), mentre alla base si hanno valori di Trer cOmpresi tra il 60 e
il 70 %; corrispondentemente, la deformazione deviatorica &s attinge un valore massimo
pari a 0.7 % lungo le superfici laterali, pari a 0.4 % alla base.

Lo stato tensionale a ridosso del pozzo aumenta a seguito dell’attivazione, in condizioni
drenate, della pila e dell’applicazione delle tensioni verticali G2 o.5pila) IN testa al pozzo,
corrispondenti a meta del peso della pila (Figura 5.12). In particolare, le tensioni
orizzontali efficaci o’ si incrementano di circa il 56% (Aoc’h =16 kPa). Quindi, la
riduzione delle tensioni efficaci indotta dalla contrazione volumetrica permane,
nonostante I’incremento prodotto dall’applicazione dei carichi.

c', (kPa)
0 50 100 150 200
0 I e I
— accensione pila

12 -

Figura 5.12. Profili delle tensioni efficaci orizzontali all’interfaccia pozzo - terreno alla fine della fase di
attivazione drenata della pila e confronto con le fasi precedenti

Quanto riportato si riflette sullo stato tensio - deformativo dei terreni di fondazione a
ridosso del pozzo, come € evidente dalle isolinee di Trel € € riportate nella Figura 5.13.
Si osserva una diminuzione del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Trel
lungo le superfici laterali e un aumento alla base, dove vengono raggiuti valori prossimi
all’unita ai bordi della fondazione. Per lo stato deformativo si giunge alle stesse
conclusioni, con una diminuzione lungo la superficie laterale ed un aumento alla base,
dove sono attinte deformazioni deviatoriche s~ 0.6 %. Dal confronto con le isolinee
ottenute per lo stesso pozzo in assenza della simulazione degli effetti delle fasi
costruttive (Figura 3.26) si osserva che 1’effetto netto della deformazione volumetrica €y
consiste essenzialmente in un marcato aumento del grado di mobilitazione Trei lungo le
superfici laterali del pozzo, passando dal 60 all’80 %. Le deformazioni deviatoriche,
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invece, aumentano alla base del pozzo, passando da €smax = 0.3 % a &smax = 0.6 % (Si
noti che la scala della Figura 5.13 é la meta di quella riportata nella Figura 3.26).
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Figura 5.13. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) e della deformazione
deviatorica &; (b) per il pozzo di dimensioni D =12 m e H = 12 m a seguito dell’attivazione
della pila di altezza hs=30 m
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5.3.1.2 Fase dinamica

La Figura 5.14 mostra i risultati dell’analisi dinamica, in termini di profili dei massimi
valori delle accelerazioni e delle deformazioni di taglio attinti durante la fase di strong
motion (amax € Ymax), € di profili delle deformazioni e degli spostamenti permanenti
(Yperm € Uperm), ottenuti lungo allineamenti posti a distanza crescente dal pozzo
X=7m=R, x=12m=2R e x =24 m = 4R). Questi profili sono confrontati con quelli
ottenuti in condizioni di free - field mostrati nel § 4.3.2.

I profili di 7Ymax € Yperm ottenuti dall’analisi d’interazione mostrano valori
significativamente piu elevati di quelli ottenuti nelle condizioni free - field, in particolar
modo alla base del pozzo, dove si ottiene Ymax=1.3% € Ypem=1.1%, con
deformazione irreversibili pari a circa 1’80 % di quelle massime. La prevalenza di
deformazioni irreversibili, e quindi di condizioni plastiche nel terreno di fondazione, si
osserva fino a una profondita z =26 m = 2.2D. A profondita piu elevate non si risente
piu della presenza del pozzo, e i profili di deformazione tendono a quelli osservati nelle
condizioni di free - field. Anche il profilo di accelerazione massima adimensionale
amax/amax,inp Mostra valori piu elevati nei pressi della base del pozzo, con valori compresi
tra 0.71 e 1.22 a fronte del campo 0.75 - 1 individuato nell’analisi di risposta sismica
locale. Cogruentemente con quanto osservato per 1’andamento di Yperm, gli Spostamenti
orizzontali permanenti Uperm Mostrano valori piu elevati alla base del pozzo rispetto a
quelli calcolati nelle condizioni free - field. La configurazione deformata del pozzo a
fine sisma ¢ caratterizzata da uno spostamento in testa Utesta pozzo = 3 mm e un angolo di

amax/amax,inp Ymax (%) Yperm (%)
0 05 1 15 2 0 0.5 1 1.5 0 0.5 1 1.5
0 A7 T T T T T T T
y
...... firt
10 !
T S e B
L i base pozzo
\ £
20 L b
L by e
— N :t
Eazl y ES
N i iy Tolmezzo_11
I \ ’,'i x=R
40 - \. _ _ _ Tolmezzo_11
| i ! x=2R
;I ‘l ‘ Tolmezzo_11
50 - o y ; X=4R
r “\ I’ o 1D free - field
60 - k a HS small
x=R

Figura 5.14. Profili del rapporto di accelerazione massima amax/amaxinp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti ugerm lungo allineamenti posti a
distanza crescente dal pozzo
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rotazione Opozzo =0 = —0.0003 rad (-0.017°), avendo assunto valori positivi di O per
rotazioni in senso orario. All’aumentare della distanza dal pozzo, 1 profili calcolati nelle
analisi di interazione tendono a quelli ottenuti nelle condizioni free - field: gli effetti
dell’interazione svaniscono piu velocemente in termini di valori massimi e permanenti
delle deformazioni di taglio, rispetto a quanto si osserva per i valori massimi delle
accelerazioni orizzontali e per i valori permanenti degli spostamenti orizzontali.

Gli effetti dell’interazione e del comportamento non lineare, irreversibile dei terreni di
fondazione consistono in una modifica nelle ordinate spettrali nel terreno e alla testa del
pozzo di fondazione. Nello specifico, nella Figura 5.15, Figura 5.16 e Figura 5.17 sono
mostrati gli spettri di risposta in accelerazione ottenuti considerando gli accelerogrammi
calcolati dalle analisi, nel terreno alla profondita z =5 m, in testa al pozzo e in testa alla
pila (spettro di risposta locale): questi sono confrontati con gli spettri ottenuti
dall’analisi di risposta sismica svolta in condizioni di free - field. La Figura 5.15 mostra
il confronto tra gli spettri di risposta calcolati a 5 m di profondita dal piano campagna:
per effetto della plasticizzazione del terreno si osserva una diminuzione delle ordinate
spettrali nel campo di periodi compreso tra 0 e 2 s. Tale riduzione & leggermente piu
marcata in corrispondenza dell’intervallo definito dai periodi propri del deposito. Nello
specifico, in corrispondenza di tale intervallo (“To terreni di fondazione” in figura) si
ottiene Sa = 0.63 g dall’analisi di interazione Tolmezzo_11 e Sa = 0.70 g dall’analisi di
risposta sismica locale in condizioni di free - field. In corrispondenza del secondo
periodo proprio della colonna di terreno (T = 0.5 s) si ottiene Samax = 1.27 g nell’analisi
di interazione e Samax = 1.45 g nell’analisi in condizioni di free - field.

z=5m
B £E=5%
—— Tolmezzo_11 (B)
----- 1D free - field HS small (A)

. T,
)| terreni di fondazione

Sa(9)

0.5

0 | | | | | |
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
T(s)

Figura 5.15. Spettri di risposta in accelerazione ottenuti alla profondita z = 5 m dall’analisi Tolmezzo 11
(D =12m, H/D =1ehs=30m) e dall’analisi di risposta sismica locale FEM svolta in
condizioni free - field con HS small
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Diminuzioni delle ordinate spettrali ancora piu pronunciate si osservano in testa al
pozzo (Figura 5.16) passando da Samax =1.559 in condizioni free - field al piano
campagna a un valore Samax = 1.28 g in testa al pozzo. In ultimo, nella Figura 5.17 si
osservano ordinate spettrali in testa alla pila notevolmente ridotte rispetto a quelle
ottenute in testa al pozzo, con un’accelerazione di ancoraggio Sa (T =0)=0.11g e un
valore massimo Samax = 0.60 g calcolato in corrispondenza dell’intervallo dei periodi
propri della colonna di terreno.

A z=0
£=5%

—— Tolmezzo_11 testa pozzo (B)
----- 1D free - field HS small (A)

TO
‘| terreni di fondazione

0 0.5 1 15 2 25 3
T(s)

Figura 5.16. Spettri di risposta in accelerazione ottenuti alla testa del pozzo e al piano campagna
nell’analisi di risposta sismica locale free - field FEM HS small
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-."| terreni di fondazione

Sa (9)

0 | | | | | |
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T(s)

Figura 5.17. Spettri di risposta in accelerazione ottenuti alla testa della pila (spettro locale) e del pozzo e

al piano campagna nell’analisi di risposta sismica locale free - field FEM HS small
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£=5%

— Sa//Say

R = Saimp / Satesta pozzo
[6)]

=2.06s

eq Tsigginos
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Figura 5.18. Rapporto tra le ordinate spettrali in corrispondenza dell’impalcato (spettro locale) e alla testa
del pozzo

Dal rapporto spettrale R = Satesta pila/Satestapozzo (Figura 5.18) si ottiene una stima del
periodo proprio dell’intero sistema (Elia e Rouainia, 2013) Teq=1.97s, in
corrispondenza del quale viene attinto il valore massimo Rmax = 2.78. Il periodo proprio
cosi ottenuto e in ottimo accordo con quello stimato dalla relazione di Tsigginos et al.
(2008), pari a Teq Tsigginos = 2.06 S, con una differenza di circa il 4 %.

Le storie temporali degli spostamenti orizzontali e delle rotazioni calcolate in testa al
pozzo e alla pila sono mostrate nella Figura 5.19. Si osservano spostamenti orizzontali
massimi dell’impalcato e della testa del pozzo pari, rispettivamente, a 6.3 cm e 6.9 cm. |
valori permanenti attinti sono invece piuttosto ridotti e pari a 0.7 e 0.3 cm. La storia
temporale della rotazione O del pozzo di fondazione € stata ottenuta attraverso la
relazione

u t)—u t
e (t) — testa pozzo( )H base pozzo( ) (58)

La massima rotazione attinta durante il sisma risulta pari a Omax = 0.002 rad (0.11°),
mentre quella a fine sisma & Bperm = 0.0003 rad (0.017°): questi valori corrispondono a
un’inclinazione della pila, assunta rigida, pari a imax =tan(Omax) =2 %0 e
Iperm = tan(Bperm) = 0.3 %o. 1 valori massimi e permanenti sono intesi in valore assoluto.

Come indici di prestazione del sistema possono essere considerati i valori massimi e
permanenti dello spostamento relativo (drift) urer dell’impalcato rispetto alla base della
pila: esso e definito come (Zafeirakos e Gerolymos, 2013)

ureI (t) = uimp (t) ~ Ugesta pozzo (t) = e (t) ) hs + uflex (t) (59)
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—— Tolmezzo E-W

—— Tolmezzo_11 testa pila (C)

0.001 — —— Tolmezzo_11 testa pozzo (B)

pozzo (rad)
S o
o O
o O
N = O
T T

-0.003 | | | | |
10 20 30 40 50

t(s)

Figura 5.19. Storie temporali di spostamenti orizzontali e rotazioni

o

iN CUI Uimp € Utesta pozzo SONo gli spostamenti orizzontali dell’impalcato e della testa del
pozzo, 6 ¢ I’angolo di rotazione del pozzo e Usiex € la componente di spostamento dovuta
all’inflessione della pila, cio¢ la porzione di spostamento che induce sollecitazioni nella
pila stessa. Lo spostamento relativo urr €, quindi, somma di due contributi: una
componente rigida Urigia = 6-hs e una flessionale usex. Nella Figura 5.20 a) € riportata la
storia temporale di urel, mentre nella Figura 5.20 b) sono riportate le storie temporali di
Urigid © Ufiex, adimensionalizzati rispetto al valore massimo attinto Urelmax = 10.2 cm
(Ure,max/hs = 3.4 %o). | due contributi mostrano andamenti simili, con valori massimi
confrontabili e pari a circa il 60 % di ureimax. Come evidenziato da Zafeirakos e
Gerolymos (2013), cio indica che il comportamento non lineare dei terreni di
fondazione, con sviluppo di deformazioni irreversibili, incrementa gli spostamenti
dell’impalcato, ma non ¢ prevalente rispetto alla componente flessionale della pila.

0.08

— 0.04E /\
\E] 0 ka4 ﬂ I\ﬂ Ny /\V/\ /\ N {\ . \//\ /\\IJ\/\ \’\/\/\// S,
2 oar - VA potprsrosey
> 008 Uy = 0.10 m
0.2 T (a)
1 [ ungid
é 05} uﬂex
5 0F A AT R s
_ | | | | | |
1 0 10 20 30 40 50
t(s) (b)

Figura 5.20. Storie temporali del drift di impalcato (a) e delle componenti rigida urigis € flessionale Usex
adimensionalizzate rispetto al valore massimo del drift (b)
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Nella Figura 5.21 sono rappresentate le storie temporali delle azioni trasmesse in testa al
p0zz0: Ntesta pozzo, Qs © Ms. Si osservano valori massimi di Qsmax=4.5MN e
Msmax = 134.1 MN-m: questi sono circa la meta dei valori calcolati in condizioni
pseudostatiche imponendo la condizione Fse = 0.7 (Tabella 3.11).

—— Tolmezzo E-W

a(9)

Ntesta pozzo (M N )

Q. (MN)

M =134.1 MN'm

s,max

M, (MN-m)

0 10 20 30 40 50

Figura 5.21. Storie temporali delle azioni agenti in testa al pozzo

Il coefficiente di sicurezza calcolato utilizzando i valori massimi delle azioni ottenute
durante il sisma & quindi piu elevato, e vale Fse=3.17: ¢ da evidenziare che il
coefficiente Fse, valutato con la (3.5), ¢ calcolato in condizioni drenate, mentre 1’analisi
dinamica 3D é stata svolta ipotizzando condizioni non drenate per i terreni di
fondazione. | valori massimi e permanenti degli spostamenti e delle rotazioni sono
riassunti nella Tabella 5.6. Poiché il legame costitutivo della pila & visco - elastico
lineare, € Usiex,perm = 0 €, quindi, Urel,perm/hs = tan(Bperm); inoltre, per ridotti valori di © si
ha 6 ~ tan() = i.

Tabella 5.6. Spostamenti orizzontali e rotazioni in valore assoluto ottenuti nell’analisi Tolmezzo_11

Valori Uimp (CM)  Urer (CM)  Utestapozzo (€M) 0 (rad)  Ure/hs (%0) i = tan(0) (%o)

massimi 6.3 10.2 6.9 0.0020 3.4 2.0
permanenti 0.7 1.0 0.3 0.0003 0.3 0.3
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Il valore permanente a fine sisma dello spostamento relativo Ureiperm € maggiore di
quello permanente della testa della pila Uimpperm. Ci0 perché lo spostamento orizzontale
permanente della testa del pozzo Utesta pozzo, perm € di Segno opposto allo spostamento
orizzontale dell’impalcato. Infatti, come mostrato nella Figura 5.22, la storia temporale
dello spostamento orizzontale Utesta pozzo € IN Opposizione di fase rispetto al drift Urel
(angolo di sfasamento ¢ = 180°) per effetto dello sfasamento temporale tra la rotazione
0 e la traslazione del pozzo Utesta pozzo. Ci0 € congruente con una maggiore dissipazione
di energia nel terreno per lo sviluppo di deformazioni plastiche con conseguente
incremento del rapporto di smorzamento isteretico &.

utesta pozzo

0.08
0.04

(m)

S -0.04
-0.08
-0.12

o
-
o
N
o
w
o
N
o
a
o

t(s)

Figura 5.22. Sfasamento tra le storie temporali di Utesta pozzo € il drift Urel

Nella Figura 5.23 sono diagrammati i cicli d’isteresi descritti durante 1’analisi dinamica
sul piano Ms - 0, dove M;s € la coppia agente in testa al pozzo Ms e O ¢ la rotazione del
pozzo. Si osserva una forte escursione in campo non lineare che contribuisce alla
dissipazione di energia per smorzamento isteretico dei terreni di fondazione, alla quale
seguono cicli piu ristretti intorno alla rotazione permanente del pozzo
Operm = — 0.0003 rad.

150 —
100
i M., 0
50 - .
E L
Z
s [0 ) PSSRSO NN 4 ) SOOI
E L
-50 -
-100 - O inizio sisma
- . @ fine sisma
-150 L I | I | I i I | I | I |
-0.003 -0.002 -0.001 0 0.001 0.002 0.003

0 (rad)

Figura 5.23. Cicli momento M; - rotazione del pozzo 0
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Il cedimento del pozzo w é diagrammato in funzione della rotazione nella Figura 5.24:
esso attinge un valore massimo Wmax = 5 cm, scontato prevalentemente nella fase in cui
viene calcolata la massima rotazione del pozzo. Tale cedimento risulta dalle
deformazioni irreversibili indotte dal sisma e puo0 ritenersi ancora ammissibile a fronte
della forte intensita dell’evento sismico considerato (Zafeirakos e Gerolymos, 2013).

0 (rad)
-0.003 -0.0015 0 0.0015 0.003
0 | I e | |

0.01 I O inizio sisma

: @ fine sisma

"

0.02 -

0.04 -

0.05 -

0.06 -

Figura 5.24. Cedimento w in funzione della rotazione del pozzo 0

Le massime azioni sul pozzo e i massimi spostamenti vengono calcolati durante la fase
di strong motion, in cui viene rilasciata la maggior parte dell’energia del sisma (Figura
5.25). Infatti, nel periodo di tempo in cui si sviluppa il 90 % dell’intensita di Arias
vengono raggiunte le massime accelerazioni orizzontali in testa alla pila e si
manifestano accelerazioni verticali altrimenti nulle per il resto della durata dell’evento
sismico. Il contenuto in frequenza della storia temporale delle accelerazioni verticali e
notevolmente piu elevato di quello riscontrato per le accelerazioni orizzontali. Nello
stesso intervallo di tempo si sviluppano anche sovrappressioni interstiziali Au positive
alla base del pozzo che, normalizzate rispetto alla tensione verticale totale
ov = 0w + Aoy agente alla base del pozzo, in cui Gy € la tensione verticale totale
agente nelle condizioni litostatiche e AGy ¢ I’incremento di tensione verticale dovuto al
peso proprio del pozzo e della sovrastruttura, presentano valori massimi e permanenti
pari a 0.47 e 0.36. Il manifestarsi di sovrappressioni interstiziali Au e di accelerazioni
verticali a; a fronte di un input sismico costituito da sole onde S che si propagano
verticalmente ¢ causato dall’accoppiamento tra le tensioni deviatoriche e le
deformazioni volumetriche in campo elasto - plastico del terreno.
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Figura 5.25. Storie temporali dell’intensita di Arias dell’input, delle accelerazioni della testa della pila e
delle sovrappressioni interstiziali normalizzate rispetto alla tensione verticale totale alla base
del pozzo di fondazione

Nella Figura 5.26 e nella Figura 5.27 sono riportate le isolinee del grado di
mobilitazione della resistenza al taglio tre € della deformazione deviatorica €s, per
I’istante t in cui si raggiunge la massima accelerazione al piano campagna in prossimita
del pozzo (t=4.545s) e alla fine della fase di dissipazione delle forze d’inerzia.
All’istante t = 4.54 s la distribuzione di Trel lungo la superficie laterale e alla base del
pozzo € congruente con una rotazione del pozzo in senso antiorario: le deformazioni
deviatoriche massime raggiungono valori compresi tra 0.7 e 0.8 % agli spigoli della
base del pozzo. A fine sisma si osservano valori di Trer compresi tra 0.8 e 1 alla base del
pozzo e valori piu ridotti (0.4 +0.5); le deformazioni &s si incrementano invece agli
spigoli della fondazione, raggiungendo valori massimi pari a 2.5 % (fuori scala nella
rappresentazione per permettere di osservare le altre isolinee). L’aumento delle
deformazioni rispetto all’istante t =4.54 s & dovuto al fatto che tale istante si colloca
all’inizio della fase significativa dell’ input sismico.
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Trel

T .

Es (%)

L
IO.9
0.8

— 0.7
— 0.6
= 0.5
= 0.4
— 0.3

0.2
I0.1
0.0

'ﬂ,ﬁ;éy 57 % (b)

Figura 5.26. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione
deviatorica &; (b) nell’istante in cui € a (z = 0) =max, t =4.54 s
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WL ~ Es (%)

1.0
0.9
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0.7
— 0.6
= 0.5
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0.1
7 ~ (b)

0.0
Figura 5.27. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione

deviatorica &; (b) alla fine della fase di dissipazione delle forze d’inerzia

5.3.1.3 Fase di consolidazione

Al termine dell’analisi dinamica e della fase di dissipazione delle forze d’inerzia residue
sono state condotte analisi di consolidazione, per permettere la dissipazione delle
sovrappressioni interstiziali Au calcolate nell’analisi dinamica, svolta in condizioni non
drenate. Nonostante i valori non trascurabili di Au (Figura 5.25) I’incremento di
spostamenti orizzontali e verticali calcolati a fine consolidazione e modesto e
dell’ordine del mm, e quindi trascurabile rispetto ai valori attinti a fine sisma. Tale
risultato € stato ottenuto per tutte le trentanove analisi condotte, e non e quindi ripreso
nel seguito.
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5.4 Influenza della geometria del sistema

In questo paragrafo vengono mostrati i risultati delle analisi svolte, a parita di input
sismico (Tolmezzo E-W), variando la geometria del sistema (Tabella 5.3). Anche in
queste analisi, gli effetti delle fasi costruttive del pozzo vengono simulate applicando
una contrazione volumetrica al volume di terreno occupato dal pozzo, prima della sua
attivazione (ev # 0), e la sovrastruttura pila - impalcato é assimilata a un oscillatore ad
un grado di liberta (Ysusto pita = 0) (Tabella 5.7).

Tabella 5.7. Valori assunti per i parametri nelle analisi numeriche “Tolmezzo_n”

nome analisi D (m) H/D hs (m) &v (%) Yrusto pita (KN/m?) segnale di input
Tolmezzo_1 0.5 30 0.45 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_2 1 30 0.90 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_3 8 60
Tolmezzo_4 15
Tolmezzo 5 2 30 1.80 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_6 60
Tolmezzo_7 15
Tolmezzo_8 0.5 30 0.45 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo 9 60
Tolmezzo_10 15
Tolmezzo_11 12 1 30 0.90 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_12 60
Tolmezzo_13 2 30 1.80 0 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_14 60

Le proprieta geometriche e meccaniche delle pile sono state ricavate nel § 3.2.3 e sono
riportate nella Tabella 3.8 e nella Tabella 3.9.

I diversi sistemi pila - pozzo - terreno sono caratterizzati da valori confrontabili del
grado di mobilitazione iniziale della resistenza al taglio (Tabella 3.15); anche lo stato di
deformazione di partenza € simile per i diversi sistemi, come discusso nel § 3.3.3. Nel
seguito si valuta I’influenza sul comportamento del sistema dell’altezza della pila hs, del
rapporto di snellezza H/D e del diametro D del pozzo.

5.4.1 Influenza dell altezza della pila hs

L’influenza dell’altezza della pila hs sulla prestazione dei sistemi considerati viene
inizialmente illustrata confrontando i risultati delle analisi con pozzo di diametro
D =12 m e rapporto di snellezza H/D =1, nelle quali sono state assunte pile di altezza
hs = 15, 30 e 60 m (analisi Tolmezzo_10, Tolmezzo_11 e Tolmezzo_12).

Nella Figura 5.28 sono mostrati i profili del rapporto di accelerazione massima
amax/@max, inp, della deformazione di taglio massima Ymax € permanente Yperm € dello
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Tolmezzo_11
(hy =30 m)
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Figura 5.28. Profili del rapporto di accelerazione massima amax/@maxinp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti Uperm al variare di hs (D = 12 m,
H/D = 1)

spostamento orizzontale permanente Uperm. Sebbene il profilo delle accelerazioni
massime non presenti accentuate differenze al variare dell’altezza della pila, i profili
della deformazione di taglio mostrano un elevato incremento in prossimita del piano
campagna per la pila piu bassa (hs=15m), sia in termini di valori massimi che in
termini di valori permanenti. Nel dettaglio, per hs = 15 m la deformazione di taglio y a
piano campagna & pari a Ymax = Yperm = 3.3 %. | profili delle deformazioni di taglio non
dipendono, invece, dall’altezza della pila a partire dalla profondita della base del pozzo
(z= 12 m). Congruentemente con quanto osservato per le deformazioni, i massimi
valori dello spostamento orizzontale permanente si ottengono per un’altezza della pila
hs = 15 m. In prossimita del pozzo, lo spostamento permanente € pari a 0.8 cm a piano
campagna e a 2.9 cm alla base del pozzo. La configurazione finale del pozzo presenta
spostamenti orizzontali della base poco variabili con I’altezza della pila e pari a
Ubase pozzo =~ 0.8 cm; allo stesso modo, il valore assoluto dell’angolo di rotazione Operm
varia poco con I’altezza della pila, e assume valori pari a 0.0003 rad per hs=15m e
0.0005 rad per hs =60 m. Per hs = 15 m, tuttavia, il segno dell’angolo di rotazione Operm
e positivo, al contrario di quanto osservato per gli altri due casi: ne risulta uno
spostamento orizzontale della testa del pozzo Utestapozzo =1 cm, a fronte degli 0.3 cm
ottenuti per le altre due pile. Quindi, per la pila piu bassa si sono calcolate le maggiori
deformazioni di taglio e i maggiori spostamenti orizzontali.

Le maggiori deformazioni osservate per la pila bassa (hs=15m) risultano in una
riduzione delle ordinate spettrali in testa al pozzo, come mostrato nella Figura 5.29; la
riduzione & maggiore in prossimita dei primi due modi fondamentali della colonna di
terreno, i cui periodi sono rispettivamente pari a 1.15 e 0.50 s. Nello specifico,
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z=0
£=5%
Tolmezzo_10 (hg = 15 m) (A)
—— Tolmezzo_12 (hg = 60 m) (C)
—— 1D free - field HS small (D)
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Figura 5.29. Spettri di risposta elastici alla testa del pozzo al variare di hs e confronto con lo spettro
ottenuto al piano campagna in condizioni di free - field (D =12 m, H/D = 1)

I’ordinata spettrale massima in testa al pozzo € pari a Samax = 1.08 g per la pila con
altezza hs = 15 m e a Samax = 1.33 g per hs = 60 m. La pila di altezza hs= 30 m si pone in
una posizione intermedia, con Samax = 1.33 . L’ordinata spettrale massima al piano
campagna nelle condizioni di free - field & pari invece a 1.55g: si ha, quindi, una
riduzione del 30 % per la pila di altezza hs=15m e del 15 % per la pila di altezza
hs=60m. La riduzione delle ordinate spettrali, quindi, raddoppia al diminuire
dell’altezza della pila: cido ¢ causato principalmente dallo sviluppo di deformazioni
plastiche nei terreni di fondazione, che contribuisce a limitare superiormente le azioni
trasmesse alla sovrastruttura. Sebbene la diminuzione delle ordinate spettrali sia da
attribuire principalmente alla plasticizzazione dei terreni di fondazione, ¢ da notare che
parte della riduzione é anche causata da effetti di natura cinematica (§ 2.2.1.1), che sono
prevalenti nel caso della pila alta.

Le storie temporali delle accelerazioni orizzontali in testa alla pila mostrano valori

decrescenti al crescere di hs (Figura 5.30): si osservano valori massimi pari a
aimp,max = 0.23 g per hs = 15 m e aimp,max = 0.06 g per hs = 60 m.

0.3 Tolmezzo_10 (h, = 15 m)
0.2 — Tolmezzo_12 (h, = 60 m)

aimp (g)

t(s)

Figura 5.30. Storie temporali delle accelerazioni orizzontali in testa alla pila al variare di hs, per il pozzo
di diametro D = 12 m e rapporto di snellezza H/D = 1
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I corrispondenti spettri elastici di risposta locali sono diagrammati nella Figura 5.31: per
periodi compresi tra 0 e 1.5 s, le ordinate spettrali calcolate per la pila di altezza
hs = 15 m sono circa 2 volte maggiori di quelle ottenute per hs=30metrale4ele 7
volte maggiori di quelle ottenute per hs =60 m. Il picco dello spettro di risposta si
osserva in tutti e tre i casi in corrispondenza del periodo fondamentale della colonna di
terreno, To = 1.15 s; i valori di picco, tuttavia, sono notevolmente diversi al variare di hs:
Samax = 1.47 g per la pila con altezza hs=15m, Samax=0.60g per hs=30m e
Samax = 0.20 g per hs = 60 m.

15 - E§=5%

Tolmezzo 10 (hy=15m) (A)

A |
- { | —— Tolmezzo_11 (h =30 m) (B)
{ | — Tolmezzo_12 (h,=60m) (C)

-/ o
2! B c
I T

Saimp (g)

0 0.5 1 1.5 2 25 3
T(s)
Figura 5.31. Spettri di risposta locale in testa alla pila al variare di hs (D =12 m, H/D = 1)

Le notevoli differenze osservate al variare dell’altezza della pila hs, in termini di
deformazioni indotte nei terreni di fondazione e di ordinate spettrali, possono essere
attribuite alle diverse proprieta dinamiche dei sistemi considerati e, in particolare, al
differente periodo proprio equivalente dei sistemi Teq. Infatti, come mostrato nella
Figura 5.32, i rapporti spettrali tra le ordinate ottenute alla testa della pila e alla testa del
pozzo mostrano che il periodo proprio equivalente aumenta al crescere dell’altezza della
pila, come atteso. Nello specifico, il periodo proprio equivalente dell’intero sistema per
la pila di altezza hs=15m € pari a Teq=1.25s, mentre per hs=30m si ottiene
Teq=1.97s e per hs=60 m e Teg = 2.28 s. La particolarita del caso con pila di altezza
hs =15 m risiede nel fatto che, in questo caso, il periodo proprio equivalente Teq €
prossimo al periodo proprio della colonna di terreno, To = 1.15 s. Tale periodo si colloca
all’interno dell’area campita in figura, che mostra il campo di variazione del periodo
proprio To della colonna di terreno calcolato dall’analisi di risposta sismica locale
eseguita in condizioni free - field con il metodo lineare equivalente (To=1.04s e
To=1.35s; § 3.2.3.1). Le azioni alla testa del pozzo sono, quindi, maggiori per il caso
di pila bassa (hs = 15 m) perché, per effetto dell’accoppiamento dinamico tra il sistema e
la colonna di terreno, le frequenze del moto vengono maggiormente amplificate nel
campo di periodi definito da To e Teg.
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Figura 5.32. Rapporti spettrali al variare di hs (D =12 m, H/D = 1)

A titolo di esempio, nella Figura 5.33 ¢ riportato 1’andamento della coppia Ms agente in
testa al pozzo in funzione della rotazione 6 del pozzo stesso. La curva Ms - 6 associata
alla pila di altezza hs =15 m mostra valori massimi leggermente piu elevati di quelli
ottenuti per la pila alta (hs = 60 m): con riferimento ai valori assoluti delle sollecitazioni,
si ottiene infatti Msmax = 142 MN-m per hs = 15 m € Msmax = 133 MN m per hs = 60 m.
Alla pila bassa é associata la maggiore rotazione del pozzo, Omax = 0.0020 rad, mentre
per la pila di altezza hs =60 m & Omax = 0.0013 rad. Per la pila bassa (hs = 15 m) sono
quindi descritti cicli Ms - 6 piu ampi, con una maggiore dissipazione d’energia per
effetto della plasticizzazione dei terreni di fondazione, e un aumento dello smorzamento
isteretico &. I cicli Ms - 0 associati alla pila bassa sono infine caratterizzati da rigidezze
secanti piu basse di quelle osservate per la pila alta, a ulteriore indicazione delle
maggiori deformazioni sviluppate in questo caso.
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Figura 5.33. Cicli d’isteresi momento Ms - rotazione del pozzo 0 al variare di hs (D = 12 m, H/D = 1)

147



Capitolo 5 - Analisi numeriche accoppiate di interazione dinamica

La Figura 5.34 mostra le storie temporali dello spostamento orizzontale della testa della
pila uimp € della rotazione del pozzo 6, per i casi di pila bassa (hs =15 m) e pila alta
(hs =60 m). Lo spostamento orizzontale massimo dell’impalcato ¢ Uimp, max = 9.5 cm per
la pila di altezza hs = 15 m e Uimp, max = 6.2 cm per hs = 60 m: adimensionalizzando tali
spostamenti rispetto all’altezza della pila, si ottiene Uimp, max/hs = 6.3 %o per hs=15m e
Uimp, max/Ns = 1.0 %0 per hs =60 m. Quindi, durante la fase sismica, gli spostamenti
orizzontali della testa della pila bassa sono maggiori di quelli calcolati per la pila alta. A
fine sisma, invece, lo spostamento permanente della testa della pila alta € piu elevato, in
valore assoluto, di quello ottenuto per la pila bassa: si ottiene, infatti, Uimp, perm = 3.0 cm
per hs=60m  (Uimp,perm/Ns =0.5%0) €  Uimp,pem=15cm per hs=15m
(Uimp, perm/hs = 1.0 %0). La storia temporale dell’angolo di rotazione del pozzo 6 mostra
valori permanenti pari a Operm = 0.0003 rad per hs=15m e Operm = 0.0005 rad per
hs = 60 m; I’inclinazione permanente della pila € pari a iperm = tan(Bperm) = 0.3 %o per la
pila bassa e a i=tan(Bperm) = 0.5 %o per la pila alta. In tutte le storie temporali &
chiaramente visibile la differenza in termini di periodo di oscillazione Teq dei sistemi al
variare dell’altezza della pila. Una sintesi dei risultati é riportata nella Tabella 5.15.

Tabella 5.8. Valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, del drift Uy e
dell’angolo di rotazione 0 al variare dell’altezza della pila hs, per il pozzo di dimensioni D =12 mH/D =1

analisi hs (M) | Uimp (€M) Uimp/hs (%o0) | Urel (€M) Urei/hs (%o) 0 (rad) i =tand (%o)
max perm max max | max perm max perm| max perm max perm

Tolmezzo_10| 15 |95 15 63 10 (89 04 59 03 [0.0020 0.0003 20 0.3
Tolmezzo_11| 30 |63 07 21 0.2 (102 10 34 0.3 [0.0020 0.0003 20 0.3
Tolmezzo_12| 60 |62 30 10 05|98 33 16 0.6 |0.0013 00005 13 05
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Figura 5.34. Storie temporali dello spostamento orizzontale della testa della pila uimp ¢ dell’angolo di
rotazione del pozzo 6 al variare di hs (D =12 m, H/D = 1)
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La differente prestazione dei sistemi al variare dell’altezza della pila hs e del periodo
proprio Teq € 0sservata anche in termini di cedimenti del pozzo w, che aumentano al
diminuire dell’altezza della pila. Nella Figura 5.35 i cedimenti del pozzo w sono
diagrammati in funzione dell’angolo di rotazione 6. Il cedimento finale ¢ pari a
Wmax = 5.7 cm per la pila di altezza hs = 15 m, mentre per hs = 30 m e hs = 60 m si hanno
cedimenti pari, rispettivamente, a 4.9 e 4.7 cm. Le due pile di altezza piu elevata
mostrano, quindi, cedimenti simili, come del resto gia osservato per i valori massimi
dello spostamento orizzontale dell’impalcato e del drift (Tabella 5.8). Cio e da attribuire
al fatto che, per questi sistemi, il periodo proprio equivalente Teq € lontano dal periodo
fondamentale della colonna di terreno To e la prestazione dei due sistemi e simile, dal
momento che i pozzi di fondazione sono stati dimensionati imponendo lo stesso valore
del coefficiente di sicurezza ai carichi verticali Fsy e ai carichi pseudostatici Fse
(capitolo 3).

0 (rad)
-0.003  -0.0015 0 0.0015  0.003
0 | |
L Tolmezzo_10 (h, = 15 m)
0.01 Tolmezzo_11 (h, = 30 m)
| Tolmezzo_12 (h, = 60 m)
0.02 inizio sisma
| fine sisma
E oozl
0.04 .
w
0.05 |-
I e
0.06 - :

Figura 5.35. Cedimento del pozzo w in funzione della rotazione del pozzo O al variare di hs (D = 12 m,
H/D = 1)

Queste considerazioni sono confermate dalle isolinee del grado di mobilitazione della
resistenza al taglio Tre ottenute alla fine della fase di dissipazione delle forze d’inerzia,
riportate nella Figura 5.36. Le isolinee mostrano i valori piu elevati alla base del pozzo
di fondazione della pila corta (Figura 5.36 a)). In particolare, per la pila di altezza
hs =15 m il grado di mobilitazione Tre mostra valori prossimi all’unita in un’area piu
estesa di quella osservata per la pila di altezza hs =60 m. Si osserva, inoltre, che le
isolinee ottenute per la pila alta sono molto simili a quelle ottenute per la pila di altezza
intermedia (hs = 30 m, Figura 5.27 a)).
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Figura 5.36. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio T alla fine della fase di
dissipazione delle forze d’inerzia, nell’analisi Tolmezzo_10 (hs = 15 m, a)) e Tolmezzo_12
(hs=60m,b) (D=12m, H/D =1)
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5.4.2 Influenza del rapporto di snellezza del pozzo H/D

L’influenza del rapporto di snellezza del pozzo di fondazione H/D sulla prestazione dei
sistemi considerati viene illustrata confrontando i risultati ottenuti nelle analisi in cui il
pozzo ha un diametro D = 12 m ¢ la pila ha un’altezza hs = 30 m. Le analisi in questione
sono denominate Tolmezzo_8, Tolmezzo 11 e Tolmezzo 13.

Nella Figura 5.37 sono riportati i profili del rapporto delle accelerazioni massime
amax/@maxinp, dei valori massimi (Ymax) e permanenti (yperm) delle deformazioni di taglio
del terreno di fondazione e degli spostamenti orizzontali permanenti (Uperm). 1l principale
effetto di un aumento del rapporto di snellezza del pozzo risiede nell’incremento delle
deformazioni di taglio alla base dei pozzi, sia in termini di valori massimi sia in termini
di valori permanenti: si ottiene Ymax=0.90 % per H/D=0.5 e Ymax=3.00% per
H/D = 2. Per il rapporto di snellezza H/D = 1 si ottengono risultati pit prossimi a quelli
ottenuti per il rapporto di snellezza H/D = 0.5, ymax = 1.3 %. | valori delle deformazioni
permanenti Yperm SONO prossimi ai valori massimi per tutti i rapporti di snellezza
considerati, indicando che la componente irreversibile della deformazione é prevalente
rispetto a quella reversibile: infatti, & Yperm = 0.85 % per H/D = 0.5, Yperm = 1.1 % per
H/D=1 e Yperm=2.85% per H/D =2. Nel caso di rapporto di snellezza H/D =2,
inoltre, le deformazioni massima e permanente al piano campagna aumentano
notevolmente, da un valore pari a circa 0.5% ottenuto per H/D=05-1 a
Ymax = Yperm = 5 % calcolato per H/D = 2. Cio puo essere attribuito all’accoppiamento
dinamico tra I’intero sistema (di periodo Teg~ 1) e la colonna di terreno (il cui modo
fondamentale é caratterizzato da un periodo To = 1.15 ).

amaX/amaX,inp 'Ymax (%) Yperm (%)
0 05 1 15 2 0123 45 0123 45
0

20
E 30 i
N
L |/ Tolmezzo_8 L
40 y (H/D = 0.5)
i ] ___ Tolmezzo_11 |
50 | ! X % (H/ID =1) n
L x=7.0m | Tolmezzo_13 L
(H/ID = 2)
60 - L L

Figura 5.37. Profili del rapporto di accelerazione massima amax/amaxinp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti Ugerm al variare di H/D (D = 12 m,
hs = 30 m)
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Gli spostamenti orizzontali permanenti Uperm dei terreni di fondazione mostrano quindi
valori piu elevati per il rapporto di snellezza H/D = 2: in particolare, il valore massimo
viene attinto alla base del pozzo, uperm = 4.1 cm, a fronte dei valori Uperm =1.9cm e
Uperm = 2.1 cm ottenuti per rapporti di snellezza H/D = 0.5 e 1. La configurazione finale
del pozzo mostra i valori piu elevati dello spostamento orizzontale della testa e della
rotazione per il rapporto di snellezza H/D=2: i valori attinti sono pari a
Utestapozzo = 1.3 ¢m €  Operm = 0.0014 rad, mentre per H/D=0.5 si & ottenuto
Utesta pozzo = 0.4 cm € Bperm = 0.0006 rad.

Come gia discusso nel paragrafo precedente, le ordinate spettrali in testa al pozzo
diminuiscono all’aumentare delle deformazioni indotte dal sisma nei terreni di
fondazione (Figura 5.38). Lo spettro elastico di risposta ottenuto per il rapporto di
snellezza H/D = 2, infatti, mostra una forte riduzione delle ordinate spettrali, passando
dall’ordinata spettrale massima Samax = 1.55 g ottenuta al piano campagna in condizioni
di free - field al valore Samax = 0.95 g. Per il pozzo con rapporto di snellezza H/D = 0.5,
invece, la riduzione delle ordinate spettrali rispetto al free - field & contenuta, in quanto
I’ordinata spettrale massima € pari a Samax = 1.41 ¢. La riduzione delle ordinate spettrali
deriva certamente anche da effetti di natura cinematica (§ 2.2.1.1) per i quali, a
prescindere dalla plasticizzazione del terreno, si ha una riduzione del moto in testa alla
fondazione (FIM). Tali effetti sono, tuttavia, di secondaria importanza rispetto a quelli
di natura inerziale che inducono deformazioni irreversibili nei terreni di fondazione:
infatti, gli effetti di natura cinematica sono massimi ai bassi periodi ma, in questo
campo, la riduzione delle ordinate spettrali € contenuta rispetto a quello che si osserva
per i periodi piu elevati, in particolar modo in corrispondenza dei periodi propri della
colonna di terreno.

z=0
E=5%
—— Tolmezzo_8 (H/D = 0.5) (A)

Tolmezzo_13 (HID = 2) (C)
—— 1D free - field HS small (D)

1.15s

C
©
2 o
0.5
cees A ........ C. D
Y e ——
0 \ \ \ \ \ ! |
0 0.5 1 1.5 2 2.5 3

T(s)

Figura 5.38. Spettri di risposta elastici alla testa del pozzo al variare di H/D e confronto con lo spettro
ottenuto al piano campagna in condizioni free - field (D = 12 m, hs = 30 m)
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Nel confronto tra gli spettri ottenuti per H/D = 0.5 e H/D = 2, inoltre, si osserva una
traslazione verso periodi piu elevati del picco corrispondente al periodo proprio
fondamentale del terreno: specificamente, si ha To=1.15s per H/D =0.5e To=1.315s
per H/D =2, a ulteriore testimonianza della maggiore plasticizzazione dei terreni di
fondazione per il pozzo con rapporto di snellezza piu elevato. L’aumento del periodo
proprio della colonna di terreno in prossimita del pozzo non era stato osservato nelle
analisi commentate nel paragrafo precedente (D =12 m, H/D = 1), indicando che la
mobilitazione della resistenza dei terreni di fondazione € piu estesa in questo caso.

Le differenze in termini di deformazioni indotte e plasticizzazione dei terreni di
fondazione possono essere attribuite ai diversi valori assunti dal periodo proprio
equivalente Teq. La Figura 5.39 riporta il rapporto spettrale R = Saimp/Satesta pozzo al
variare della snellezza del pozzo H/D: dal confronto tra le tre curve si osserva un
decremento del periodo proprio Teq all’aumentare del rapporto di snellezza del pozzo
H/D. Nello specifico, si ottiene Teq=2.26s per H/D =0.5, Teg=197s per H/D=1 e
Teq=0.99 s per H/D = 2. Il periodo proprio del sistema con un rapporto di snellezza
H/D = 2 & piu basso rispetto a quello ottenuto per gli altri sistemi: il pozzo di fondazione
e soggetto, quindi, ad azioni di maggiore intensita, Inoltre, tale periodo e prossimo al
periodo proprio della colonna di terreno, To = 1.15 s: per questo motivo, le azioni alle
quali € soggetto il pozzo crescono in maggiore misura e contribuiscono a un maggiore
sviluppo delle deformazioni plastiche nei terreni di fondazione. E da sottolineare che, al
variare del rapporto di snellezza del pozzo H/D, cambiano anche le caratteristiche
dinamiche della pila, avendo imposto, nelle condizioni iniziali, il soddisfacimento delle
condizioni Fsy =5.5e Fse = 0.7 (§ 3.2.3).

10
£E=5%

—— Tolmezzo_8 (H/D = 0.5) (A/E) A B Cc
8 Tolmezzo_11 (H/D = 1) (B/F)
= Tolmezzo_13 (H/D = 2) (C/IG) E F G

R = Saimp / Satesta pozzo

o . = . .
0 0.5 1 1.5 2 25 3

T(s)

Figura 5.39. Rapporti spettrali al variare di H/D (D =12 m, hs = 30 m)

153



Capitolo 5 - Analisi numeriche accoppiate di interazione dinamica

Le storie temporali degli spostamenti orizzontali della testa della pila e dell’angolo di
rotazione del pozzo sono riportati nella Figura 5.40, per H/D =0.5 (Tolmezzo 8) e
H/D = 2 (Tolmezzo_13). | valori massimi e permanenti dello spostamento Uimp Ottenuti
per H/D =2 sono piu elevati di quelli ottenuti per H/D=0.5: si ha, infatti,
Uimp,max = 12.7 CM € Uimp,perm = 5.4 ¢cm per H/D = 2, a fronte dei valori Uimpmax = 5.6 cm e
Uimp,perm = 1.3 cm ottenuti per H/D = 0.5. Anche le storie temporali della rotazione 6
mostrano valori massimi e permanenti maggiori all’aumentare del rapporto di snellezza
del pozzo: si ha Omax=0.0023 rad e Operm = 0.0014 rad per H/D =2, mentre per
H/D =05 €& Omax=0.0017 rad e Opem =0.0006 rad. Lo spostamento orizzontale
dell’impalcato Uimp € I’angolo di rotazione del pozzo 6 mostrano valori maggiori durante
tutta la fase dinamica di calcolo per il caso di pozzo con rapporto di snellezza H/D = 2.

La sintesi dei risultati ottenuti per i casi discussi € riportata nella Tabella 5.9.

—— Tolmezzo E-W

—— Tolmezzo_8 (H/D = 0.5)
Tolmezzo_13 (H/D = 2)

20 30 40 50
t(s)

Figura 5.40. Storie temporali dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp € dell’angolo di rotazione
del pozzo 6 al variare di H/D (D =12 m, hs =30 m)

Tabella 5.9. Valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, del drift U €
dell’angolo di rotazione 6 al variare del rapporto di snellezza del pozzo H/D, per i pozzi di diametro
D =12 me pile di altezza hs = 30 m

analisi H/D | Uimp (€M)  Uimp/hs (%0) | Uret (€M) Urei/hs (%o) 6 (rad) i = tand (%o)
max perm max max | max perm max perm| max perm max perm

Tolmezzo 8 | 05|56 13 19 04|94 18 31 06 |0.0017 0.0006 17 0.6
Tolmezzo_11| 1 |63 07 21 02102 10 34 03 |0.0020 0.0003 2.0 0.3
Tolmezzo_13| 2 |12.7 54 42 18 |115 41 38 14 |0.0023 0.0014 23 14
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Nella Figura 5.41 sono confrontate le isolinee del grado di mobilitazione della
resistenza al taglio Tr ottenute alla fine della fase di dissipazione delle forze d’inerzia
per pozzi con rapporto di snellezza H/D =0.5 (Figura 5.41 a)) e H/D =2 (Figura
5.41 b)). Si osserva un grado di mobilitazione maggiore al di sotto della base del pozzo
con rapporto di snellezza H/D = 2, con un’estesa area in cui Trel € prossimo a 0.9; per il
pozzo con rapporto di snellezza H/D = 0.5, invece, il grado di mobilitazione assume,
alla base del pozzo, un valore medio pari a 0.7.
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Figura 5.41. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr alla fine della fase di
dissipazione delle forze d’inerzia, nell’analisi Tolmezzo_8 (H/D = 0.5, a)) e Tolmezzo_13
(H/D=2,b)) (D=12m, hs =30 m)
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5.4.3 Influenza del diametro del pozzo D

L’influenza del diametro del pozzo D sulla prestazione dei sistemi considerati nello
studio viene illustrata confrontando i risultati ottenuti, a parita di rapporto di snellezza
del pozzo (H/D = 1) e altezza della pila (hs =30 m), per un pozzo di diametro D =8 m
(Tolmezzo_2) con quelli ottenuti per D=12m (Tolmezzo 11) (Tabella 5.3).
Nuovamente, e da sottolineare che le caratteristiche dinamiche delle due pile variano al
variare del diametro, e sono state ottenute al fine di ottenere un coefficiente di sicurezza
ai carichi verticali Fsy = 5.5 e un coefficiente di sicurezza in condizioni pseudostatiche,
ottenuto con lo spettro elastico riportato della Figura 3.5, pari a Fse = 0.7 (§ 3.2.3).

| profili del rapporto delle accelerazioni massime adimensionali amax/amax,np, delle
deformazioni di taglio massime Ymax € permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali
permanenti Uperm, Ottenuti lungo un allineamento posto lungo il piano di simmetria
trasversale a 1 m di distanza dalla superficie laterale del pozzo, sono riportati nella
Figura 5.42. 1l profilo delle accelerazioni massime mostra valori simili, compresi tra
0.75 e 1.14 sino alla base dei pozzi; a profondita piu elevate, i valori calcolati per il
pozzo con diametro D = 8 m sono invece piu elevati, con un valore massimo pari a 1.5,
a fronte del valore 1.2 osservato per il pozzo con diametro D =12 m. Cio é dovuto al
differente livello di deformazione dei terreni alle profondita piu elevate: infatti, le
deformazioni di taglio massime Ymax SONO piu elevate per il pozzo di diametro maggiore,
a causa della maggiore estensione del volume significativo di terreno. | profili di
deformazione massima e permanente si ricongiungono ad una profondita z = 40 m, cioé
al di fuori del volume significativo di tereno del pozzo di diametro maggiore, prossimo
ai 36 m (§3.2.3.1).

amax/amax,inp
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0 T L ——
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Figura 5.42. Profili del rapporto delle accelerazioni massime amax/@max,inp, delle deformazioni massime
Ymax € permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti uperm al variare di D
(H/D =1, hy=30m)
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I valori massimi della deformazione ymax sono calcolati in entrambi i casi alla base del
pozzo, con un valore prossimo a 1.3 %; lo stesso pu0 dirsi per la deformazione
permanente Yperm, prossima a 1.1 %. | profili di deformazione mostrano le maggiori
differenze nei pressi del piano campagna, dove si ha Ymax = Yperm = 0.2 % per il pozzo di
diametro D=8m € Ymax = Yperm = 0.5% per D=12m. Il profilo degli spostamenti
orizzontali permanenti mostra valori piu elevati dello spostamento alla base del pozzo di
diametro D =12m, Upem=2cm, a fronte del valore upem = 1.6 cm ottenuto per
D =8m. La configurazione finale dei due pozzi € caratterizzata da simili valori
permanenti dello spostamento orizzontale della testa del pozzo e dell’angolo di
rotazione: in particolare, si ha Utesta pozzo, perm = 0.5 ¢mM € Bperm = 0.0005 rad per il pozzo di
diametro D = 8 m, € Utesta pozzo, perm = 0.3 €M € Operm = 0.0003 rad ottenuti per il pozzo di
diametro D = 12 m.

Questi risultati mostrano che I’influenza del diametro del pozzo sul livello di
deformazione indotto nei terreni di fondazione e contenuta: cio puo essere attribuito ai
valori simili del periodo proprio Teq dei due sistemi. Come riportato nella Figura 5.43, il
rapporto spettrale R mostra, infatti, che il periodo proprio del sistema con pozzo di
diametro D =8 m & pari a Teq = 2.29 s, a fronte del valore Teq = 1.97 s del sistema con
pozzo di diametro D = 12 m. Entrambi i valori sono maggiori di quelli dell’intervallo
dei periori propri della colonna di terreno (To=1.04s e To=1.35s; § 3.23.1). La
prestazione dei due sistemi e quindi simile, come mostrano le storie temporali dello
spostamento orizzontale della testa della pila e dell’angolo di rotazione del pozzo,
diagrammate nella Figura 5.44. | valori massimi e permanenti dello spostamento
orizzontale dell’impalcato sono pari a Uimp, max = 8.0 CM € Uimp, perm = 1.1 cm per il pozzo
di diametro D =8 m, € a Uimp, max = 6.3 CM € Uimp, perm = 0.7 cm per il pozzo di diametro
D = 12 m. Anche I’angolo di rotazione del pozzo mostra valori massimi e permanenti
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Figura 5.43. Rapporti spettrali al variare di D (H/D =1, hs =30 m)
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Figura 5.44. Storie temporali dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp € dell’angolo di rotazione
del pozzo 6 al variare di D (H/D =1, hs =30 m)

simili per i due pozzi, pari @ Omax =0.0014 rad e Operm =0.006 rad per D=8m e a
Omax = 0.0020 rad € Operm = 0.0003 rad per D =12 m. | risultati in termini di valori
massimi e permanenti dello spostamento dell’impalcato Uimp, del drift urel e dell” angolo
di rotazione del pozzo 6 sono riportati nella Tabella 5.10.

Tabella 5.10. Valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, del drift U
e dell’angolo di rotazione 0 al variare del diametro del pozzo D, per un rapporto di snellezza H/D=1 e per
la pila di altezza hs =30 m

analisi D (m) | Uimp (€M)  Uimp/hs (%0) | Urer (€M) Ure'hs (%o) 0 (rad) i =tanb (%o)
max perm max max [ max perm max perm| max perm max perm

Tolmezzo_2 8 80 11 27 04|93 17 31 06 [0.0014 0.0006 14 0.6
Tolmezzo_11| 12 |63 07 21 02102 10 34 0.3 |0.0020 0.0003 20 0.3

A conferma del fatto che il diametro del pozzo D non ha grande influenza sulla
prestazione del sistema, si riportano nella Figura 5.45 le isolinee del grado di
mobilitazione della resistenza al taglio Tr ottenute alla fine della fase di dissipazione
delle forze d’inerzia per il pozzo di diametro D = 8 m. | valori massimi di Trel alla base
del pozzo sono compresi tra 0.7 e 0.8. Tali isolinee sono molto simili a quelle calcolate
per il pozzo di diametro D = 12 m, mostrate nella Figura 5.27. La principale differenza
tra i risultati delle due analisi risiede nella maggiore estensione del volume significativo
di terreno per il pozzo di diametro D = 12 m.
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Figura 5.45. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio T alla fine della fase di

dissipazione delle forze d’inerzia nell’analisi Tolmezzo_2 (D =8 m, H/D =1, hs = 30 m)

5.4.4 Sintesi dell’influenza della geometria sulla prestazione sismica

Nei paragrafi precedenti, le differenti prestazioni dei sistemi pila - pozzo - terreno sono
state interpretate alla luce dei differenti valori assunti dal periodo proprio equivalente
Teq, rispetto all’intervallo di periodi propri della colonna di terreno To. Nello specifico,
si € osservato che all’aumentare del periodo proprio del sistema Teq gli effetti associati
allo sviluppo di deformazioni plastiche nei terreni di fondazione si riducono percheé il
pozzo di fondazione e soggetto ad azioni di minore entita. Inoltre, se il periodo proprio
del sistema tende al periodo proprio dei terreni di fondazione To, gli spostamenti
dell’impalcato Uimp, il drift urel € 1’angolo di rotazione del pozzo 0 si incrementano, per
effetto del fenomeno di risonanza tra il sistema e le frequenze dell’input sismico
maggiormente amplificate in corrispondenza del primo modo di vibrare del sistema.
Quanto sopra é sintetizzato nella Figura 5.46, in cui sono diagrammati gli spettri di
risposta ottenuti a piano campagna nelle condizioni di free - field, nelle due ipotesi
costitutive di mezzo visco - elastico non lineare (curva C in figura) e di mezzo elasto -
plastico incrudente (curva D in figura). Sono inoltre, riportati i valori dell’accelerazione
orizzontale massima della testa della pila, aimp, max, distinti in funzione del diametro del
pozzo, ottenuti per tutte le analisi denominate “Tolmezzo_n” (Tabella 5.3). Come atteso,
all’aumentare del periodo proprio Teq la massima accelerazione in testa alla pila
diminuisce. | punti si dispongono lungo lo spettro di risposta ottenuto in condizioni
free - field per periodi T>15 s: in queste condizioni, quindi, gli effetti della
plasticizzazione dei terreni di fondazione indotta dai fenomeni di interazione terreno -
struttura (“secondary nonlinearities”, Mylonakis et al., 2006) sono trascurabili. Tale
condizione si verifica per pile flessibili e pozzi con basso rapporto di snellezza H/D, per
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Figura 5.46. Spettri elastici di risposta in accelerazione al piano campagna nelle condizioni free - field e
accelerazioni massime in testa alle pile aimp, max dalle analisi dinamiche 3D

i quali il periodo proprio Teq assume valori elevati. Viceversa, per periodi T < 1.5, cioe
in prossimita del periodo proprio della colonna di terreno To, le accelerazioni massime
dell’impalcato si dispongono al di sotto dello spettro di risposta ottenuto in condizioni
di free - field indicando che, in questo caso, gli effetti della plasticita dei terreni di
fondazione non sono trascurabili e producono una diminuzione delle azioni trasmesse
alla sovrastruttura: cio si verifica per pile rigide e pozzi con elevato rapporto di
snellezza H/D, cioé per sistemi globalmente piu rigidi. Le accelerazioni massime
dell’impalcato si dispongono al di sotto dello spettro di risposta ottenuto in condizioni
di free - field anche per effetti di natura cinematica, che contribuiscono a ridurre il moto
in fondazione (FIM): tale effetto &, tuttavia, di minore entita rispetto a quello indotto
dallo sviluppo di deformazioni plastiche nel terreno e al conseguente incremento dello
smorzamento isteretico. Il contributo dello smorzamento per radiazione € nullo nella
maggior parte dei casi considerati, per i quali si € ottenuto Teq>To
(8 2.2.1.2.1; Gazetas, 1991 a, b). | casi per i quali lo smorzamento per radiazione puo
aver avuto un ruolo nella diminuzione delle accelerazioni massime dell’impalcato sono i
casi relativi alle analisi Tolmezzo_4, Tolmezzo_10 e Tolmezzo_13 (Tabella 5.7).

E utile evidenziare che lo lo spettro di risposta calcolato nelle condizioni di free - field
assimilando i terreni di fondazione ad un mezzo visco - elastico non lineare implica una
sovrastima delle azioni pseudostatiche trasmesse in fondazione, rispetto a quanto
ottenuto con una modellazione costitutiva, piu aderente alla realta, in cui il terreno viene
assimilato a un mezzo elasto - plastico incrudente.

Dal confronto delle accelerazioni massime dell’impacato @imp, max P€r i pozzi con
diametro D=8e12m si osserva, nuovamente, che il diametro del pozzo ha una
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modesta influenza sui risultati. La sintesi dei risultati rappresentati nella Figura 5.46 ¢
riportata nella Tabella 5.11.

Tabella 5.11. Periodi propri e accelerazioni massime dell’impalcato nelle analisi “Tolmezzo_n”

nome analisi D (m) H/D hs (m) Teq (S) To (s) Tea/To aimp, max(Q)
Tolmezzo_1 0.5 30 3.61 1.15 3.14 0.047
Tolmezzo_2 1 30 2.29 1.15 1.99 0.068
Tolmezzo_3 g 60 3.60 1.15 3.13 0.038
Tolmezzo_4 15 1.06 131 0.81 0.370
Tolmezzo 5 2 30 1.51 1.15 1.31 0.188
Tolmezzo_6 60 2.24 1.15 1.95 0.110
Tolmezzo_7 15 1.37 1.15 1.19 0.152
Tolmezzo_8 0.5 30 2.26 1.15 1.97 0.063
Tolmezzo_9 60 3.87 1.15 3.37 0.030
Tolmezzo_10 12 15 1.25 1.32 0.95 0.230
Tolmezzo_11 1 30 1.97 1.15 1.71 0.078
Tolmezzo_12 60 2.28 1.15 1.98 0.062
Tolmezzo_13 5 30 0.99 131 0.76 0.329
Tolmezzo_14 60 1.53 1.15 1.33 0.227

L’effetto del comportamento non lineare, irreversibile dei terreni di fondazione al
variare del periodo proprio Teq Si manifesta anche in termini di accoppiamento tra le
tensioni di taglio indotte dalla propagazione in direzione verticale delle onde S e le
deformazioni volumetriche. Poiché sono state assunte condizioni non drenate per i
terreni di fondazione nella fase dinamica, 1’accoppiamento puo essere individuato
osservando le sovrappressioni interstiziali indotte dal sisma alla base del pozzo. La
Figura 5.47 mostra le storie temporali di Aupase pozzo NOrmalizzate rispetto alla tensione
verticale totale Gy = ovw + Aoy agente alla base del pozzo, in cui Gwé la tensione
verticale totale in condizioni litostatiche e AGy & I’incremento di tensione dovuto al
peso proprio del pozzo e della sovrastruttura.

Tolmezzo_13 (D =12 m, H/D =2, h, = 30 m)
—— Tolmezzo_9 (D=12m, H/D =0.5, h, = 60 m)

N
N
L L

AU/Gv,base pozzo (kpa)
o
N

Figura 5.47. Storie temporali delle sovrappressioni interstiziali, normalizzate rispetto alla tensione
verticale totale, calcolate alla base del pozzo nelle analisi Tolmezzo_13 (D =12 m, H/D =2
e hs =30 m) e Tolmezzo 9 (D =12m, H/D = 0.5 e hs = 60 m)

161



Capitolo 5 - Analisi numeriche accoppiate di interazione dinamica

Le sovrappressioni mostrate in figura sono state calcolate nelle analisi caratterizzate dai
valori estremi di Teq: 1’analisi Tolmezzo_13, relativa a un pozzo di diametro D =12 m,
con H/D =2 e a una pila di altezza hs =30 m, per la quale & Teq=0.99 s, ¢ I’analisi
Tolmezzo_9, riferita a valori di D=12m, H/D=0.5 e hs =60 m, nella quale si ha
Teq = 3.87 s (Tabella 5.11). Esse mostrano valori massimi e permanenti notevolmente
diversi: per il sistema piu rigido (Tolmezzo 13) si ha (Au/Gubase pozzo)max = 0.46 €
(AU/Gybase pozzo)perm = 0.26, mentre per il sistema pit deformabile (Tolmezzo 9) si ha
(AU/Gvbase pozzo)max =0.11e (AU/Gvbase pozzo)perm =0.03.

| risultati ottenuti dalle analisi 3D “Tolmezzo_n” sono riassunti nella Tabella 5.12, che
riporta i valori massimi e permanenti degli spostamenti della testa della pila, dello
spostamento relativo tra la testa e la base della pila, entrambi adimensionalizzati rispetto
all’altezza della pila, nonché i valori massimi e permanenti della rotazione del pozzo e
della inclinazione della pila rispetto alla verticale.

Tabella 5.12. Valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, del drift U
e dell’angolo di rotazione 0, nelle analisi Tolmezzo_n

analisi Uimp (CM) Uimp/hs (%o) Urer (CM) Uret/hs (%o) 0 (rad) i =tan6 (%o)

max perm max perm | max perm max perm | max  perm max perm

Tolmezzo_1 | 53 17 18 06 |91 24 30 08 |0.0017 0.0008 1.7 0.8
Tolmezzo 2 | 80 11 27 04 |93 17 31 06 |0.0014 0.0006 14 06
Tolmezzo 3 | 51 91 09 00 |81 09 13 0.2 |0.0010 0.0002 10 02
Tolmezzo_ 4 | 132 14 88 09 |116 12 7.7 0.8 |0.0025 0.0008 25 0.8
Tolmezzo 5 | 103 15 34 05 |104 0.7 35 0.2 |0.0017 0.0002 17 0.2
Tolmezzo 6 | 88 37 15 06 |11.3 38 19 0.6 |0.0015 0.0006 15 0.6

Tolmezzo_7 | 82 00 55 01 |84 05 56 03 |0.0024 0.0003 24 03
Tolmezzo 8 | 56 13 19 04 |94 18 31 0.6 |0.0017 0.0006 1.7 06
Tolmezzo 9 | 58 00 10 00 |101 08 17 01 |0.0013 0.0001 13 01
Tolmezzo_10| 95 15 63 10 |89 04 59 03 |0.0020 00003 20 03
Tolmezzo_11| 63 07 21 02 |102 10 34 03 |0.0020 0.0003 20 03
Tolmezzo_12 | 62 30 10 05 |98 33 16 06 |0.0013 0.00056 13 0.6
Tolmezzo_13 | 127 54 42 18 |115 41 38 14 |0.0023 0.0014 23 14
Tolmezzo_14 | 116 13 19 02 (137 16 23 03 |0.0018 0.0003 18 0.3

La Figura 5.48 e la Figura 5.49 mostrano gli spostamenti, adimensionalizzati rispetto a
hs, in funzione del rapporto Teq/To; la Figura 5.50 I’inclinazione della pila ancora in
funzione di Teq/To.

I massimi spostamenti orizzontali della testa della pila Uimp, max/hs € del drift Urel, max/hs
decrescono al crescere del rapporto Teq/To, € assumono i valori piu elevati in prossimita
di Teg/To=1. 1 valori massimi dello spostamento adimensionale dell’impalcato,
Uimp, max/Ns, SON0 compresi tra 1 e 9 %o, mentre i valori massimi del drift sono compresi
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Figura 5.48. Valori massimi (a) e permanenti (b) dello spostamento orizzontale dell’impalcato
adimensionale uimp/hs in funzione del rapporto tra il periodo proprio equivalente del sistema
Teq € il periodo fondamentale del deposito To, nelle analisi Tolmezzo_n

tra 1.5 e 8 %o. I valori massimi dell’inclinazione della pila imax = tan(Omax) decrescono al
crescere di Teq/To ma con una riduzione meno accentuata, e sono compresi tra 1 e
2.5 %o.

Gli andamenti degli spostamenti permanenti dell’impalcato Uimp, perm/hs € del drift
Urel, perm/Ns mostrano, invece, un andamento meno definito in funzione del rapporto
Teq/To, sebbene si riconosca una tendenza alla riduzione di tali spostamenti per sistemi
pit deformabili. Nel dettaglio, gli spostamenti permanenti della testa della pila sono
compresi tra 0 e 1.8 %o, mentre i valori permanenti del drift sono compresi tra 0.1 e
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Figura 5.49. Valori massimi (a) e permanenti (b) del drift adimensionale uri/hs in funzione del rapporto
tra il periodo proprio equivalente del sistema Teq € il periodo fondamentale del deposito T,
nelle analisi Tolmezzo_n

1.4 %o. 1 valori piu elevati degli spostamenti permanenti sono attinti nella stessa analisi,
Tolmezzo_13, nella quale il pozzo é caratterizzato da un diametro D = 12 m, un rapporto
di snellezza H/D =2 e in cui la pila & alta hs = 30 m. Questo € il caso in cui il periodo
proprio del sistema assume il valore minimo, Teq = 0.99 s, cioé il caso in cui il sistema &
maggiormente rigido ed & conseguentemente soggetto alle maggiori azioni allo spiccato
di fondazione. Conseguentemente si ha un aumento del grado di mobilitazione della
resistenza al taglio Trel nei terreni di fondazione. Un’indicazione sintetica di come il
grado di mobilitazione della resistenza al taglio si modifichi al variare del periodo
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Figura 5.50. Valori massimi dello spostamento rigido adimensionale uigia/hs = tan(8) nelle analisi 3D
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Figura 5.51. Grado di mobilitazione della resistenza al taglio MF in funzione del rapporto tra il periodo
proprio equivalente del sistema Teq € il periodo fondamentale del deposito To, per le analisi

Tolmezzo_n

proprio del sistema pu0 essere ottenuta, in via approssimata, calcolando il grado di
mobilitazione medio MF (eg. (3.21)) con le azioni massime ricavate dalle analisi 3D. Il
calcolo é approssimato, perché le relazioni utilizzate si riferiscono a condizioni drenate,
mentre le analisi dinamiche sono state svolte in condizioni non drenate. Operando in
questo modo si sono ottenuti i risultati riportati nella Tabella 5.13 e rappresentati nella
Figura 5.51.
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Il grado di mobilitazione medio MF diminuisce al crescere del rapporto Teq/To, con
valori compresi tra 45 e 89 %: all’aumentare del rapporto Teq/To, inoltre, il grado di
mobilitazione tende al valore MF = 35 % ottenuto in assenza di carichi pseudostatici,
cioe in presenza del solo carico verticale corrispondente al peso proprio della
sovrastruttura. | risultati sono in accordo con le differenti isolinee del grado di
mobilitazione della resistenza al taglio Trei 0sservate nelle analisi dinamiche, che hanno
mostrato che la resistenza al taglio si mobilita in maggiori volumi di terreno (Trei = 1)
per sistemi caratterizzati da bassi valori del rapporto Teq/To.

Tabella 5.13. Grado di mobilitazione medio MF, ottenuto in condizioni drenate, con le azioni massime
Qsmax € Ms max Ottenute nelle analisi dinamiche 3D Tolmezzo_n

analisi Teq (s) To(s) Teq/TO Qsmax (MN) M max (MN'm) Yo' MF (%)

Tolmezzo_ 1 361 1.15 3.14 0.6 19.2 189 528
Tolmezzo 2 229 115 199 1.1 32.7 192 521
Tolmezzo 3 3.60 115 3.13 0.5 27.1 221 452
Tolmezzo_ 4 106 131 081 7.9 118.5 1.12 89.4
Tolmezzo 5 151 115 131 3.8 114.2 140 712
Tolmezzo 6 224 115 195 1.9 116.2 163 614
Tolmezzo_ 7 137 115 119 5.3 79.1 163 615
Tolmezzo 8 226 1.15 197 2.1 64.0 197 507
Tolmezzo 9 387 115 3.37 0.8 50.1 221 453
Tolmezzo 10 125 132 0.95 9.5 141.9 1.48 67.4
Tolmezzo 11 197 115 171 4.5 134.1 1.88 533
Tolmezzo_12 228 115 1.98 2.2 1325 209 478
Tolmezzo_13 099 131 0.76 18.4 552.1 121 828
Tolmezzo_14 153 115 1.33 10.4 625.5 127 785
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5.5 Influenza delle caratteristiche dell’input sismico

In questo paragrafo sono mostrati i risultati delle analisi svolte variando le
caratteristiche dell’input sismico: in particolare, ¢ stata valutata 1’influenza del
contenuto in frequenza e della durata significativa dell’input sulla prestazione sismica
del sistema. Anche in queste analisi vengono simulati gli effetti delle fasi costruttive del
pozzo (ev #0) e la sovrastruttura pila - impalcato & assimilata a un oscillatore ad un
grado di liberta (Ysusto pila = 0) (Tabella 5.7).

5.5.1 Influenza del periodo medio dell’input sismico Tm

Per valutare 1’influenza del contenuto in frequenza dell’input sismico sono state svolte
le analisi denominate “Assisi_n”, nelle quali il segnale sismico di ingresso & costituito
da una storia temporale delle accelerazioni relativa all’evento di Assisi. Componente E-
W (Figura 5.2). Questo accelerogramma é caratterizzato da un periodo medio pari alla
meta di quello dell’accelerogramma di Tolmezzo e, quindi, da frequenze piu elevate, ma
da valori confrontabili dell’intensita di Arias Ia e della durata significativa Tp (Tabella
5.1).

Al fine di evidenziare gli effetti del contenuto in frequenza dell’input sull’interazione
dinamica terreno - pozzo - pila, ¢ stata inizialmente valutata 1’influenza del periodo
medio sulla risposta della colonna di terreno in condizioni free - field.

5.5.1.1 Risposta della colonna di terreno in condizioni free - field

La risposta della colonna di terreno in condizioni free - field é stata studiata mediante
analisi di risposta sismica locale. Le analisi sono state condotte inizialmente con il
metodo lineare equivalente, modellando il comportamento meccanico dei terreni
mediante un legame costitutivo visco - elastico non lineare. Successivamente, 1’analisi &
stata svolta con il metodo degli elementi finiti, assumendo per il terreno un legame
costitutivo elasto - plastico con incrudimento isotropo (HS small), al fine di indagare
I’influenza della plasticita dei terreni sulla risposta e per poter valutare successivamente
gli effetti dell’interazione terreno - struttura.

Le analisi sono state estese oltre la durata dell’accelerogramma, pari a 29.445 s, per una
durata complessiva pari a Tr = 35.005 s, per osservare le oscillazioni libere del sistema e
calcolare le deformazioni permanenti dello stesso. Il passo temporale di calcolo é pari
all’intervallo di acquisizione dell’accelerogramma, At = 0.005 s.

Dalle analisi di risposta sismica locale svolte con il metodo lineare equivalente (codice
di calcolo MARTA; Callisto, 2015) sono stati ottenuti i profili del rapporto di
accelerazione massima amax/amax,inp, della deformazione di taglio massima ymax, del
rapporto G/Go e e del rapporto di smorzamento &. La Figura 5.52 mostra il confronto tra
i profili ottenuti utilizzando 1’accelerogramma di Tolmezzo E-W e quello di Assisi.
Sebbene i profili delle accelerazioni massime siano differenti, si osservano simili valori
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Figura 5.52. Profili del rapporto di accelerazione amax/amax,inp, delle deformazioni massime Yimax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti uperm dalle analisi di risposta
sismica locale in condizioni free - field svolte con il metodo lineare equivalente per gli input
Assisi E-W e Tolmezzo E-W

di amax/amaxinp ~ 1.5 a piano campagna. Le massime deformazioni di taglio della
colonna di terreno calcolate con 1’accelerogramma di Assisi sono decisamente inferiori,
con valori compresi tra 0.05 e 0.1%, a fronte dell’intervallo di y=0.15+0.3 %
ottenuto con [1’accelerogramma di Tolmezzo. Congruentemente, utilizzando
’accelerogramma di Assisi si ottengono valori piu elevati di G e valori minori di &. Gli
spettri di risposta a piano campagna, diagrammati nella Figura 5.53, mostrano valori
pressoché identici delle accelerazioni di ancoraggio, Sa (T =0) = 0.5 g, e valori simili
dell’accelerazione spettrale massima Samax, pari a 2.3 g per Assisi e 2.1 g per Tolmezzo.
I due spettri differiscono per il contenuto in frequenza; infatti, per Assisi i picchi di
accelerazione spettrale si osservano per T = 0.19 s e per Tolmezzoa T =0.50 s.

Il confronto tra le funzioni di amplificazione della colonna di terreno € mostrato nella
Figura 5.54. Le minori deformazioni di taglio e il minore rapporto di smorzamento
ottenuti con ’accelerogramma di Assisi risultano in una funzione di amplificazione con
ampiezze e frequenze di risonanza piu elevate rispetto a quelle di Tolmezzo.

La principale differenza nella risposta della colonna di terreno ai due input sismici
legata, in sintesi, alle minori deformazioni di taglio indotte dall’accelerogramma di
Assisi. Cio é causato dal differente contenuto in frequenza dei due segnali: infatti
I’input sismico di Assisi, ricco in alte frequenze, “eccita” il terreno nel campo delle
frequenze piu elevate, dove la funzione di amplificazione assume valori prossimi
all’unita; al contrario, 1’accelerogramma di Tolmezzo, caratterizzato da frequenze piu
basse, possiede un contenuto in frequenza prossimo alla seconda frequenza propria del
terreno, in corrispondenza della quale la funzione di amplificazione € pari a circa 2.5.
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Figura 5.53. Spettri di risposta in accelerazione al piano campagna dalleanalisi di risposta sismica locale
in condizioni free - field svolte con il metodo lineare equivalente per gli input Assisi E-W e
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Figura 5.54. Funzioni di amplificazione dalle analisi di risposta sismica locale svolte in condizioni free -
field con il metodo lineare equivalente per gli input Assisi E-W e Tolmezzo E-W

Le analisi di risposta sismica sono state successivamente condotte con il metodo degli
elementi finiti, come gia esposto nel capitolo 4. L’accelerogramma di Assisi € stato
filtrato alla frequenza fmax = 12 Hz e i coefficienti di Rayleigh, ar e Br, sono stati
calibrati seguendo la procedura riportata nel 8 4.2.1, avendo scelto come frequenze di
controllo fn=2.29 Hz e f,=5.77 Hz, in cui fn € la seconda frequenza propria del
deposito (Figura 5.54) e f, é la prima frequenza oltre la quale la funzione di

169



Capitolo 5 - Analisi numeriche accoppiate di interazione dinamica

amax/amax,inp Ymax (%)
0 05 1 15 2 0 0.1 02 03 04
0 T T T T
</
/
10 \
r \
)
20 -
N
- \
_ Ve
Esop /
N B |
\
40 - !
\
r | FEM
|
50 L | HS small|
| ___ FEM
B / LE
60 -

Figura 5.55 Profili del rapporto di accelerazione amax/amax.inp € delle deformazioni massime Ymax dalla
analisi FEM di risposta sismica locale con diverse ipotesi costitutive per I’input Assisi E-W

amplificazione assume valori inferiori all’unita. Inizialmente per il terreno é stato
assunto un modello costitutivo visco - elastico lineare (FEM LE), caratterizzato dai
valori operativi del modulo di taglio G e del rapporto di smorzamento & ricavati dalla
precedente analisi svolta con MARTA,; in seguito e stato adottato il modello costitutivo
HS small. Il confronto tra i risultati delle due analisi € mostrato nella Figura 5.55, in
termini di profili di accelerazione e deformazione massima. In questo caso si 0sserva un
migliore accordo tra le due analisi rispetto a quanto osservato per 1’accelerogramma di
Tolmezzo (Figura 4.12): cio é attribuibile alle minori deformazioni di taglio indotte
dall’accelerogramma di Assisi, in un campo di valori in cui il metodo lineare
equivalente fornisce ancora risultati accettabili (Ymax < 0.2 + 0.3 %).

Nella Figura 5.56 sono confrontati i profili di accelerazione, di deformazione massima e
permanente e di spostamento orizzontale permanente ottenuti dall’analisi FEM di
risposta sismica con il modello costitutivo HS small, per i due accelerogrammi
considerati. | profili di accelerazione massima adimensionale assumono valori simili e
prossimi all’unita a piano campagna. Le deformazioni permanenti Yperm Ottenute con
I’accelerogramma di Assisi presentano un valore massimo pari a 0.072 % alla
profondita z = 15 m, dove si osserva il valore piu elevato di accelerazione massima. Gli
spostamenti permanenti Uperm SONO sostanziamente minori di quelli ottenuti con
I’accelerogramma di Tolmezzo, attestandosi su un valore massimo a piano campagna
pari a circa 2.5 mm. La deformata della colonna indica, con 1’accelerogramma di Assisi,
due inversioni di segno, a riprova del fatto che essa é stata sollecitata alle frequenze piu
elevate. Con Tolmezzo, invece, & presente una sola inversione di segno, dimostrando
che il modo che domina la risposta della colonna € il secondo.
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Figura 5.56. Profili del rapporto di accelerazione amax/amax,inp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti Ugerm dalle analisi FEM di

risposta sismica locale con HS small per gli input Assisi E-W e Tolmezzo E-W

Le isolinee della defomazione deviatorica plastica yP ottenute alla fine della fase
dinamica sono rappresentate nella Figura 5.57: si osservano valori massimi compresi tra
0.4 e 0.5 %, pari a circa la meta di quelli ottenuti con I’accelerogramma di Tolmezzo

(Figura 4.13).
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Figura 5.57. Isolinee della deformazione deviatorica plastica alla fine dell’analisi di risposta sismica

locale in condizioni free - field con HS small per I’input Assisi E-W
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5.5.1.2 Analisi d’interazione 3D con [’accelerogramma di Assisi

I risultati delle analisi di risposta sismica locale in condizioni free - field hanno mostrato
che, in ragione del differente contenuto in frequenza dei due input sismici, la colonna di
terreno soggetta al segnale di ingresso di Assisi E-W esibisce deformazioni di taglio
massime pari a circa la meta di quelle ottenute con I’accelerogramma di Tolmezzo E-W.

L’influenza del contenuto in frequenza sulla risposta dei sistemi terreno - pozzo - pila
considerati nello studio parametrico € stata investigata conducendo nove analisi
d’interazione 3D, denominate “AsSisi_n”, le cui caratteristiche sono riportate nella
Tabella 5.14.

I risultati ottenuti da queste analisi sono stati confrontati con quelli ottenuti nelle analisi
denominate “Tolmezzo _n”, eseguite sugli stessi sistemi. In tutte le analisi sono stati
simulati gli effetti delle fasi costruttive dei pozzi di fondazione, mediante 1’applicazione
di una contrazione volumetrica &, € la pila e stata schematizzata come un oscillatore ad
un grado di liberta.

Tabella 5.14. Valori assunti per i parametri nelle analisi numeriche “Assisi_n”

nome analisi D(m) H/D hs(m) & (%) Yrustopila (KN/M3) segnale di input confronto con

Assisi_1 8 1 30 0.90 0 Assisi E-W Tolmezzo 2
Assisi_2 15 Tolmezzo_7
Assisi_3 0.5 30 0.45 0 Assisi E-W Tolmezzo_8
Assisi_4 60 Tolmezzo_9
______ A SSISI_5 12 15 Tolmezzo_10
Assisi_6 1 30 0.90 0 Assisi E-W Tolmezzo_11
Assisi_7 60 Tolmezzo_12
Assisi_8 30 .. Tolmezzo_13
Assisi:g 2 o 80 0 Assisi E-W Tolmezzo:14

Nella Figura 5.58 sono riportati del rapporto di accelerazione massima amax/@max,inp, di
deformazione massima ymax € permanente Yperm € di Spostamento orizzontale permanente
Uperm ottenuti nell’analisi Assisi_6, in cui il pozzo ha dimensioni D=H =12 m e la pila
ha altezza hs =30 m. Essi si riferiscono alla sezione trasversale del viadotto e a una
distanza di 1 m dal bordo del pozzo, come mostrato nell’inserto in figura. Tali risultati
sono posti a confronto con quelli ottenuti nell’analisi Tolmezzo_11. Dal confronto si
osserva, come gia ottenuto per la colonna di terreno in condizioni free - field, che il
principale effetto del differente contenuto in frequenza dei due accelerogrammi é nel
diverso livello di deformazione dei terreni di fondazione: nello specifico, il valore
massimo attinto dalla deformazione di taglio Ymax € pari a 0.50 % con I’input di Assisi e
1.30 % con I’input sismico di Tolmezzo. Tali differenze si riscontrano anche nei valori
permanenti Yperm, Che mostrano valori massimi pari a 0.43 % con 1’accelerogramma di
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Figura 5.58. Profili del rapporto di accelerazione amax/@max,inp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti Uperm Nelle analisi Assisi_6 e
Tolmezzo_11 (D=12m,H/D=1ehs=30m)

Assisi e 1.10 % con 1’accelerogramma di Tolmezzo. I valori massimi sono attinti alla
base del pozzo in entrambi i casi. Il rapporto tra i valori permanenti e massimi delle
deformazioni di taglio e quindi pari a 0.85 per entrambi gli accelerogrammi. A causa del
differente livello di deformazione indotto dal sisma, gli spostamenti permanenti Uperm
lungo I’allineamento considerato sono nettamente maggiori con 1’accelerogramma di
Tolmezzo: in particolare si ha uno spostamento permanente massimo, nuovamente
raggiunto al piano di posa della fondazione, pari a Uperm = 0.6 cm con il segnale di Assisi
e acirca 2 cm con il segnale di Tolmezzo. La configurazione deformata finale del pozzo
mostra valori simili dell’angolo di rotazione, Operm=—0.0002 rad per Assisi e
Operm = —0.0003 rad per Tolmezzo, mentre presenta valori dello spostamento
orizzontale della testa del pozzo di segno opposto, Utesta pozzo, perm = — 0.2 cm per Assisi e
0.3 cm per Tolmezzo, con un Autestapozzo, perm = 0.5 ¢m: la componente traslazionale
dello spostamento del pozzo del moto della fondazione € quindi presente solo con
I’accelerogramma di Tolmezzo. | profili delle accelerazioni risentono poco del
differente contenuto in frequenza, mostrando valori al piano campagna molto prossimi e
pari a amax/@max,inp = 1.

Il diverso contenuto in frequenza dei due input influisce anche sugli spettri di risposta in
accelerazione ottenuti alla testa del pozzo (Figura 5.59). Come gia osservato nelle
precedenti analisi, lo spettro di risposta alla testa del pozzo é caratterizzato da ordinate
spettrali minori di quelle ottenute a piano campagna in condizioni free - field. Cio é
causato da due fattori concomitanti: il comportamento plastico del terreno causato dalle
azioni trasmesse dalla sovrastruttura al pozzo (effetti di interazione inerziale), e la
riduzione del moto alla testa del pozzo (FIM) indotta dall’elevato rapporto di rigidezza
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Figura 5.59. Spettri di risposta in accelerazione alla testa del pozzo dalle analisi 3D Assisi_6 e
Tolmezzo_11 (D =12 m, H/D =1 e hs; = 30 m) e al piano campagna dalle analisi di risposta
sismica locale in condizioni free - field FEM svolte con HS small

pozzo - terreno  (interazione cinematica). Nell’analisi Assisi_6, nonostante le
deformazioni indotte siano minori di quelle calcolate per I’accelerogramma di
Tolmezzo, la differenza tra le ordinate spettrali alla testa del pozzo e al piano campagna
e maggiore (Figura 5.59): cio é attribuibile agli effetti di interazione cinematica
(8 2.2.1.1.1). Infatti, nell’analisi Assisi_6 la frequenza adimensionale vale
Bo = 2m-H/Am = 1.87, mentre nell’analisi Tolmezzo_11 & [Bo=1.03. Una maggiore
riduzione del moto sismico per gli effetti di interazione cinematica era quindi attesa per
I’accelerogramma di Assisi. Dagli stessi spettri di risposta si osserva, inoltre, che il
periodo fondamentale della colonna di terreno si sposta verso valori piu bassi per
’accelerogramma di Assisi, To = 1.03 s mentre per Tolmezzo e To =1.15s, a ulteriore
riprova del fatto che il decadimento della rigidezza al taglio del terreno G € maggiore
nell’analisi Tolmezzo_11.

Quanto sopra influisce sulle caratteristiche dinamiche dell’intero sistema terreno -
pozzo - pila. Le minori deformazioni indotte dall’input di Assisi inducono un
decremento del periodo proprio del sistema Teq rispetto a quello osservato con I’input di
Tolmezzo. Infatti, il rapporto tra le ordinate spettrali all’impalcato e alla testa del pozzo
R = Saimp/Satesta pozzo Mostra il picco in corrispondenza di due differenti periodi, pari a
Teq=1.64 s con I’accelerogramma di Assisi € a Teq = 1.97 S con 1’accelerogramma di
Tolmezzo (Figura 5.60).

Il livello di deformazione indotto dal segnale sismico di input influisce sulla prestazione
dell’intero sistema, che puo essere sintetizzata dai valori massimi e permanenti attinti
durante 1’analisi dinamica dallo spostamento orizzontale della testa della pila Uimp, dallo
spostamento relativo testa - base pila (drift) ure € dalla rotazione del pozzo 6, nonché
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Figura 5.60 Rapporti spettrali dalle analisi 3D Assisi_6 e Tolmezzo_11 (D=12m, H/D =1 e hs =30 m)
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dal cedimento w del pozzo. Le storie temporali del drift ure ottenute nelle due analisi
Assisi_ 6 e Tolmezzo 11, confrontate nella Figura 5.61, mostrano valori massimi
rispettivamente pari a Urel, max = 5.0 CM € Urel, max = 10.2 cm.

C —— Assisi_6
—~ 004 Y T Tolmezzo_11
\E/ 0 f m,:. l J R PN
5 -004 1 Nl
008 it
012 L \ \ \ \ \ |
0 10 20 30 40 50

t(s)
Figura 5.61. Storie temporali del drift u ottenuto nelle analisi 3D Assisi_6 e Tolmezzo_11 (D =12 m,
H/D =1¢ehs=30m)

Le differenze tra i risultati delle due analisi sono ancora maggiori se si considera il
cedimento del pozzo w, per il quale si calcolano valori finali pari a 1.8 cm con 1’input di
Assisi e a 4.9 cm con I’input di Tolmezzo (Figura 5.62). Nella stessa figura si osservano
differenti valori della rotazione massima del pozzo pari a Omax = 0.0007 rad nell’analisi
Assisi_6 e a Omax = 0.0020 nell’analisi Tolmezzo_11. | cedimenti piu elevati ottenuti con
I’accelerogramma di Tolmezzo sono dovuti al maggiore accoppiamento tra la tensione
di taglio, costituita dalle onde S che si propagano all’interno del dominio, e le
sovrappressioni interstiziali.

Le isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio trel € della deformazione
deviatorica &s ottenute a fine sisma per 1’analisi Assisi_6 sono diagrammate nella Figura
5.63. | valori massimi sono attinti ai bordi della base del pozzo, con Tw1=~0.8 €
€5~ 0.6 %: tali valori sono inferiori a quelli osservati per 1’analisi Tolmezzo_11,
soprattutto in termini di deformazioni (Figura 5.27).
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Figura 5.62. Curve cedimento w - rotazione 6 del pozzo dalle analisi 3D Assisi_6 e Tolmezzo_11

(D=12m,H/D=1ehs=30m)

I valori massimi e permanenti degli spostamenti orizzontali della testa della pila Uimp,
del drift urel, adimensionalizzati rispetto all’altezza della pila, e dell’angolo di rotazione
0 ottenuti in tutte le analisi sono riportati nella Tabella 5.15.

Tabella 5.15. Valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, del drift U
e dell’angolo di rotazione 6, nelle analisi Assisi_n e Tolmezzo_n

analisi Uimp (€M) Uimp/hs (%o) Urer (M) Uret/hs (%o) 0 (rad) i =tand (%o)
max perm max max | max perm max perm | max perm max perm
Assisi_1 36 02 12 01|45 01 15 00 |[0.0005 2E-05 05 0.0
Tolmezzo 2 | 80 11 27 04|93 17 31 06 |0.0014 0.0006 14 0.6
Assisi_2 43 00 29 00|40 01 27 00 |0.0009 4E-05 09 00
Tolmezzo 7 | 82 00 55 01|84 05 56 03 |0.0024 0.0003 24 03
Assisi_3 41 08 14 03|40 06 13 0.2 |0.0006 0.0002 06 0.2
Tolmezzo 8 | 56 13 19 04 |94 18 31 06 |0.0017 0.0006 17 0.6
Assisi_4 32 03 05 00|47 03 08 00 [00005 5E-05 05 0.0
Tolmezzo 9 | 58 00 10 00 (101 08 1.7 0.1 |0.0013 0.0001 13 0.1
Assisi_5 58 05 38 04|48 03 32 02 |0.0011 0.0002 11 0.2
Tolmezzo_10 | 95 15 63 10|89 04 59 03 |0.0020 0.0003 20 0.3
Assisi_6 57 09 19 03|50 07 17 02 |0.0007 00002 07 0.2
Tolmezzo_11 | 63 07 21 0.2 (102 10 34 03 |0.0020 0.0003 20 0.3
Assisi_7 32 03 05 01|42 03 07 01 |00004 4E-05 04 01
Tolmezzo_12 | 62 30 10 05|98 33 16 0.6 |0.0013 0.0006 13 0.6
Assisi_8 63 06 21 02|51 05 17 02 |0.0008 0.0002 08 0.2
Tolmezzo_13 | 127 54 42 18 |115 41 38 1.4 |0.0023 0.0014 23 14
Assisi_9 58 02 10 00|50 00 08 00 |0.0006 9E-06 06 0.0
Tolmezzo 14 | 116 13 19 02 (137 16 23 0.3 |0.0018 0.0003 18 0.3
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Figura 5.63. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione
deviatorica &; (b) per ’analisi Assisi_6 (D =12 m, H/D =1, hs = 30 m) alla fine della fase di

dissipazione delle forze d’inerzia

Gli spostamenti e le rotazioni ottenute con 1’accelerogramma di Assisi e di Tolmezzo
mostrano sensibili differenze, sia in termini di valori massimi, sia in termini di
spostamenti permanenti. | risultati sono rappresentati nella Figura 5.64, Figura 5.65 e
Figura 5.66, per gli spostamenti adimensionali dell’impalcato Uimp/hs, per il drift ure/hs €
per I’inclinazione della pila dovuta alla rotazione del pozzo i1 =tan6. In generale, gli
spostamenti ottenuti con 1’accelerogramma di Assisi sono minori o uguali alla meta di
quelli ottenuti con Tolmezzo, con riferimento sia ai valori massimi sia a quelli
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Figura 5.64. Valori massimi (a) e permanenti (b) dello spostamento orizzontale dell’impalcato

adimensionale uimp/hs dalle analisi 3D Assisi_n e Tolmezzo_n

permanenti. Nello specifico, con 1’accelerogramma di Assisi si osservano valori
massimi del rapporto Uimp, max’hs compresi tra 0.5 e 3.8 %o, e valori permanenti
Uimp, perm/hs compresi tra 0.02 e 0.35 %o. Con I’accelerogramma di Tolmezzo, invece, gli
spostamenti massimi  Uimp, max/Ns sono compresi tra 1.0 e 6.3 %o, mentre i valori
permanenti Uimp, perm/hs sono compresi tra 0.02 e 1.81 %o.
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Figura 5.65. VValori massimi (a) e permanenti (b) del drift adimensionale ue/hs dalle analisi 3D Assisi_n e

Tolmezzo_n

Nella Figura 5.67 & mostrato il rapporto tra i valori permanenti e massimi dello
spostamento dell’impalcato, Uimp, perm/Uimp, max, @l Vvariare del segnale sismico di
ingresso: si osserva che il rapporto &, in generale, minore per 1’accelerogramma di
Assisi. Valori ridotti di tale rapporto indicano una componente reversibile della
deformazione dei terreni di fondazione prevalente rispetto a quella irreversibile.
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Figura 5.66. VValori massimi dello spostamento rigido adimensionale uigia/hs = tan(0) dalle analisi 3D
Assisi_n e Tolmezzo_n
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Figura 5.67. Rapporto tra il valore permanente ¢ massimo dello spostamento dell’impalcato Uimp dalle

analisi 3D Assisi_n e Tolmezzo_n

Come gia osservato nel 8 5.4.4, i valori massimi e permanenti degli spostamenti
diminuiscono al crescere del rapporto Teq/To, In cui Teq € il periodo proprio dell’intero
sistema e To € il periodo fondamentale del deposito, e gli spostamenti maggiori Si
ottengono per Teg/To = 1, per effetto dell’amplificazione dei periodi del moto prossimi a
To e Teq. Nello specifico, come riportato nella Figura 5.68, per Teq/To = 1.15 viene attinto
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Figura 5.68. Valori massimi (a) e permanenti (b) dello spostamento orizzontale dell’impalcato
adimensionale uimp/hs in funzione del rapporto tra il periodo proprio equivalente del sistema
Teq € il periodo fondamentale del deposito To, dalle analisi Assisi_n e Tolmezzo_n

il valore massimo ottenuto tra i diversi sistemi, Uimp, max/hs = 3.84 %o; in corrispondenza
dello stesso periodo, si ha il valore massimo tra gli spostamenti permanenti
Uimp, perm/Ns = 0.35 %o0. All’aumentare del rapporto Teg/To diminuiscono le ordinate
spettrali in testa al pozzo (Figura 5.59) e si riducono le azioni inerziali della
sovrastruttura. E da notare che lo spettro di risposta in testa al pozzo tiene gia conto dei
fenomeni di interazione cinematica e inerziale che intervengono durante la
propagazione del moto sismico. All’aumentare del rapporto Teq/To, quindi, diminuisce il
grado di mobilitazione della resistenza al taglio. Nella Figura 5.69 si riportano le
isolinee del grado di mobilitazione trel oOttenute a fine sisma nelle analisi Assisi_5 e
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Figura 5.69. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr alla fine della fase di
dissipazione delle forze d’inerzia nell’analisi Assisi_5 (D=12m,H/D=1,hs=15m, a)) e
Assisi_4 (D =12m, H/D = 0.5, hs = 60 m, b))

Assisi_4, per le quali sono stati ottenuti, rispettivamente, i valori minimo e massimo del
rapporto Teq/To, pari @ (Teq/To)min = 1.15 € (Teq/To)max = 3.10. Si osserva che il grado di
mobilitazione osservato alla base del pozzo e prossimo a 0.75 per (Teq/To)min € @ 0.65 per
(Teq/TO)max =3.10.

Una stima del valore medio di tr al variare del rapporto Teq/To € stata ottenuta
utilizzando le relazioni di Terzaghi e Froelich (1936) riportate nel § 3.2.1 per il calcolo
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del grado di mobilitazione medio MF della resistenza al taglio (equazione (3.21)): come
gia discusso nel §5.4.4, questa & una stima approssimata del grado di mobilitazione
effettivo, poiché nelle analisi dinamiche si sono assunte condizioni non drenate, mentre
con le relazioni riportate nel § 3.2.1 sono state assunte condizioni drenate. Le azioni
utilizzate per il calcolo sono le massime calcolate in testa al pozzo nelle analisi

dinamiche (Qsmax € Msmax). | risultati cosi ottenuti sono riportati nella Tabella 5.16.

Tabella 5.16. Grado di mobilitazione medio MF, ottenuto in condizioni drenate, con le azioni massime
Qsmax € Ms max Ottenute nelle analisi dinamiche 3D Assisi_n

analisi  Teq(s) To(S) Te/To Qsmax (MN)  Msmax (MN-m) v MF (%)
Assisi_ 1 3.17 1.03 3.08 0.5 154 249  40.2
Assisi 2 135 103 131 3.1 46.5 201 496
Assisi_ 3 218 1.03 212 1.2 35.1 230 436
Assisi 4 319 103 3.10 0.5 29.7 242 414
Assisi 5 1.18 1.03 1.15 6.7 100.6 185 540
Assisi 6 1.64 1.03 1.59 2.8 85.3 231 433
Assisi_ 7 3.14 103 3.05 1.2 72.7 259 386
Assisi 8 097 115 084 13.0 3915 149 671
Assisi 9 130 1.02 1.27 6.3 379.2 187 535

Il grado di mobilitazione medio MF diminuisce all’aumentare del rapporto Teg/To, CON
valori compresi tra 38 % e 67 % per I’accelerogramma di Assisi, a fronte dell’intervallo
individuato con I’accelerogramma di Tolmezzo, compreso tra 45 % e 82 % (Figura
5.70). Il grado di mobilitazione tende al valore MF = 35 % ottenuto in assenza di carichi
pseudostatici, cioe in presenza del solo carico verticale corrispondente al peso proprio
della sovrastruttura.

MF (%)

100

80 -

20

o
@)

Assisi
Tolmezzo

1

Figura 5.70. Grado di mobilitazione della resistenza al taglio MF in funzione del rapporto tra il periodo

proprio equivalente del sistema Teq € il periodo fondamentale del deposito To, dalle analisi

Assisi_n e Tolmezzo_n
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5.5.2 Influenza della durata significativa dell’input sismico Tp

Per valutare I’influenza della durata significativa dell’input sismico sono state svolte le
analisi denominate “Adana_n”, nelle quali il segnale sismico di ingresso ¢ costituito
dalla storia temporale delle accelerazioni relativa all’evento di Adana, componente E-W
(Figura 5.3). Come riportato nella Tabella 5.1, tale accelerogramma € caratterizzato da
una durata significativa Tp, adanae-w = 2.5 - Tp, Toimezzoe-w, pPer valori confrontabili
dell’intensita di Arias Ia e del contenuto in frequenza (Tm prossimi, Ty identici).

Inizialmente si € valutata 1’influenza della durata significativa Tp sulla risposta della
colonna di terreno in condizioni free - field.

5.5.2.1 Risposta della colonna di terreno in condizioni free - field

Le analisi di risposta sismica locale in condizioni free - field sono state condotte
seguendo i passi gia delineati per gli altri due accelerogrammi considerati nello studio
(capitolo 4 per Tolmezzo, §5.5.1.1 per Assisi). Nuovamente, le analisi elasto —
plastiche sono state estese oltre la durata dell’accelerogramma, in questo caso pari a
29.215 s, per una durata complessiva Tr = 35.005 s. Il passo temporale di calcolo ¢ pari
all’intervallo di acquisizione dell’accelerogramma, At = 0.005 s.

Dall’analisi di risposta sismica locale svolta con il metodo lineare equivalente (codice di
calcolo MARTA, Callisto, 2015) sono stati ottenuti i profili riportati nella Figura 5.71,
nella quale sono diagrammati, per confronto, anche i profili ottenuti con
I’accelerogramma di Tolmezzo.

amax/amax,inp Ymax (%) G/GO &.: (%)
0 05 1 15 2 0 01 0.2 03 04 0 0.25 0.5 0.75 1 0 5 10 15
0 ™ T T T 1T T 11
/___s_a_:pbia ___________________________________________
10 argilla L
—— Adana E-W
----- Tolmezzo E-W
20 = \
Esop \ L i
N | i | | "
40 - - -
50 |- i i 1
60 - L L ]

Figura 5.71. Profili del rapporto di accelerazione amax/amax,inp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti uperm dalle analisi FEM di
risposta sismica locale con HS small per gli input Adana E-W e Tolmezzo E-W
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| risultati ottenuti mostrano un sostanziale accordo tra le due analisi, in particolar modo
per quanto riguarda la forma dei profili. Nello specifico, il rapporto delle accelerazioni
massime amax/amax,inp relativo all’accelerogramma di Adana mostra valori leggermente
piu elevati di quelli ottenuti con Tolmezzo, con valori molto prossimi a piano campagna
(1.66 e 1.55). Il massimo valore di ymax € pari a 0.34 % par Adana e 0.31 % per
Tolmezzo. | profili di G/Go e del rapporto di smorzamento & ottenuti con
I’accelerogramma di Adana presentano valori simili a quelli ottenuti con la storia
temporale di Tolmezzo, compresi tra 0.37 € 0.63 per G/Go e tra 5 e 12 % per &.

Il buon accordo riscontrato nei profili ottenuti dalle analisi svolte con il metodo lineare
equivalente riflette la sostanziale equivalenza dei due accelerogrammi in termini di
intensita di Arias Ia e contenuto in frequenza. La differenza in termini di durata
significativa Tp non pu0 essere colta dal metodo lineare equivalente, poiché in esso il
decadimento del modulo di rigidezza e 1’incremento del rapporto di smorzamento sono
calcolati sulla base della sola deformazione di taglio attinta in corrispondenza di un
generico istante temporale.

Nelle Figura 5.72 sono riportati gli spettri di risposta in accelerazione al piano
campagna ottenuti con i due accelerogrammi di Adana e Tolmezzo. | due spettri di
risposta mostrano differenti valori di picco: nello specifico, si ha Samax =1.63 g per
Adana e Samax = 2.10 g per Tolmezzo; i picchi sono tuttavia collocati in corrispondenza
degli stessi periodi, T=0.51s per Adana e T=0.50s per Tolmezzo. Ai periodi piu
elevati 1’accelerazione spettrale presenta valori piu elevati per Adana. Le differenze
riscontrate nei due spettri di risposta dipendono dal fatto che il periodo medio Tm, €
quindi il contenuto in frequenza, dei due accelerogrammi € simile ma non coincidente.

z=0
£=5%

1.20s

—— Adana E-W
....... Tolmezzo E-W

Sa(g)
TO

Figura 5.72. Spettri di risposta in accelerazione al piano campagna dalle’analisi di risposta sismica locale
in condizioni free — field svolte mediante il metodo lineare equivalente per i due input,
Adana E-W e Tolmezzo E-W
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10

—— Adana E-W
....... Tolmezzo E-W

f(Hz)

Figura 5.73. Funzioni di amplificazione dalle analisi di risposta sismica locale svolte in condizioni free -
field con il metodo lineare equivalente per gli input Adana E-W e Tolmezzo E-W

Le funzioni di amplificazione della Figura 5.73 mostrano un sostanziale accordo in
termini di valori di picco e di frequenze di risonanza, ad ulteriore conferma del fatto che
gli effetti dei due accelerogrammi sul deposito di terreno sono sostanzialmente
coincidenti.

Le analisi di risposta sismica in condizioni free - field sono state svolte anche con il
metodo degli elementi finiti (FEM) riferendosi alla colonna di terreno mostrata nella
Figura 4.1. L’accelerogramma di Adana ¢ stato filtrato alla frequenza fmax =12 Hz,
come gia fatto per gli altri due input sismici considerati nello studio. | coefficienti di
Rayleigh o e Br sono stati calibrati seguendo la procedura proposta da Amorosi et al.
(2010) riportata nel 8 4.2.1, avendo scelto come frequenze di controllo f,, = 0.68 Hz e
fn =3.39 Hz, in cui fn € la frequenza fondamentale della colonna di terreno (Figura
5.73), mentre f, € la prima frequenza oltre la quale la funzione di amplificazione assume
valori inferiori all’unita.

La Figura 5.74 mostra il confronto tra i profili di accelerazione e di deformazione
massima ottenuti dalle analisi FEM con le due diverse ipotesi costitutive per il terreno,
assunto come un mezzo visco - elastico lineare (FEM LE) e elasto - plastico con
incrudimento isotropo (FEM HS small). Nell’ipotesi di mezzo visco - elastico lineare, i
valori del modulo di taglio G e del rapporto di smorzamento & sono quelli operativi
ottenuti dall’analisi svolta con il codice MARTA. Considerando il comportamento non
lineare irreversibile dei terreni di fondazione si ottengono risultati significativamente
diversi da quelli ottenuti con il metodo lineare equivalente. In particolare, il profilo di
accelerazione ottenuto con HS small presenta valori di accelerazione compresi tra 0.75 e
1, piu bassi di quelli ottenuti nell’ipotesi di comportamento Vvisco - elastico lineare
lungo tutta la colonna di terreno. Cid pud essere attribuito al raggiungimento della

186



Capitolo 5 - Analisi numeriche accoppiate di interazione dinamica
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Figura 5.74. Profili del rapporto di accelerazione amax/amax.inp € delle deformazioni massime ymax dalla
analisi FEM di risposta sismica locale con diverse ipotesi costitutive per I’ input Adana E-W

resistenza al taglio disponibile durante la fase dinamica, con conseguente sviluppo di
deformazioni plastiche, che riduce la trasmissione delle accelerazioni a piano campagna.
Anche il confronto tra le deformazioni massime Ymax presenta differenze non
trascurabili, con valori massimi pari a 0.49 % con HS small e 0.38 % con il mezzo
visco - elastico lineare.

Nella Figura 5.75 sono confrontati i profili ottenuti utilizzando 1’input sismico di Adana
e di Tolmezzo a parita di modellazione costitutiva (HS small). | profili di accelerazione
massima ottenuti con i due accelerogrammi sono praticamente coincidenti. Differenze
maggiori si osservano nei valori delle deformazioni massime Ymax € permanenti Yperm:
nello specifico, la massima deformazione permanente ottenuta con Adana (0.39 %) é
pari al doppio di quella ottenuta con Tolmezzo (0.20 %). Inoltre, il rapporto Yperm/Ymax
presenta valori piu alti per I’accelerogramma di Adana, compresi tra 0.83 e 0.21, a
fronte dei valori 0.60 + 0.14 relativi a Tolmezzo. Nei primi 10 m di profondita le
deformazioni permanenti indotte dall’accelerogramma di Adana risultano nulle. Gli
spostamenti orizzontali permanenti Uperm indotti dall’accelerogramma di Adana sono
maggiori, di un ordine di grandezza, di quelli ottenuti con I’accelerogramma di
Tolmezzo, con un valore assoluto pari a 15 cm a piano campagna a fronte di uno
spostamento Uperm = 1.5 cm ottenuto con I’input di Tolmezzo.

La grande differenza tra gli spostamenti orizzontali calcolati nei due casi pu0 essere
attribuita prevalentemente alla diversa durata significativa dei due accelerogrammi,
piuttosto che al diverso livello di deformazione indotto nel terreno. Infatti, le isolinee
della deformazione deviatorica plastica yP calcolate alla fine dell’analisi dinamica
mostrano valori compresi nel campo precedentemente individuato per Tolmezzo,
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sebbene con una piu fascia plasticizzata piu estesa, compresa tra i 20 e i 40 m di
profondita (Figura 5.76).

amax/amax,inp ymax (%) Yperm (%) uperm (Cm)
0 05 1 15 2 0 02 04 06 0 02 04 06 20-15-10 5 0 5
0 L B i | S S B R E—— I L L
A 1 N VS SO
10 \—— AdanaE-W §
= { o Tolmezzo E-W |-
20 =
E 3L | :.
~ | I ;
40 - -
50 |- -
60 L L

Figura 5.75. Profili del rapporto di accelerazione amax/amax,inp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti uperm dalle analisi FEM di
risposta sismica locale con HS small per gli input Adana E-W e Tolmezzo E-W

z (m)

00 02 04 06 08 1.0

Figura 5.76. Isolinee della deformazione deviatorica plastica alla fine dell’analisi di risposta sismica

locale in condizioni free - field con HS small per ’accelerogramma di Adana E-W
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5.5.2.2 Analisi d’interazione 3D con [’accelerogramma di Adana

| risultati presentati nel paragrafo precedente hanno mostrato che i massimi valori delle
deformazioni di taglio e degli spostamenti, ottenuti applicando alla colonna di terreno
gli accelerogrammi di Tolmezzo e di Adana, dipendono fortemente dalla durata
significativa Tp dell’input sismico e aumentano con essa.

Risultati analoghi sono stati ottenuti dalle analisi d’interazione 3D condotte applicando
come segnale sismico di input la storia temporale delle accelerazioni di Adana (Figura
5.3). In particolare, sono state condotte otto analisi, denominate “Adana_n (Tabella
5.17). Esse sono state svolte per sistemi con pozzi di fondazione di diametro D =12 m,
con rapporti di snellezza H/D = 0.5 - 1 - 2 e pile di altezza hs = 15 - 30 - 60 m.

Tabella 5.17. Valori assunti per i parametri nelle analisi numeriche “Adana_n”

nome analisi D(m) H/D hs(m) & (%) Yrustopila (KN/M3) segnale di input confronto con

Adana_1 15 Tolmezzo_7
Adana_2 0.5 30 0.45 0 Adana E-W Tolmezzo_8
Adana_3 60 Tolmezzo_9
Adana_4 ______ 12 15 Tolmezzo_10
Adana_5 1 30 0.90 0 Adana E-W  Tolmezzo_11
__Adana 6 60 Tolmezzo 12
Adana_7 30 Tolmezzo_13
Adana:8 2 o 80 0 Adana E-W Tolmezzo:14

| risultati ottenuti da queste analisi sono stati confrontati con quelli ricavati nelle analisi
denominate “Tolmezzo_n” (Tabella 5.17). In tutte le analisi sono stati simulati gli effetti
delle fasi costruttive, mediante 1’applicazione di una contrazione volumetrica €y, e la
pila e schematizzata come un oscillatore ad un grado di liberta.

Nella Figura 5.77 sono riportati i profili del rapporto di accelerazione massima
amax/@max,inp, di deformazione massima Ymax € permanente Yperm € di Spostamento
orizzontale permanente Uperm, calcolati nella sezione di simmetria trasversale all’asse del
viadotto, a 1 m di distanza dal pozzo, come mostrato nell’inserto in figura. I risultati si
riferiscono all’analisi Adana_5, in cui il pozzo ha dimensioni D =H =12 m e la pila ha
altezza hs = 30 m. Essi sono confrontati con quelli ottenuti nell’analisi di riferimento,
Tolmezzo 11. La principale differenza osservata risiede nei livelli di deformazione
indotti nel volume significativo di terreno, che si estende fino alla profondita
z=H+ 2D, e negli spostamenti orizzontali permanenti. Infatti, il profilo delle
accelerazioni massime non mostra sostanziali differenze in termini di valori attinti, con
un valore di amax/amax,inp = 1 al piano campagna per entrambe le analisi. Le deformazioni
massime Ymax € permanenti Yperm Ottenute nell’analisi Adana_5, invece, raggiungono
valori significativamente piu elevati al piano campagna, prossimi al 2 %, al contrario di
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Figura 5.77. Profili del rapporto di accelerazione amax/@max,inp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti Uperm Nelle analisi Adana_5 e
Tolmezzo_11 (D=12m,H/D=1ehs=30m)

quanto osservato nell’analisi Tolmezzo_11, nella quale & 7Ymax =7Yperm =0.5%. Le
deformazioni di taglio massime e permanenti Ymax € Yperm al piano di posa della
fondazione sono invece solo leggermente maggiori di quelle ottenute con
’accelerogramma di Tolmezzo, e rispettivamente pari a 1.5 % e 1.3%, contro i valori
1.3% e 1.1 % ottenuti nell’analisi Tolmezzo_11. Gli spostamenti orizzontali permanenti
Uperm ottenuti nell’analisi Adana_5 sono di un ordine di grandezza maggiori di quelli
osservati con 1’input di Tolmezzo, come gia riscontrato nelle analisi di risposta sismica
locale in condizioni free - field: al piano campagna lo spostamento orizzontale &
Uperm = 12 cm, contro il valore di 0.5cm calcolato con Tolmezzo. Anche la
configurazione finale del pozzo é notevolmente diversa nelle due analisi, sia in termini
di componente traslazionale che di componente rotazionale dello spostamento. Lo
spostamento orizzontale della testa del pozzo e la rotazione permanente sono
rispettivamente pari a Utesta pozzo, perm = — 11.6 cm € Operm = — 0.0011 rad, contro i valori
ottenuti con Tolmezzo, Utesta pozzo, perm = — 3 MM € Operm = — 0.0003 rad.

Le differenze tra i risultati appena discussi sono principalmente funzione della diversa
durata significativa Tp dei due segnali sismici di ingresso. Infatti, se 1’intensota
dell’azione sismica ¢ tale da indurre il raggiungimento istantanco della resistenza al
taglio durante il sisma, una maggiore durata significativa risulta in un maggiore
intervallo di tempo nel quale vengono accumulate deformazioni irreversibili. La durata
significativa Tp assume importanza, quindi, se I’input sismico & tale da portare i terreni
di fondazione in condizioni elasto - plastiche. La Figura 5.78 mostra le storie temporali
della deformazione di taglio y alla profondita z=4.86 m in prossimita del contatto
pozzo - terreno (x = 7.0 m). | valori massimi della deformazione si sviluppano durante
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la fase di strong motion, caratterizzata dai maggiori gradienti dell’intensita di Arias;
nello stesso intervallo di tempo si raggiungono, sostanzialmente, i valori permanenti
della deformazione. Per confronto, € riportata anche la storia temporale della
deformazione di taglio, ottenuta alla stessa profondita con 1’accelerogramma di
Tolmezzo: in questo caso il processo di accumulo delle deformazioni permanenti si
esaurisce in pochi secondi, per la bassa durata del segnale di Tolmezzo (Tp = 5.22 ).

—— Adana E-W
@ Tolmezzo E-W
(]
100
;\; [ TD. Tolmezzo EW — 5.22s
Z 50l — Adana_5
£ Tolmezzo_11
Z L
- To, adanaew = 12.99's
0
04 i z=4.86m
_ 0 MG
> 04 -
-0.8

t(s)

Figura 5.78. Storie temporali della deformazione di taglio del terreno vy alla profondita z = 4.86 m nelle
analisi Adana_5 e Tolmezzo 11 (D=12m,H/D=1ehs=30m)

Come gia osservato in precedenza, lo sviluppo di deformazioni plastiche nel terreno
influisce sulle caratteristiche dinamiche del sistema, e nello specifico sul periodo
proprio equivalente Teq. All’aumentare delle deformazioni accumulate durante il sisma,
infatti, cresce Teq. Tale fenomeno € evidenziato dal confronto tra i risultati delle analisi
Adana 5 e Tolmezzo 11 (Figura 5.79): i picchi del rapporto spettrale
R = Saimp/Satestapozzo SONO collocati a diversi valori del periodo Teq, pari a 2.51s
nell’analisi Adana_5 e a 1.97 s nell’analisi Tolmezzo_11.

Nella Figura 5.80 sono confrontate le storie temporali dello spostamento orizzontale
della testa della pila uimp e dell’angolo di rotazione del pozzo 6 ottenute dalle due analisi
Adana_5 e Tolmezzo_11. Per I’input di Adana si osserva un andamento nel tempo degli
spostamenti orizzontali simile a quello ottenuto per la deformazione di taglio y (Figura
5.78), con raggiungimento dei massimi spostamento a un tempo t=12s dall’inizio
dell’accelerogramma, inoltre, durante la fase di strong motion, il periodo di oscillazione
della pila ¢ piu elevato nell’analisi Adana_5. | valori massimi e permanenti raggiunti
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Figura 5.79. Rapporti spettrali delle analisi 3D Adana_5 e Tolmezzo_11 (D =12 m, H/D = 1 e hy =30 m)
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Figura 5.80. Storie temporali dello spostamento orizzontale della testa della pila uimp ¢ dell’angolo di
rotazione del pozzo O dalle analisi 3D Adana_5 e Tolmezzo 11 (D=12m,H/D=1¢
hs =30 m)

durante I’analisi sono notevolmente maggiori per I’input di Adana; in particolare, lo
spostamento della testa della pila uimp assume valori massimi e permanenti
rispettivamente pari a Uimpmax =27.0CM € Uimp,perm = 15.0 cm con I’input di Adana
contro i valori di Uimpmax =6.3¢m € Uimpperm = 0.7 cm con I’input di Tolmezzo. |
rapporto tra gli spostamenti ottenuti nelle due analisi & quindi pari a 4.3 per gli
spostamenti massimi e a 21.1 per gli spostamenti permanenti, indicando che la
maggiore durata significativa influisce in particolar modo sugli spostamenti permanenti
del sistema. Lo stesso vale per le rotazioni massime e permanenti: si ottiene
Omax = 0.0036 rad € Omax =0.0011 rad con I’accelerogramma di Adana, mentre con
I’accelerogramma di Tolmezzo si ha Omax = 0.0020 rad e Omax = 0.003 rad. Nuovamente,
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quindi, il rapporto tra i risultati delle due analisi & massimo per i valori permanenti,

pOiChé Si ha Omax, Adana_5/9max, Tolmezzo_11 = 1.8 € Operm, Adana_5/9perm, Tolmezzo_11 = 3.4,

Le maggiori deformazioni indotte nei terreni di fondazione comportano un incremento
dello smorzamento isteretico durante la fase intensa del sisma, come mostrano i cicli
momento Ms - rotazione 6 diagrammati nella Figura 5.81. | cicli descritti durante
I’analisi Tolmezzo_11 sono compresi all’interno di quelli ottenuti durante 1’analisi
Adana_5. Analogamente, il cedimento del pozzo mostra un sostanziale incremento con
I’accelerogramma di Adana, raggiungendo il valore Wadana 5 =8 cm, a fronte del
cedimento Wroimezzo_ 11 =5 cm prodotto dall’input di Tolmezzo (Figura 5.82), con un

incremento del 60 %.
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Figura 5.81 Cicli d’isteresi dalle analisi 3D Adana_5 e Tolmezzo_11 (D=12m, H/D =1 e hs =30 m)
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Figura 5.82. Curve cedimento w - rotazione 6 del pozzo dalle analisi 3D Adana_5 e Tolmezzo 11
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Nella Figura 5.83 sono riportate le isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al
taglio Trel € della deformazione deviatorica &s ottenute alla fine della fase di dissipazione
delle forze d’inerzia dell’analisi Adana_5. Anche in questo caso, il grado di
mobilitazione Tre assume i valori pit elevati alla base del pozzo, con valori massimi
compresi tra 0.8 e 0.9. Le isolinee di Trer SONo molto simili a quelle osservate, per la
stessa fase, nell’analisi Tolmezzo_11 (Figura 5.27 a)): cio e da attribuire al fatto che i
due accelerogrammi (Adana e Tolmezzo) possiedono simili valori dell’intensita di Arias
Ia e del periodo medio Tm, nonché uno stesso valore del periodo predominante T, e
confrontabili valori dell’accelerazione massima amax. L€ azioni inerziali agenti sul

Trel
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Figura 5.83. Isolinee del grado di mobilitazione della resistenza al taglio Tr (2) € della deformazione

.
A

deviatorica &; (b) per I’analisi Adana_5 (D =12 m, H/D = 1 e hs = 30 m), alla fine della fase

di dissipazione delle forze d’inerzia
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pozzo durante la fase sismica sono quindi confrontabili nei due casi, dando luogo a
valori confrontabili del grado di mobilitazione della resistenza al taglio a fine sisma.
L’influenza della durata significativa Tp sullo stato di deformazione del sistema &
invece evidente confrontando le isolinee della deformazione deviatorica permanente €s
ottenuta nell’analisi Adana_5 (Figura 5.83 b) ¢ nell’analisi Tolmezzo 11 (Figura 5.27
b)). I valori permanenti di & mostrano valori massimi prossimi al 2 % nell’analisi
Adana_5, a 0.8 % nell’analisi Tolmezzo_11, in entrambi i casi in corrispondenza dei
bordi della base del pozzo.

I valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale della testa della pila Uimp,
dello spostamento relativo testa pila - base pila (drift) ure € dell’angolo di rotazione del
pozzo 6 sono riportati nella Tabella 5.18.

Tabella 5.18. Valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, del drift Ure
e dell’angolo di rotazione 0, nelle analisi Adana_n e Tolmezzo_n

analisi Uimp (CM) Uimp/hs (%o) Urer (CM) Ure/hs (%o) 0 (rad) i =tan6 (%o)

max perm max max [ maxXx perm max perm max perm max perm

Adana_1 283 155 189 103|165 43 110 29 |0.0067 0.0029 6.8 29
Tolmezzo_7 | 82 00 55 01|84 05 56 03 |0.0024 00003 24 03

Adana_2 359 214 120 71 |247 90 82 30 |0.0053 0.0030 53 3.0
Tolmezzo 8 | 56 13 19 04|94 18 31 06 |0.0017 0.0006 17 0.6

Adana_3 247 170 41 28 (161 57 27 1.0 |0.0019 0.0009 19 09
Tolmezzo_ 9 | 58 00 10 00 (101 08 1.7 0.1 |0.0013 00001 13 0.1

Adana_4 335 16.0 223 10.7|174 38 116 25 |0.0071 0.0025 71 25
Tolmezzo_10 | 95 15 63 10|89 04 59 03 |0.0020 00003 20 03

Adana_5 270 150 90 50 (186 34 62 11 |0.0036 0.0011 36 11
Tolmezzo_11 | 63 07 21 02 |102 10 34 03 |0.0020 0.0003 20 03

Adana_6 371 214 62 36 |266 94 44 16 |0.0029 0.0016 29 1.6
Tolmezzo_12 | 62 30 10 05|98 33 16 06 |0.0013 00005 13 0.6

Adana_7 409 191 136 64 |217 70 72 23 |0.0056 0.0023 56 23
Tolmezzo_13 | 127 54 42 18 |115 41 38 14 |0.0023 0.0014 23 14

Adana_8 320 120 53 20 (221 27 37 05 |00026 0.0005 26 05
Tolmezzo_14 | 116 13 19 02 |137 16 23 03 |0.0018 0.0003 18 03

Gli spostamenti e le rotazioni ottenuti con le analisi “Adana_n” e “Tolmezzo_n”
mostrano notevoli differenze, maggiori di quelle riscontrate variando il contenuto in
frequenza dell’input sismico (analisi “Assisi_n”, 8 5.5.1.2). Tali risultati sono
rappresentati, in termini di valori massimi e permanenti, nella Figura 5.84 per lo
spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, Nella Figura 5.85 per il drift ur e nella
Figura 5.86 per I’inclinazione della pila i = tan6. Gli spostamenti e le rotazioni ottenuti
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Figura 5.84. Valori massimi (a) e permanenti (b) dello spostamento orizzontale dell’impalcato

adimensionale uimp/hs dalle analisi 3D Adana_n e Tolmezzo_n

nelle analisi “Adana_n” sono sempre maggiori di quelli ottenuti nelle analisi
“Tolmezzo_n": nello specifico, il valore massimo di Uimp/hs raggiunge il valore di picco
pari al 22.3 %o nell’analisi Adana_4, a fronte del corrispondente 6.3 %o ottenuto
nell’analisi Tolmezzo_10. Si noti che il valore piu elevato di Uimpmax/hs Viene attinto per
il medesimo sistema, caratterizzato da un pozzo di dimensioni D =H =12 m e pila di
altezza hs = 15 m. Analogamente, il piu basso valore di Uimp,max, pari a 4.1 % con I’input
di Adana e a 1.0 %o per I’input di Tolmezzo, viene raggiunto per il pozzo con D =12 m,
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Figura 5.85. Valori massimi (a) e permanenti (b) del drift adimensionale uri/hs dalle analisi 3D Adana_n e
Tolmezzo_n

H=6 m e pila di altezza hs =60 m. In generale, i valori massimi dello spostamento
orizzontale dell’impalcato Uimp ottenuti con I’input di Adana sono in media 4 volte
maggiori di quelli ottenuti nelle analisi Tolmezzo_n; per i valori permanenti, invece, gli
spostamenti cambiano di un ordine di grandezza (Figura 5.84 b)). Si osservano invece
differenze piu contenute, seppur rilevanti, in termini di drift (Figura 5.85) e di rotazioni
(Figura 5.86), ad indicare I’effetto non trascurabile della componente traslativa dello
spostamento della fondazione (Utesta pozzo = Uimp — Urer). |l rapporto tra il valore
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Figura 5.87. Rapporto tra il valore permanente ¢ massimo dello spostamento dell’impalcato Uimp dalle

analisi 3D Adana_n e Tolmezzo_n

permanente e massimo dello spostamento orizzontale dell’impalcato, Uimp, perm/Uimp, max,
indica che la componente irreversibile della deformazione dei terreni di fondazione é
prevalente nelle analisi “Adana_n”: in queste analisi, infatti, Uimp, perm/Uimp, max €
compreso tra il 37 e il 67 % con un valore medio pari al 53 %, mentre nelle analisi
“Tolmezzo_n” ¢ compreso tra 1 e 48 % con un valore medio pari a 4.50 % (Figura 5.87).
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Figura 5.88. Valori massimi (a) e permanenti (b) dello spostamento orizzontale dell’impalcato
adimensionale uimp/hs in funzione del rapporto tra il periodo proprio equivalente del sistema
Teq € il periodo fondamentale del deposito Ty, dalle analisi Adana_n e Tolmezzo_n

Nella Figura 5.88 i valori massimi e permanenti del rapporto tra lo spostamento
dell’impalcato ¢ ’altezza della pila Uimp/hs sono diagrammati in funzione del rapporto
Teg/To, in cui Teq € il periodo proprio equivalente dell’intero sistema pila - pozzo -
terreno e To € il periodo fondamentale del deposito. Come gia osservato nei paragrafi
precedenti, lo spostamento uimp/hs diminuisce al crescere di Teq/To, in maniera piu
evidente per gli spostamenti massimi. 1l massimo Uimpmax/hs = 22.3 % & calcolato per
Teq /To~ 1, ovvero quando il sistema e il deposito sono accoppiati dal punto di vista
dinamico. | maggiori spostamenti orizzontali dell’impalcato si ottengono, quindi, per un
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sistema caratterizzato da un periodo proprio prossimo a quello dei terreni di fondazione.
Ovviamente, i maggiori effetti si ottengono per input sismici caratterizzati da un
contenuto in frequenza prossimo alle frequenze proprie del deposito. Sebbene le
proprieta dinamiche del sistema dipendano dall’input sismico e dal livello di
deformazione indotto nei terreni di fondazione (Figura 5.79), il caso in cui il rapporto
Teq /To assume il valore piu vicino all’unita si ha, con entrambi gli accelerogrammi, per
il pozzo di dimensioni D=H=12m e pila di altezza hs=15m. Lo spostamento
adimensionale dell’impalcato Uimp/hs diminuisce con il rapporto Teg/To perché,
all’aumentare di quest’ultimo, diminuiscono le azioni agenti alla testa del pozzo:
conseguentemente, diminuisce il grado di mobilitazione della resistenza al taglio MF.
Nuovamente, esso puo essere stimato con le relazioni riportate nel capitolo 3, cioé
nell’ipotesi di risposta dei terreni di fondazione in condizioni drenate.
L’approssimazione consiste nel fatto che le azioni Qsmax € Msmax Utilizzate per la
valutazione di MF sono ottenute dalle analisi dinamiche svolte in tensioni efficaci, ma
in condizioni non drenate. | risultati sono riportati nella Tabella 5.19.

Tabella 5.19. Grado di mobilitazione medio MF, ottenuto in condizioni drenate, con le azioni massime
Qs.max € Ms max Ottenute nelle analisi dinamiche 3D Adana_n

Adana_l 194 126 154 6.9 103.4 135 741
Adana_2 285 133 214 3.3 99.5 164 611
Adana_3 298 133 224 13 79.0 193 517
Adana_4 140 133 1.05 11.8 176.8 1.24 805
Adana_5 251 127 198 6.4 191.9 148 674
Adana_6 286 133 215 3.1 188.0 173 579
Adana_7 102 133 0.77 20.7 621.6 1.02 978
Adana_8 187 125 150 12.5 750.3 1.09 914

Il grado di mobilitazione medio della resistenza al taglio, cosi ottenuto, € diagrammato
nella Figura 5.89 in funzione del rapporto Teq/To per le analisi svolte con gli input
sismici di Adana e Tolmezzo. | valori di MF ottenuti nelle analisi “Adana_n” risultano
leggermente maggiori di quelli ottenuti nelle analisi “Tolmezzo_n”. Nello specifico, per
le analisi con I’input di Adana i valori minimo e massimo del grado di mobilitazione
sono rispettivamente pari a8 MFmin =51.5 % e MFmax = 97.8 %, mentre con I’input di
Tolmezzo si ottiene MFmin = 45.3% € MFmax = 82.8 %. Quindi, sebbene il campo di
valori individuato per MF sia simile per i due diversi accelerogrammi, gli spostamenti
massimi e permanenti presentano notevoli differenze. Cio é da attribuire alla maggiore
durata significativa Tp dell’input sismico di Adana rispetto a quella di Tolmezzo, posto
che D'intensita del sisma ¢, nei due casi, in grado di attivare meccanismi plastici
momentanei.
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Figura 5.89. Grado di mobilitazione della resistenza al taglio MF in funzione del rapporto tra il periodo
proprio equivalente del sistema Teq € il periodo fondamentale del deposito To, dalle analisi

Adana_n e Tolmezzo_n
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5.6 Influenza delle fasi costruttive del pozzo di fondazione &

| risultati mostrati nei paragrafi precedenti sono stati ottenuti simulando, in forma
semplificata, gli effetti delle fasi costruttive del pozzo di fondazione sullo stato
tensionale iniziale al contatto pozzo - terreno (caisson - installation - modelled). In
questo paragrafo sono riportati per confronto i risultati di alcune analisi eseguite senza
simulare gli effetti della costruzione del pozzo, cioé passando dalla condizione
litostatica all’attivazione del pozzo. In queste analisi il pozzo é quindi assunto wished -
in - place. | valori dei parametri assunti in queste analisi, denominate “&_n”, sono
riportati nella Tabella 5.20. Esse si riferiscono a pozzi di fondazione di diametro
D = 12 m, caratterizzati da un rapporto H/D =1 e 2, per i quali ci si possono attendere i
maggiori effetti indotti dall’installazione, e a pile di altezza hs = 30 e 60 m.

I risultati di queste analisi sono stati confrontati con quelli ottenuti da analisi su sistemi
di eguale geometria, sottoposti allo stesso segnale sismico e alla stessa stessa
schematizzazione della pila ma caratterizzati da un valore di €y # 0.

Tabella 5.20. Valori assunti per i parametri nelle analisi numeriche “& n”

nome analisi D(m) H/D hs(m) & (%) Yrustopila (KN/M3) segnale di input confronto con

&1 1 30 0 0 Tolmezzo E-W  Tolmezzo_11
30 Tolmezzo_13
&2 0 0 Tolmezzo E-W -
&3 12 ) 60 Tolmezzo_14
30 Assisi_8
& 0 0 Assisi E-W >
&_5 60 Assisi_9

Le analisi con e senza simulazione degli effetti delle fasi costruttive del pozzo
differiscono, innanzitutto, nei valori delle tensioni efficaci iniziali agenti al contatto
pozzo - terreno, che per &,=0 sono maggiori di quelli ottenuti a seguito di una
contrazione volumetrica & #0. Con riferimento al caso di pozzo con D=12m e
H = 24 m, nella Figura 5.90 sono diagrammati i profili delle tensioni orizzontali efficaci
G'h ottenuti con &y=0 e & =1.8% a seguito dell’attivazione della sovrastruttura
(pila + impalcato). Lo stato tensionale e prossimo alle condizioni di spinta in quiete (ko)
in assenza della simulazione degli effetti delle fasi costruttive (€v=0), mentre e
prossimo alle condizioni limite attive (ka) se si impone una contrazione volumetrica
(ev = 1.8 %) preliminarmente alla attivazione del pozzo. Si osserva che, per &y = 1.8 %,
le 'h, assumono, alle profondita piu elevate, valori minori di quelli previsti con la
soluzione di Lancellotta (2002): cio puo essere attribuito ad effetti arco, tenuti in conto
attraverso la modellazione 3D del problema (Kim et al., 2013; Cho et al., 2015).
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18

24

Figura 5.90. Profili delle tensioni orizzontali efficaci all’interfaccia pozzo — terreno alla fine della fase di
attivazione drenata della pila, con (g, = 1.8 %) e senza (&, = 0) simulazione degli effetti delle
fasi costruttive, per il pozzo di dimensioniD=12meH=24m

Nella Figura 5.91 sono riportati i profili del rapporto di accelerazione massima
amax/amax,inp, della deformazione massima ymax € permanente yperm € degli spostamenti
orizzontali permanenti Uperm, Ottenuti nelle analisi &_2 e Tolmezzo_13: esse si
riferiscono a un pozzo di diametro D = 12 m, con rapporto di snellezza H/D = 2, e da
una pila di altezza hs =30 m; il segnale sismico di ingresso € costituito dalla storia
temporale delle accelerazioni di Tolmezzo (Figura 5.1) e la pila € schematizzata come
un oscillatore ad un grado di liberta.

amax/amax,inp Ymax (%) Yperm (%)
0 05 1 15 2 0 2 4 6 0 2 4 6

0 [ T /\ I T ]

base pozzo

60 -

Figura 5.91. Profili del rapporto di accelerazione massima amax/@max.inp, delle deformazioni massime Ymax e
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti uperm nelle analisi &,_2
(ev=1.8%) e Tolmezzo 13 (¢,=0)(D=12m,H/D=2¢ hs;=30m)
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Dal confronto si evince che I’influenza delle fasi costruttive consiste principalmente in
un incremento delle deformazioni di taglio massime e permanenti alla base del pozzo;
nello specifico, la deformazione massima Ymax = 2.5 % per &y =0 € Ymax = 3.0 % per
&v = 1.8 %, mentre la deformazione permanente Yperm = 2.4 % con €y = 0 € Yperm = 2.8 %
con & =18%. All’interno del volume significativo, esteso fino alla profondita
z =~ 45 m (ottenuta dal confronto dei profili di deformazione ottenuti dalle analisi 3D con
quelli ottenuti nelle condizioni free - field), il rapporto yperm/Ymax assume valori compresi
tra il 55 % e il 100 % per €, =0 e tra il 60 % e il 100 % per &y = 1.8 %. Quindi, la
simulazione delle fasi costruttive del pozzo induce maggiori deformazioni plastiche. La
configurazione deformata finale del pozzo non presenta grosse differenze, con un valore
assoluto dell’angolo di rotazione permanente Operm SOlO leggermente maggiore in
presenza della deformazione volumetrica: in particolare, si ha 6perm = 1.25 E-03 rad per
€ =0 e Operm = 1.38 E-03 rad per &y =1.8%. Il profilo delle accelerazioni massime
sembra essere poco influenzato dalla deformazione volumetrica €y, sebbene si osservino
diversi valori di amax @ piano campagna.

Le maggiori deformazioni permanenti calcolate quando si simula la costruzione del
pozzo producono una riduzione delle ordinate spettrali degli spettri elastici di risposta
locali in accelerazione ottenuti in testa alla pila (Figura 5.92): in particolare, il valore
Massimo Samax € pari a 2.07 g per & =0e a 1.83 g per &y = 1.8 %.

£=5%

— £,=18%(A)

g,=0(B)

Sa'imp (g)

0 0.5 1 15 2 25 3
T(s)

Figura 5.92. Spettri elastici di risposta in accelerazione in testa alla pila (spettri locali) dalle analisi &,_2

(ev=1.8%) e Tolmezzo_13 (¢, =0) (D=12m, H/D =2 e hs =30 m)

I valori massimi e permanenti degli spostamenti orizzontali della testa della pila Uimp,
del drift urel e dell’angolo di rotazione O ottenuti in tutte le analisi sono riportati nella
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Tabella 5.21. Le analisi senza la deformazione volumetrica sono le analisi denominate
(.va_n”.

Tabella 5.21. Valori massimi e permanenti dello spostamento orizzontale dell’impalcato Uimp, del drift Ure
e dell’angolo di rotazione 6, nelle analisi con e senza deformazione volumetrica &y

analisi Uimp (€M) Uimp/hs (%o) Urer (M) Urer/hs (%o) 0 (rad) i = tano (%o)
max perm max max | max perm max perm | max perm max perm

Tolmezzo 11 | 63 07 21 0.2 (102 10 34 03 |0.0020 0.0003 20 0.3
& 1 6.3 0.8 21 03 ]102 11 3.4 0.3 | 0.0020 0.0004 2.0 0.4
Tolmezzo 13 | 12.7 5.4 42 18 | 115 41 3.8 1.4 | 0.0023 0.0014 2.3 14
& 2 13.2 4.7 44 16 |116 338 3.9 1.3 | 0.0022 0.0013 2.2 1.3
Tolmezzo 14 | 116 13 19 0.2 |137 16 23 03 |0.0018 0.0003 1.8 0.3
& 3 100 1.0 1.7 02 |126 1.6 2.1 0.3 | 0.0015 0.0003 1.5 0.3
Assisi_8 6.3 0.6 21 02| 51 0.5 1.7 0.2 | 0.0008 0.0002 0.8 0.2
& 4 69 02 23 01|54 03 18 01 |0.0008 00001 07 01
Assisi_9 58 02 10 00|50 00 08 00 |0.0006 00000 0.6 0.0
& 5 6.1 0.1 1.0 0.0 | 53 0.0 0.9 0.0 | 0.0006 0.0000 0.6 0.0

Le differenze tra gli spostamenti e le rotazioni ottenute in presenza e in assenza della
simulazione degli effetti delle fasi costruttive del pozzo mostrano differenze contenute,
non superiori dello 0.3 %o, sia in termini di valori massimi, sia in termini di valori
permanenti.

Nella Figura 5.93, Figura 5.94 e Figura 5.95 sono rappresentati i risultati riportati nella
Tabella 5.21. Non si osserva una chiara tendenza dei valori massimi degli spostamenti
orizzontali Uimp € Urer cON la deformazione volumetrica. Cio e causato dalla presenza di
due fattori concomitanti nella determinazione degli spostamenti massimi: infatti, se da
una parte la deformazione volumetrica contribuisce ad aumentare il grado di
mobilitazione della resistenza al taglio del terreno, favorendo lo sviluppo degli
spostamenti dell’impalcato, dall’altra la plasticizzazione dei terreni di fondazione
contribuisce a porre un limite superiore alle azioni trasmesse all’impalcato e quindi, di
ritorno, alla testa del pozzo, limitando gli effetti dell’interazione inerziale sul sistema.

Al contrario, i valori permanenti di Uimp, Urel € di © sono sempre maggiori quando si
simulano gli effetti delle fasi costruttive dei pozzi (ev # 0), perché direttamente legati al
maggiore sviluppo delle deformazioni plastiche nel terreno. Gli effetti su queste
grandezze sono infine piu evidenti con 1’input sismico di Tolmezzo, per il quale i terreni
di fondazione sono soggetti ad elevate deformazioni gia in assenza della deformazione
volumetrica. Infatti, il sistema che meno risente della simulazione semplificata delle fasi
costruttive e quello caratterizzato da un elevato rapporto Teq/To, per i quali gli effetti di
interazione inerziali sono minimi (analisi Tolmezzo 11e & _1).
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Figura 5.93. Valori massimi (a) e permanenti (b) dello spostamento orizzontale dell’impalcato
adimensionale uimp/hs dalle analisi 3D con (gy # 0) e senza (€, = 0) simulazione degli effetti
delle fasi costruttive
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Figura 5.94. Valori massimi (a) e permanenti (b) del drift adimensionale urei/hs dalle analisi 3D con
(ev #0) e senza (ev = 0) simulazione degli effetti delle fasi costruttive
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Figura 5.95. Valori massimi dello spostamento rigido adimensionale urigia/hs = tan(0) dalle analisi 3D con

(ev #0) e senza (&y = 0) simulazione degli effetti delle fasi costruttive
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5.7 Influenza della schematizzazione della pila #usto pila

| risultati mostrati nei paragrafi precedenti sono stati ottenuti avendo modellato la pila e
I’impalcato come un oscillatore ad un grado di liberta. La schematizzazione della
sovrastruttura come un oscillatore elementare ¢ un’ipotesi diffusa nella letteratura
scientifica, in particolar modo per lo studio dell’interazione dinamica terreno - struttura
di pozzi di fondazione di pile da ponte o viadotti (Tsigginos et al., 2008; Zafeirakos et
al., 2011, Zafeirakos e Gerolymos, 2012, 2013, 2014; Lanzi, 2013; Cairo e Conte, 2014;
Cairo et al., 2016).

In questo paragrafo vengono presentati i risultati di alcune analisi in cui alla pila e
assegnata una massa distribuita lungo il fusto (Yrusto pita = Yois = 25 KN/m?) e una massa
concentrata in testa ms, pari alla sola massa dell’impalcato mimp (eq. (5.4)). Inizialmente
sono state calcolate le frequenze superiori delle pile per comprendere quali fossero i casi
nei quali una differente modellazione della pila potesse influire sui risultati; in seguito,
sono state condotte le analisi 3D denominate “pila_n” nella Tabella 5.3.

5.7.1 Calcolo delle frequenze associate ai modi superiori delle pile

La modellazione con un oscillatore ad un grado di liberta conduce a trascurare i modi
superiori della sovrastruttura. Per superare questo limite sono state calcolate le
frequenze di un sistema in cui la pila € dotata di massa distribuita, per valutare in quali
casi le frequenze superiori a quella fondamentale potessero influire sui risultati delle
analisi dinamiche. A tal fine é stato risolto il problema agli autovalori di una mensola
dotata di massa distribuita e massa concentrata in testa (“uniform cantilever with a tip
mass”). Alla base del calcolo vi ¢ I’ipotesi di legame costitutivo elastico lineare e di
trave indeformabile a taglio (trave di Eulero - Bernoulli). La prima equazione cardinale
della dinamica del sistema in esame, nell’ipotesi di oscillazioni libere e di sistema non
smorzato, € (Erturk e Inman, 2011):

o'u(z,t) , Mua Ou(z,t) _
S 624 hS atz

El 0 (5.10)

in cui E=Eqs=27.3 GPa e il modulo di Young del calcestruzzo, ridotto per tenere
conto della fessurazione, Is ¢ il momento d’inerzia delle aree della sezione trasversale,
Mpita/Ns = Yusto pila-Apila € la massa per unita di altezza della pila e u(z,t) e lo spostamento
orizzontale della pila, funzione dell’ascissa z e del tempo t. Le condizioni al contorno
sono:
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u(,t)=0 (5.11)

uzy g (5.12)
82 z=0

ofu(z,t)|  _

e 0 (5.13)

=0 (5.14)
2=h,

3 2
I, 0 U(i,t) _m, 0 U(z,t)
oz ot

in cui le (5.11) e (5.12) rappresentano le condizioni sugli spostamenti e sulla rotazione
in corrispondenza dell’incastro, mentre le (5.13) e (5.14) rappresentano le condizioni sul
taglio e sul momento flettente all’estremo libero, in cui € concentrata la massa
ms = mimp.

Utilizzando il metodo della separazione delle variabili, lo spostamento orizzontale della
pila viene espresso come segue:

u(z,t) = (z) - n(t) (5.15)
in cui ¢(z) & la componente dipendente dallo spazio e n(t) la componente dipendente

dal tempo. Sostituendo la (5.15) nella (5.10), I’equazione del moto diviene, con
riferimento alla sola componente spaziale:

d4(|)(z) 2 Mhia _
s ElL.h d(z)=0 (5.16)

in cui ®? & una costante positiva che costituisce 1’autovalore del problema. Ipotizzando
una forma di ¢(z) per la soluzione della (5.16) e imponendo le condizioni al contorno, la
risoluzione del problema agli autovalori conduce all’equazione caratteristica

1+cosAcoshA + kh(cosksinh A —sinkcoshA)=0 (5.17)

r‘npila

ove A & adimensionale e definito da

m.. 3
A = @? #hs (5.18)
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L’equazione (5.17) & implicita; risolvendola iterativamente si ottiene A, da cui la
pulsazione naturale ® e quindi la frequenza naturale f associata al modo considerato.

Con riferimento alle sole pile associate ai pozzi di diametro D =12 m (Tabella 3.9), le
frequenze proprie cosi ottenute sono riportate nella Tabella 5.22.

Tabella 5.22. Frequenze proprie ottenute dalla risoluzione della (5.17) e confronto con le frequenze
ottenute nell’ipotesi di S.D.O.F. per le pile associate ai pozzi con D =12 m

HD hs(m) Is(m*) mpila (Mg) Mimp (Mg) mimp/mpila fi (Hz) f2(Hz) faff1

15 4.39 113.2 3445.1 30.4 0.88 4352 49.5

0.5 30 12.44 384.8 3173.5 8.2 0.54 1412 26.1
60 52.33 1399.3 2159.0 1.5 0.45 553 123

15 6.99 134.6 4160.5 30.9 1.01 50.34 49.8

1 30 25.99 489.2 3806.0 7.8 0.71 18.11 255
60 78.88 1454.0 2841.1 2.0 0.49 6.61 135

) 30 135.75 904.2 4986.9 5.5 1.42 30.54 215
60 507.92 3156.8 2374.3 0.7 1.23 11.27 9.2

HID hs(m) fi(Hz) fispor. (Hz) Afy (%)

15 0.88 0.88 -0.4
0.5 30 0.54 0.53 -1.5
60 0.45 0.42 -6.7
15 1.01 1.01 -0.4
1 30 0.71 0.70 -1.6
60 0.49 0.46 -5.5
30 1.42 1.38 -2.22
2 60 1.23 1.09 -11.9

Dai risultati si osserva che alle pile con hs=15 e 30 m sono associate frequenze f>
elevate, con un valore minimo pari a 14.12 Hz: tali valori si collocano ben al di fuori del
campo in cui i terreni di fondazione amplificano il moto sismico, per tutti gli input
sismici considerati (Figura 4.7, Figura 5.54, Figura 5.73). Per queste pile, il rapporto
fo/f1 € compreso tra 21.5 e 49.8; valori cosi alti sono attribuibili agli elevati valori del
rapporto di massa Mimp/Mpita, Per i quali si ha un valore minimo pari a 5.5. Si ritiene,
quindi, che per queste pile i modi superiori al primo abbiano un effetto trascurabile, e
che la modellazione con un sistema ad un grado di liberta sia sufficientemente accurata
per descrivere il comportamento in condizioni di carico dinamiche. Per queste pile,
infatti, si osserva anche un ottimo accordo tra le frequenze f; associate al primo modo di
vibrare, ottenute con la (5.17) e quelle valutate per un oscillatore a un grado di liberta
con massa ms = mimp + 1/2-mpila cONcentrata in testa.
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Per le pile alte (hs = 60 m), al contrario, il rapporto mimp/Mpila decresce, raggiungendo un
valore minimo pari a 0.7 per la pila con hs = 60 m associata al pozzo con rapporto di
snellezza H/D = 2, e il rapporto f/f1 attinge il valore minimo, pari a 9.2. La minima
frequenza f & relativa alla pila associata al pozzo con rapporto di snellezza H/D = 0.5
(f =5.53 Hz): per questa pila, dato il ridotto valore di fz, ci si puo attendere che il
secondo modo influisca sui risultati dell’analisi di interazione. Per le pile di altezza
hs = 60 m, quindi, la schematizzazione con un oscillatore a un grado di liberta potrebbe
cadere in difetto: infatti, oltre all’influenza della frequenza del secondo modo f2, gia la
prima frequenza ottenuta nell’ipotesi di massa concentrata in testa ms = Mimp + 1/2-Mpila
e in minore accordo con la frequenza f, ottenuta con la (5.17), con una differenza
percentuale massima Afy = (f1,spor. — f1)/f1 = — 11.9 %.

Quindi, le pile per le quali i modi superiori al primo potrebbero fornire un contributo
non trascurabile sono le pile alte, hs = 60 m, per le quali il rapporto Mimp/Myiia € ridotto, e
in particolare minore di 5.5. Cio e in accordo con le disposizioni delle NTC - 08
(Ministero delle Infrastrutture, 2008), che al 8 7.9.4.1 riportano il campo di valori di
Mimp/Mpila per il quale & possibile condurre ’analisi statica lineare di pile da ponte
schematizzate con un oscillatore ad un grado di liberta.

Le frequenze proprie di una pila con massa distribuita, oltre ad essere calcolate con la
(5.17) sono state anche valutate con il codice di calcolo PLAXIS 3D, utilizzando il
modello numerico descritto nel § 5.2.1, per le sole pile con hs = 60 m. In questo caso la
pila ¢ modellata assegnando all’elemento beam rappresentativo del fusto della pila un
peso dell’unita di volume Yrusto pila = Yeis = 25 KN/m?3, La base della pila & vincolata ad un
elemento plate infinitamente rigido, in corrispondenza del quale e stato applicato uno
sweep di frequenza sinusoidale in accelerazione nella direzione orizzontale, di ampiezza
pari a axmax = 0.0001 g (Figura 5.96). Il campo di frequenze dello sweep € compreso tra
0.1 e 10 Hz (Figura 5.97) ¢ la durata dell’analisi ¢ Tr = 99.99 s; il passo temporale scelto
per ’integrazione delle equazioni del moto ¢ At=0.01s. Il rapporto di smorzamento
della pila, & =5 %, ¢ introdotto mediante una formulazione alla Rayleigh, in cui i
parametri oir € Br sono stati calibrati ponendo come frequenze di controllo fm = 1/Teg,
con Teq, periodo proprio del sistema, ottenuto con la relazione (3.25), e
fn = fsweep,max =10 Hz, al fine di non sovrasmorzare le componenti del moto
corrispondenti ai modi superiori. Le frequenze proprie della pila sono state individuate
dai picchi dello spettro di Fourier delle ampiezze delle accelerazioni in testa alla pila. |
risultati ottenuti per la pila di altezza hs =60 m associata al pozzo di dimensioni
D=12m e H/D =0.5 (terza riga nella Tabella 5.22) sono rappresentati nella Figura
5.96 e nella Figura 5.97.
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Figura 5.96. Storie temporali dello sweep in accelerazione applicato alla base della pila e della risposta
osservata in testa alla pila (hs= 60 m, associata al pozzo di dimensioni D =12 me H/D = 1)
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Figura 5.97. Spettri di Fourier delle ampiezze delle accelerazioni orizzontali, sweep di input e testa pila
(hs= 60 m, associata al pozzo di dimensioni D =12 me H/D = 1)

I risultati ottenuti sono riportati nella Tabella 5.23. Nello specifico, si osserva un ottimo
accordo per la frequenza fondamentale f1, e un accordo soddisfacente per la seconda
frequenza fz, con un errore massimo Afmax = (f2pLaxis — f2)/f2 = — 22.17 %. Gli errori
riscontrati sulla seconda frequenza derivano principalmente dalla formulazione della
matrice di massa della pila (“lumped mass matrix”) adottata dal programma: essa, come
e noto, comporta una sottostima delle frequenze proprie del sistema, crescente al
crescere del modo considerato (Bathe, 1996).

Tabella 5.23. Frequenze proprie delle pile con hs = 60 m e massa distribuita ottenute in PLAXIS 3D e
confronto con quelle ottenute con la (5.17)

Mpil mi fipLAXIS fis. fopLAXIS fos.
H/D pila imp (5.17) Aty (%) (5.17) Atz (%)
(Mg) (Mg) (H2) (H2) (H2) (H2)
0.5 1399.3 2159.0 0.45 0.45 0.24 5.15 5.53 -6.80
1 1454.0 2841.1 0.48 0.49 -1.51 5.98 6.61 -9.52
2 3156.8 2374.3 1.19 1.23 -3.42 8.77 11.27 -22.17
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5.7.2 Analisi d’interazione 3D con pila dotata di massa distribuita

Il contribuito dei modi superiori della sovrastruttura alla risposta del sistema pila -
pozzo - terreno dipende dal contenuto in frequenza dell’input sismico. Segnali
caratterizzati da un contenuto in frequenza prossimo alla seconda frequenza della pila a
vincoli fissi possono contribuire ad incrementare 1’influenza di tale modo. Per questo
motivo, le analisi tridimensionali di interazione denominate “pila_n” sono state
condotte imponendo al bedrock la storia temporale di accelerazione di Assisi (Figura
5.2), caratterizzata da un periodo medio Tm=0.24s e un periodo predominante
Tp=0.18s (fp = 1/Tp = 5.56 Hz). | valori assunti per i parametri di queste analisi sono
riportati nella Tabella 5.24.

Tabella 5.24. Valori assunti per i parametri nelle analisi numeriche “pila_n”

nome analisi D (m) H/D hs(m) segnalediinput & (%) Ysustopita (KN/M®) confronto con

pila_1 12 0.5 60 Assisi E-W 0.45 25 Assisi_4
pila_2 12 1 60 Assisi E-W 0.90 25 Assisi_7
pila_3 12 2 60 Assisi E-W 1.80 25 Assisi_9

Le frequenze di controllo fm e f, necessarie alla calibrazione del rapporto di
smorzamento & dei terreni di fondazione, delle interfacce e di tutti gli elementi
strutturali sono uguali a quelli utilizzati nelle analisi denominate “Assisi_n” (8 5.5.1.2).

| risultati ottenuti da queste analisi sono stati confrontati con i risultati delle analisi
corrispondenti, in cui la pila e stata schematizzata come oscillatore elementare
(Assisi_4, Assisi_7 e Assisi_9) (Tabella 5.3).

Nella Figura 5.98 sono riportate le storie temporali dell’accelerazione orizzontale
calcolate in testa alla pila, ottenute per il pozzo di diametro D =12 m con rapporto di
snellezza H/D = 0.5, con (analisi pila_1) e senza (analisi Assisi_4) massa distribuita
lungo il fusto della pila.

A B
0.2
0.1
@ L
[N
£
] L
-01 Ytusto pila #0 (A)
r — Yiusto pila = 0(B)
02 | | | | | |
0 5 10 15 20 25

t(s)
Figura 5.98. Storie temporali di accelerazione orizzontale in testa alla pila dalle analisi pila_1
(’qusto pila = 25 kN/m3) e ASS|S|_4 (’qusto pila = 0) (D = 12 m, H/D = 05, hs = 60 m)
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Figura 5.99. Spettri di Fourier delle accelerazioni orizzontali in testa alla pila dalle analisi pila_1
(qusto pi|a = 25 kN/mS) e ASSiSi_4 (’qusto pi|a = O) (D = 12 m, H/D = 05, hs = 60 m)

Le due storie temporali mostrano sensibili differenze sia in termini di valori attinti che
di contenuto in frequenza. L’accelerazione ottenuta con la pila dotata di massa
distribuita mostra un valore massimo pari a aimp, max = 0.14 g, a fronte di un valore di
aimp, max = 0.02 g ottenuto con la pila schematizzata come un oscillatore elementare. Lo
spettro di Fourier delle ampiezze ottenuto per la pila con massa distribuita, inoltre,
mostra le massime ampiezze in corrispondenza di una frequenza f = 3.77 Hz, mentre in
assenza di massa distribuita si ha il picco delle ampiezze di Fourier per una frequenza
f=0.31 Hz (Figura 5.99). Le differenze osservate nell’accelerazione orizzontale
dell’impalcato hanno una modesta influenza sul profilo del rapporto di accelerazione
massima adimensionale amax/amax,inp, Mostrato nella Figura 5.100.

amax/amax,inp Ymax (%) Yperm (%)
0 05 1 15 2 0 0.5 1 1.5 0 0.5 1 1.5
O =TT T N T T 1 T ] \\
10 L base pozzo | > 7/ )
20 - - [
[ [ qusto pila #0 (A) L
g f
~ 30 [ / qusto pila = 0 (B) )‘ [ /'
N
L H ‘ L
A B /
40 - L y | =
L x=7.0m | L
60 - ~

Figura 5.100. Profili del rapporto di accelerazione amax/amax,inp, delle deformazioni massime Ymax €
permanenti Yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti uperm dalle analisi pila_1
(yfusto pila = 25 kN/m3) e ASS|S|_4 (yfusm pila = O) (D = 12 m, H/D = 05, hs = 60 m)
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Si osservano modeste differenze anche per i profili di deformazione massima Ymax €
permanente Yperm, ad eccezione dei primi 6 m di profondita dal piano campagna: la
deformazione massima a piano campagna Ymax (z = 0) = 0.75 % per le analisi con massa
distribuita della pila e ymax (z =0) = 0.25 %. Le stesse differenze sono osservate anche
per i profili di deformazione permanente Yperm. | profili di spostamento orizzontale
permanente Uperm, invece, mostrano differenze trascurabili in presenza ed in assenza di
massa distribuita; la configurazione deformata permanente del pozzo, al contrario,
presenta una maggiore rotazione in presenza di massa distribuita. In sintesi, la
schematizzazione della pila con massa distribuita conduce ad una plasticizzazione del
terreno leggermente maggiore, concentrata nei pressi del piano campagna.

La maggiore plasticizzazione del terreno in presenza di pila con massa distribuita
comporta una riduzione delle ordinate spettrali all’interno del terreno, come riportato
nella Figura 5.101. L’area campita in figura mostra la differenza tra le ordinate spettrali
ottenute alla profondita z =5 m con e senza massa distribuita: nello specifico, 1’ordinata
spettrale massima Samax passa da un valore 1.38 g per pila senza massa distribuita a
1.16 g per pila con massa distribuita. La plasticizzazione del terreno e la conseguente
diminuzione delle ordinate spettrali € causata dalle azioni che la pila trasmette in testa al
pozzo in corrispondenza della seconda frequenza del sistema: si osserva, infatti, un
picco delle ordinate spettrali dell’impalcato per un periodo proprio T =0.24 s, che in
assenza di massa distribuita non poteva essere colto.

£=5%

# 0 - impalcato (A)

fusto pila

#0-z=5m (B)

fusto pila

—_— =0 - impalcato (C)

fusto pila

----- =0-z=5m (D)

fusto pila

Sa(g)

0 05 1 1.5 2 25 3
T(s)

Figura 5.101. Spettri elastici di risposta in accelerazione all’impalcato (spettro locale) e alla profondita
z=5m, dalle analisi pila_1 (Ysusto pita = 25 KN/m?3) € Assisi_4 (Yiusto pita = 0) (D = 12 m,
H/D = 0.5, hs = 60 m)
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Figura 5.102. Deformate del sistema all’istante temporale in cui € Uimp = max, dalle analisi pila_1 (Yrusto
pila = 25 kN/m3) e ASS|S|_4 (yfus[o pila = 0) (D = 12 m, H/D = 05, hs = 60 m)

Le differenze prodotte dalle due diverse modellazioni della pila si riflettono anche sulla
deformata del sistema nell’istante in cui lo spostamento orizzontale della testa della pila
e massimo (Figura 5.102). Nella figura si & assunto lo spostamento dell’impalcato
positivo. Si osservano differenze in termini di spostamento dell’impalcato Uimp, di drift
Urel € di rotazione del pozzo O (Tabella 5.25); gli spostamenti e le rotazioni sono riferite
all’istante temporale t* in cui lo spostamento orizzontale della testa della pila é
massimo, per le analisi pila_1 (massa distribuita) e Assisi_4 (senza massa distribuita).

Tabella 5.25. Spostamenti orizzontali e rotazioni nell’istante temporale t* in cui Uimp = max, per le analisi
denominate pila_1 (massa distribuita) e Assisi_4 (senza massa distribuita)

nome analisi  Uimp(CM) Uri(cm) O (rad) Urei/hs (%0) % (S)

pila_1 43 51 000040 08 15545
Assisi_4 32 14 000002 02 5.110

Nello specifico, lo spostamento massimo dell’impalcato & pari a 4.3 cm con massa
distribuita e 3.2 cm in assenza di massa distribuita, con una differenza percentuale pari
al 25 %. Differenze maggiori tra i risultati delle due analisi si ottengono in termini di
drift, con una differenza percentuale pari a circa il 72 %. Le rotazioni del pozzo sono, in
entrambi i casi, molto ridotte e prossime a zero; la differenza percentuale é pari al 95 %.

Nel caso di pozzo con rapporto di snellezza pari a H/D = 2 (analisi denominate pila_3 e
Assisi_9) l’influenza della modellazione della pila sui risultati dell’analisi ¢ ridotta
rispetto a quanto osservato in precedenza per H/D = 0.5: cio dipende dalle diverse
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Figura 5.103. Profili del rapporto di accelerazione amax/amaxinp, délle deformazioni massime Ymax €

permanenti yperm € degli spostamenti orizzontali permanenti Uperm dalle analisi pila_3
(yfusto pila = 25 kN/m3) e ASS|S|_9 (nySlO pila = 0) (D = 12 m, H/D = 2, hs = 60 m)

caratteristiche meccaniche della pila associata a questi pozzi, e in particolare dal valore
della seconda frequenza f», significativamente maggiore delle frequenze dominanti
dell’input sismico (Tabella 5.23). Conseguentemente, i profili di accelerazione,
deformazione e spostamento orizzontale del terreno ottenuti a ridosso del pozzo nelle
due analisi pila_3 e Assisi_9 sono sostanzialmente coincidenti (Figura 5.103); anche la
configurazione deformata assunta dal pozzo alla fine dell’analisi varia poco al variare
della modellazione della pila. Gli spettri di risposta ottenuti nel terreno alla profondita
z=5m sono quindi sostanzialmente coincidenti nelle due analisi (Figura 5.104), ad
ulteriore conferma del fatto che lo stato di deformazione indotto nel terreno a ridosso
del pozzo é simile.

Sa(g)

1 -

Zz=5m
E=5%

Y #0(A)

fusto pila

— =0(B)

fusto pila

05 1 15
T(s)

Figura 5.104. Spettri elastici di risposta in accelerazione alla profondita di z = 5 m dalle analisi pila_3
(yfusto pila = 25 kN/m3) e ASS|S|_9 (yfusm pila = O) (D = 12 m, H/D = 2, hs = 60 m)
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Figura 5.105. Deformate del sistema all’istante temporale in cui € Uimp = max, dalle analisi pila_3
(yfusto pila = 25 kN/m3) e ASS|S|_9 (yfus[o pila = 0) (D = 12 m, H/D = 05, hs = 60 m)

Le deformate del sistema nell’istante temporale t* in cui viene attinto il valore massimo
dello spostamento orizzontale dell’impalcato, Uimp, max, Mostrano differenze molto piu
contenute al variare della modellazione della pila (Figura 5.105), rispetto a quanto
osservato nel caso precedente (Figura 5.102).

In questo caso, la differenza osservata tra gli spostamenti della testa della pila € pari al
9 %, e quella del drift & pari al 17 %. In termini di rotazione del pozzo, la differenza é
pari al 40 %, a fronte del 95 % ottenuto nel caso precedente. Anche I’istante t* in cui
viene attinto lo spostamento massimo Uimp, max Ottenuto con massa distribuita € molto piu
prossimo a quello ricavato in assenza di massa distribuita (Tabella 5.26).

Tabella 5.26. Spostamenti orizzontali e rotazioni nell’istante temporale t* in cui Uimp = Max, per le analisi
denominate pila_3 (massa distribuita) e Assisi_9 (senza massa distribuita)

nome analisi  Uimp(cM) Urer (M) O (rad)  Urerths (%0)  t* (5)

pila_3 6.4 55 000052 0.9 9.490
Assisi_9 5.8 46 000030 08  10.230

L’effetto della seconda frequenza naturale della pila produce, in sintesi, un aumento
delle azioni trasmesse alla testa del pozzo. Infatti, le componenti dell’input sismico
prossime a tali frequenze si propagano all’interno del terreno senza indurre un
incremento delle deformazioni plastiche, e quindi senza “tagliare” la trasmissione delle
accelerazioni trasmesse alla sovrastruttura, a causa del fatto che, a tali frequenze, il
moto non viene amplificato (Figura 5.54). Conseguentemente, tali azioni vengono
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interamente trasmesse alla testa del pozzo, contribuendo ad un incremento del drift e
delle rotazioni sovrastruttura. Come gia fatto in precedenza, si € eseguita una stima
approssimata del grado di mobilitazione medio MF della resistenza al taglio (eqg. (3.21)),
utilizzando le azioni massime Qsmax € Msmax calcolate in testa al pozzo mediate 1’analisi
numerica, nell’ipotesi semplificativa che il carico verticale agente fosse quello statico,
pari a Ntesta pozzo. Questa € solo una stima approssimata di MF, perché si sono utilizzate
le soluzioni di Terzaghi - Froelich in condizioni drenate (capitolo 3), mentre Qsmax €
Msmax Sono calcolate in analisi dinamiche svolte in tensioni efficaci ma in condizioni
non drenate. Nella Tabella 5.27 si riporta il grado di mobilitazione medio MF cosi
ottenuto, in presenza e in assenza della massa distribuita, insieme ai valori massimi e
permanenti di drift ure ottenuti dalle analisi.

Tabella 5.27. Grado di mobilitazione MF e valori massimi e permanenti del drift ur ottenuti nelle analisi
con e senza massa distribuita lungo il fusto della pila

aﬂa|ISI Qs,max (M N) Msvmax (MNm) MF (%) Urel (Cm) Urel max/hs (%0)

max perm max perm

pila_1 0.9 53.3 460 57 17 10 03
Assisi_4 0.5 29.7 414 47 03 08 01
pila_2 1.7 103.6 431 51 03 08 01
Assisi_7 1.2 72.7 386 42 03 07 00
pila_3 8.4 504.6 659 57 04 09 01
Assisi_9 6.3 379.2 535 50 00 08 00

| valori di MF stimati per le due modellazioni della pila sono diagrammati nella Figura
5.106. Al crescere del grado di mobilitazione MF aumentano i valori massimi del drift
Urer; 1 Valori permanenti sono, invece, piuttosto ridotti, e il loro aumento con il grado di
mobilitazione e poco apprezzabile. La principale differenza tra le analisi con e senza
massa distribuita consiste nel leggero incremento di MF in presenza della massa
distribuita, con un conseguente aumento del valore massimo del drift. 1l massimo
incremento del drift si ha tra I’analisi Assisi_4 e 1’analisi pila_1; cio é causato dal valore
della seconda frequenza f2 della pila a vincoli fissi, che assume, per ’analisi pila_1, il
valore minimo f2, min = 5.53 Hz. L’influenza della modellazione della pila con massa
distribuita & quindi massima in questo caso.
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Figura 5.106. Valori massimi e permanenti del drift u.e dalle analisi pila_n (Ysusto pita = 25 KN/mq) e
Assisi_4 (H/D = 0.5), Assisi_7 (H/D = 1) e Assisi_9 (H/D = 2) (Ytusto pita = 0)
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6. Coefficiente sismico equivalente per i pozzi di fondazione

Le accelerazioni indotte dall’evento sismico generano delle azioni inerziali nel pozzo di
fondazione che possono essere espresse in funzione del suo peso attraverso il
coefficiente sismico k(t):

F (1) =k (t) Wiezso (6.1)

Esse si aggiungono alle azioni trasmesse dalla sovrastruttura e al peso del pozzo
favorendo il possibile raggiungimento di uno stato limite ultimo di tipo geotecnico.

Le verifiche di sicurezza in condizioni sismiche nei riguardi degli stati limite ultimi di
tipo geotecnico possono essere eseguite con il metodo pseudostatico, in cui le azioni
sismiche agenti in fondazione sono rappresentate da forze statiche equivalenti costanti
nello spazio e nel tempo in modulo, direzione e verso.

La forza statica equivalente alle azioni inerziali agenti sul pozzo di fondazione puo
essere espressa nella forma:

F=k_ -W (6.2)

eq pozzo

dove il coefficiente sismico equivalente keq deve essere scelto opportunamente affinché
’azione pseudostatica produca effetti equivalenti a quelli delle azioni inerziali indotte
dal sisma. Essa e applicata nel baricentro delle masse del pozzo, che coincide con il
baricentro delle aree se il peso dell’unita di volume del pozzo ¢ costante.

Per le verifiche pseudostatiche di sicurezza dei pendii, costuzioni in terra e opere di
sostegno il coefficiente sismico equivalente pud essere legato alla prestazione del
sistema, valutata attraverso gli spostamenti indotti dal sisma. Esso pud essere definito in
funzione della prestazione sismica richiesta dall’opera, e quindi in funzione dei massimi
spostamenti indotti dal sisma che I"opera puo tollerare (Rampello e Callisto, 2008;
Rampello e Silvestri, 2009; Rampello et al., 2010).

Per il caso in esame la definizione di keq non & semplice perché, a differenza dei casi
precedenti, la prestazione del complesso pozzo - pila - impalcato dipende dalle azioni
trasmesse in fondazione dalla sovrastruttura e perché la struttura di fondazione é
completamente interrata.

Nel seguito, si fa riferimento alle sole componenti orizzontali delle azioni di inerzia
agenti sul pozzo (Figura 6.1) e si pone il coefficiente sismico equivalente kneq pari al
valore di picco della storia temporale del coefficiente sismico equivalente ki eq(t) agente
sul pozzo durante il sisma, kneq = Kn e, max-
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.

Figura 6.1. Schema di calcolo nelle verifiche di sicurezza di tipo geotecnico mediante 1’approccio

pseudostatico

Sebbene le forze d’inerzia agenti sul pozzo siano proporzionali alle accelerazioni
assolute, le azioni di interesse per le verifiche di sicurezza di tipo geotecnico sono
quelle scambiate con il terreno, legate alle accelerazioni relative tra il pozzo e i terreni
di fondazione. Infatti, se il pozzo di fondazione possedesse caratteristiche di massa e
rigidezza uguali a quelle del terreno, e in assenza delle azioni derivanti dalla
sovrastruttura, le forze orizzontali scambiate tra i due mezzi sarebbero nulle, e le forze
d’inerzia orizzontali sarebbero equilibrate dalle sole tensioni tangenziali alla base del
generico concio, come avviene in condizioni monodimensionali (Seed e Martin, 1966).

L’affidabilita del metodo pseudostatico dipende sostanzialmente da una corretta
valutazione del coefficiente sismico orizzontale equivalente. Esso deve, infatti, tenere
conto dei fenomeni di interazione cinematica e inerziale che si verificano durante
I’evento sismico. Nello specifico, gli effetti di interazione cinematica (§ 2.2.1.1)
contribuiscono a ridurre le azioni di inerzia agenti all’interno della fondazione, per
effetto del forte contrasto di rigidezza tra il pozzo e il terreno. Il moto al quale e
soggetta la fondazione pud quindi essere caratterizzato da una marcata asincronia, il cui
effetto netto consiste in una riduzione delle azioni d’inerzia in fondazione (Gerolymos e
Gazetas, 2006 a). Il contrasto di rigidezza pozzo - terreno ed eventuali fenomeni di
moto asincrono dipendono anche dalle azioni trasmesse dalla sovrastruttura (interazione
inerziale, § 2.2.1.2): queste possono contribuire, infatti, alla minore o maggiore
plasticizzazione dei terreni di fondazione, limitando cosi I’entita delle azioni che
possono essere trasmesse in fondazione (8 2.2.2). La contemporaneita dei fenomeni
richiamati rende complessa la determinazione di un coefficiente sismico equivalente che
tenga conto di tutti gli effetti dell’interazione dinamica pozzo - terreno. Nel seguito,
esso é inteso come un valore medio, o operativo, per la valutazione delle azioni
scambiate tra il pozzo e il terreno durante I’evento sismico (Callisto et al., 2008;
Rampello et al., 2009).
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Il coefficiente sismico equivalente deve rappresentare, in forma sintetica, le forze
orizzontali che si scambiano pozzo e terreno, pari a AF (t) = Fpozzo (t) — Fsr () , in cui
Fpozzo (t) € Fs (t) sono, rispettivamente, la forze orizzontali agenti nel pozzo e nel
terreno nelle condizioni di free - field. Tali forze sono state ottenute dalle analisi
dinamiche 3D discusse nel capitolo precedente. Nello specifico, queste analisi hanno
fornito le storie temporali delle accelerazioni orizzontali agenti all’interno del pozzo e
quelle delle accelerazioni in condizioni free - field durante la fase dinamica di calcolo.
Per ottenere la storia temporale del coefficiente sismico equivalente, kneq (t), il pozzo di
fondazione € stato suddiviso in dischi di altezza hi =2 m (Figura 6.2).

. _

Figura 6.2. Schema per il calcolo della storia temporale del coefficiente sismico equivalente kh eq

In corrispondenza dei baricentri di ciascun disco, collocati alla profondita zj, sono state
calcolate le storie temporali di AF(t), pari a

AF (2,8) = Fooo (28) = F (2.0 = Pus -3, @) =P~ 2 (2,) |- Ny Ay (63)

in cui ap e as sono le accelerazioni orizzontali agenti nel pozzo e nel terreno in
condizioni free - field, pcs e p sono le masse per unita di volume del pozzo e del terreno
e Apozzo € la sezione trasversale del pozzo di fondazione. Le accelerazioni orizzontali
all’interno del pozzo ap sono state calcolate lungo 1’allineamento verticale passante per
il baricentro del pozzo (x =0); infatti, a causa dell’clevata rigidezza del pozzo, le
accelerazioni orizzontali dipendono solo dalla profondita, oltre che dall’istante
temporale considerato. La storia temporale del coefficiente sismico equivalente kp eq (t)
¢ stata ottenuta, per ogni istante temporale, come segue:

3 a, (Zi,t)_p.aﬁ(zi,t)]h_
g =0 0= L8 P 8 6.4)

pozzo
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Figura 6.3. Accelerazioni orizzontali agenti nel pozzo e nelle condizioni free - field nell’analisi Adana_7
(pozzo di dimensioni D =12 me H =24 m, pila di altezzahs=30m, e, =1.8 % e
Yiusto pila = 0) (@); calcolo del coefficiente sismico equivalente (b)

in cui H ¢ I"altezza del pozzo e p/pes=1/1.25 & il rapporto tra le masse per unita di
volume del terreno e del pozzo. Una rappresentazione schematica del calcolo di kneq per
alcuni istanti temporali é riportata nella Figura 6.3, nella quale sono diagrammati i
profili delle accelerazioni orizzontali all’interno del pozzo e nelle condizioni free - field
(Figura 6.3 a)). L’analisi Adana_7 (Tabella 5.3) si riferisce a un pozzo di dimensioni
D =12 m con rapporto di snellezza H/D = 2 e pila di altezza hs = 30 m. Per ogni istante
temporale, le accelerazioni orizzontali agenti all’interno del pozzo variano linearmente
con la profondita: cio e stato osservato in tutte le analisi svolte. Il profilo risultante per il
calcolo del coefficiente sismico equivalente &€ diagrammato nella Figura 6.3 b) per
t=11.705s. La Figura 6.4 mostra la storia temporale di kneq(t) per il caso considerato,
insieme con il massimo valore assoluto attinto durante 1’evento sismico, Kneq = Kh eq, max.
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kh eq

Figura 6.4. Storia temporale del coefficiente sismico equivalente per il caso Adana_7 (pozzo di
dimensioni D = 12 me H = 24 m, pila di altezza hs = 30 m, &y = 1.8 % € Yfusto pila = 0)

6.1 Caratteristiche delle storie temporali del coefficiente sismico
equivalente

Le principali caratteristiche delle storie temporali del coefficiente sismico equivalente
kheq (t), ottenute nelle analisi dinamiche 3D, sono presentate in termini di massimi
valori calcolati kneg, di periodo medio Tm e di intensita di Arias la. Tali valori sono
confrontati con quelli dell’input sismico nonché, per i valori massimi kneq, con quelli
ottenuti dalle analisi di risposta sismica locale in condizioni free - field, condotte con il
metodo lineare equivalente (L.E.) e con la procedura semplificata proposta dalla
normativa italiana vigente (NTC - 08; Ministero delle Infrastrutture, 2008).

Nella Figura 6.5 i valori di picco delle storie temporali del coefficiente sismico
equivalente sono diagrammati per ciascuno dei trentanove sistemi studiati mediante le
analisi dinamiche 3D.

0.4

Tolmezzo Assisi Adana
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0.3 Ky max.inp = 0-316 S
Ki max, inp = 0-292
E 0.2 1]
x —
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Figura 6.5. Valori massimi del coefficiente sismico equivalente ottenuti dalle analisi dinamiche 3D,
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Tali valori sono confrontati con il valore di picco dell’input sismico
Kh max, inp = @max, inp/g. La figura mostra che i valori massimi ki eq SOno sempre inferiori al
valore di picco dell’input sismico kn max, inp- Nello specifico, si osservano valori di kn eq
compresi tra 0.079 e 0.221 per I’accelerogramma di Tolmezzo, tra 0.075 e 0.171 per
I’accelerogramma di Assisi e tra 0.107 e 0.163 per il segnale di Adana (Tabella 6.1). Il
rapporto kn eq/Kh max, inp tra il valore massimo attinto dal coefficiente sismico equivalente
e il valore massimo dell’input assume valori compresi tra 0.22 e 0.70 considerando tutti
i segnali sismici di ingresso. | valori piu bassi di tale rapporto sono ottenuti per
I’accelerogramma di Assisi e, nello specifico, nelle analisi Assisi_6 a Assisi_7 (Tabella
5.3), che si riferiscono a pozzi caratterizzati da un rapporto di snellezza H/D =1 e da
elevati rapporti Teq/To tra il periodo proprio del sistema e il periodo proprio della
colonna di terreno, a fronte di un input sismico caratterizzato da un periodo medio
Tm =0.24 s. 1l valore piu elevato del rapporto kneq/kn max, inp, pari a 0.70, € ottenuto per
I’analisi Tolmezzo_1, nella quale il pozzo ha le dimensioni minime tra quelle
considerate nello studio parametrico (diametro D=8 m e rapporto di snellezza
H/D = 0.5) e la pila é alta 30 m. In generale, per I’input di Tolmezzo si osserva, a parita
di diametro del pozzo, una riduzione di kneq al crescere di H/D e di hs; per gli altri due
input I’andamento € meno chiaro.

Tabella 6.1. Valori massimi del coefficiente sismico orizzontale equivalente e confronto con il segnale
sismico d’ingresso

Segnale dl |nput kh eq kh max, inp kh eq/kh max, inp

Tolmezzo E-W 0.079-0.221  0.316 0.25-0.70
Assisi E-W 0.075-0.171 0.332 0.22-0.51
Adana E-W 0.107 - 0.163  0.292 0.36 - 0.56

I valori di picco del coefficiente sismico equivalente, kneq, POSSON0O €ssere espressi in
funzione del coefficiente sismico atteso al piano campagna valutato, a sua volta,
attraverso la procedura semplificata proposta dalla normativa tecnica italiana (NTC -
08) o mediante analisi di risposta sismica locale in condizioni free - field. Nel primo
caso é:

a

K ma (NTC-08) — Ss+ St Eg (6.5)

in cui Ss é il coefficiente di amplificazione stratigrafica, St & il coefficiente di
amplificazione topografica e ag ¢ I’accelerazione orizzontale massima attesa su sito di
riferimento rigido. Nel caso in esame & St =1 e ag = @max, inp = knmax,in'd. |l COefficiente
di amplificazione stratigrafica Ss & stato valutato assimilando i terreni di fondazione a
un sottosuolo di categoria C (Vs = 204 m/s), per il quale é:
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S;=1.00 <1.70-0.60- F, - —=<1.50 (6.6)

Q |p

ove Fo € il valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione
orizzontale, posto pari a 2.5 in queste valutazioni. | valori di kn (z=0) NTc-08 COSI Ottenuti
sono riassunti nella Tabella 6.2, nella quale é riportato anche il confronto con i valori
massimi del coefficiente sismico equivalente K eg.

Tabella 6.2. Confronto tra i valori massimi del coefficiente sismico equivalente e del coefficiente sismico
orizzontale in superficie ottenuto con la procedura semplificata proposta dalle NTC - 08

segnale di input Kneq Khmax,inp  Ss  Knmax(NTc-08)  Kheq/Kn max (NTC-08)

Tolmezzo E-W 0.079-0.221 0316 1.23 0.387 0.20-0.57
Assisi E-W 0.075-0.171 0332 1.20 0.399 0.19-0.43
Adana E-W 0.107-0.163 0.292 1.26 0.369 0.29 - 0.44

Il rapporto o = Kn eq/Kh max (NTC-08) € diagrammato nella Figura 6.6 in funzione della
frequenza adimensionale o = 27t-H/Am, in cui Am = Tm,inp'Vseq € la lunghezza d’onda
media dell’input sismico, Tm,inp € il periodo medio dell’input e Vseq € la velocita di
propagazione delle onde di taglio ottenuta dalle analisi di risposta sismica locale
condotte con il metodo lineare equivalente (§ 3.2.3.1). La frequenza adimensionale Bo
rappresenta il rapporto tra la profondita del pozzo H e la lunghezza d’onda del segnale
Am (8 2.2.1.1.1); al crescere di tale rapporto, e quindi di [o, ci si attende un maggiore
effetto dei fenomeni di moto asincrono, con conseguente riduzione delle azioni inerziali
agenti sul pozzo, di kneq € del rapporto kn eq/kh max (NTc-08). In figura i risultati sono distinti
in base all’accelerogramma di input e all’altezza della pila hs. All’aumentare della
frequenza adimensionale, il rapporto kn eq/kn z=0) NTc-08 MOStra un andamento decrescente
per valori di Bo < 1, attingendo in questo campo i valori massimi e minimi. Per valori di
Bo compresi tra 1 e 2, invece, si osserva un leggero incremento di kn eq/kn (z=0) nNTc-08,
ottenendo valori compresi tra 0.21 e 0.39 a frequenze piu elevate (o = 3.56). Valori
elevati della frequenza adimensionale o, e quindi del rapporto H/A, corrispondono a
lunghezze d’onda del segnale piccole rispetto alla profondita del pozzo. In queste
condizioni prevalgono gli effetti di moto asincrono: le azioni d’inerzia agenti sul pozzo
diminuiscono e si riduce, di conseguenza, il coefficiente sismico equivalente. Per valori
bassi della frequenza adimensionale [3o il moto applicato in fondazione diviene sincrono
e si ottengono valori piu elevati del coefficiente sismico equivalente. Il leggero
incremento del coefficiente sismico equivalente osservato alle alte frequenze é
attribuibile al fatto che gli elevati valori di o sono associati a ridotti valori del rapporto
Teq/To per i quali, come discusso nel capitolo 5, si ha una maggiore amplificazione del
moto della sovrastruttura e delle azioni trasmesse in fondazione.
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Figura 6.6. Rapporto tra i valori massimi del coefficiente sismico equivalente e del coefficiente sismico al
piano campagna calcolato con la procedura semplificata proposta dalle NTC — 08 per categoria
di sottosuolo C (Vs30 = 204 m/s) e Fo = 2.50, in funzione della frequenza adimensionale

BO, min = 038

Figura 6.7. Storie temporali delle accelerazioni orizzontali all’interno del pozzo: in alto, Bo = Bo, min = 0.38
(D=8m, H/D=0.5, hy=30m, input sismico di Tolmezzo) e in basso, o = Po, max = 3.56
(D=12m, H/D =2, hs =30 m, input sismico di Assisi)

L’asincronia del moto in fondazione al variare della frequenza adimensionale o €
illustrata nella Figura 6.7. Nella figura sono mostrate le storie temporali delle
accelerazioni orizzontali agenti all’interno del pozzo in prossimita della testa e della
base del pozzo stesso, per i due valori limite di Bo, Bo, min = 0.38 € o, max = 3.56: i due
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valori corrispondono, rispettivamente, alle analisi Tolmezzo 1 (D=8m, H=4m,

s=30m) e Assisi8 (D=12m, H=24m, hs=30m). Nello specifico, per
Bo, min = 0.38 le accelerazioni orizzontali in fondazione sono sostanzialmente uniformi
all’interno del pozzo, per ogni istante temporale. Al contrario, per Po, max =3.56 le
accelerazioni orizzontali in testa e alla base del pozzo sono sfasate tra loro, indicando
che il moto applicato é asincrono.

La dipendenza del rapporto K eq/kn max (nTc-0g) dalla frequenza adimensionale 3o & simile
per i tre input sismici e per tutte le altezze delle pile. Nello specifico, all’aumentare
dell’altezza della pila hs si osserva una diminuzione del rapporto kn eq/kh max (NTc-08), ad
eccezione di quanto osservato nelle analisi “pila_n”, nelle quali I’input sismico €
costituito dall’accelerogramma di Assisi, per le quali la presenza dei modi superiori
della pila da luogo ad un incremento del coefficiente sismico equivalente (o =0.99 e
1.87 in figura).

I valori massimi attinti dal coefficiente sismico equivalente sono stati confrontati anche
con i valori ottenuti nelle analisi di risposta sismica locale condotte in condizioni free -
field con il metodo lineare equivalente, in cui il terreno viene assimilato ad un mezzo
visco - elastico non lineare (MARTA,; Callisto, 2015). Il valore massimo kneq € Stato
confrontato con i valori massimi di ks calcolati al piano campagna, Knh max (LE, p.c), € CONn i
valori massimi calcolati alla profondita del baricentro di ciascun pozzo, knmax (LE, z = H2).
Nella Figura 6.8 e nella Figura 6.9 i rapporti Kneq/khmax (LE, pc) € Kneg/Khmax (LE, z=Hr2)
sono diagrammati in funzione della frequenza adimensionale [o. L’andamento
osservato € analogo a quello gia discusso in precedenza nel confronto con K max (NTc-08).
Il rapporto Kn eq/kn max (LE, p.c) (Figura 6.8) mostra valori piu bassi di quelli della Figura
6.6 perché i valori del coefficiente sismico ottenuto a piano campagna da analisi di
risposta sismica locale sono maggiori di quelli previsti dalla normativa, kn max (Ntc-08). |
valori del coefficiente sismico orizzontale massimo ottenuto al piano campagna
Kh max (LE, p.c)) SONo riportati nella Tabella 6.3.

Tabella 6.3. Confronto tra i valori massimi del coefficiente sismico equivalente e del coefficiente sismico
orizzontale in superficie ottenuto nelle analisi di risposta sismica locale condotte con il metodo lineare

equivalente
segnale di input Kn eq Kn max (L.E pc)  Kheg/Kn max (LE, p.c)
Tolmezzo E-W 0.079 - 0.221 0.491 0.16 - 0.45
Assisi E-W 0.075-0.171 0.491 0.15-0.35
Adana E-W 0.107 - 0.163 0.486 0.22-0.34

Il rapporto tra il valore di picco del coefficiente sismico equivalente e il coefficiente
sismico orizzontale massimo calcolato in condizioni free - field alla profondita del
baricentro del pozzo, kn eq/kh max (LE, z = H2), mostra valori piu elevati di quelli osservati
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Figura 6.8. Rapporto tra i valori massimi del coefficiente sismico equivalente e del coefficiente sismico al
piano campagna ottenuto dalle analisi di risposta sismica locale in condizioni free - field
svolte con il metodo lineare equivalente, in funzione della frequenza adimensionale
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Figura 6.9. Rapporto tra i valori massimi del coefficiente sismico equivalente e del coefficiente sismico
alla profondita del baricentro dei pozzi ottenuto dalle analisi di risposta sismica locale in
condizioni free - field svolte con il metodo lineare equivalente, in funzione della frequenza
adimensionale

precedentemente (Figura 6.9). Alla profondita z =z = H/2, infatti, i valori massimi
ottenuti nelle condizioni free - field sono inferiori a quelli osservati al piano campagna
(Figura 5.52, Figura 5.71), per tutti i segnali sismici considerati. | valori assunti da tale
rapporto sono riportati nella Tabella 6.4; esso assume un valore massimo pari a 0.67 per
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I’analisi pila_2, nella quale la pila é schematizzata con una mensola dotata di massa
distribuita e massa concentrata in testa (Ysustopila = 25 KN/m3). La simulazione degli
effetti delle fasi costruttive, invece, ha una scarsa influenza sui valori massimi del
coefficiente sismico equivalente.

Tabella 6.4. Confronto tra i valori massimi del coefficiente sismico equivalente e del coefficiente sismico
orizzontale alla profondita zg = H/2 ottenuto nelle analisi di risposta sismica locale condotte con il
metodo lineare equivalente

Segnale di iHDUI Kn eq Kn max (L.E, z=H/2) Kn eq/kh max (L.E, z = H/2)

Tolmezzo E-W 0.079-0.221 0.284 - 0.480 0.21-0.49
Assisi E-W 0.075-0.171 0.255-0.398 0.22 - 0.67
Adana E-W 0.107-0.163 0.317-0.462 0.26 - 0.45

La storia temporale del coefficiente sismico equivalente kneq (t) ottenuto dalle analisi
dinamiche mostra un contenuto in frequenza differente da quello del segnale sismico di
ingresso all’analisi. Nello specifico, come mostrato nella Figura 6.10, il periodo medio
Tm del coefficiente sismico equivalente &, nel 72 % dei casi, maggiore di quello
dell’input, Tm,inp. In dettaglio, nelle analisi in cui I’input € costituito
dall’accelerogramma di Tolmezzo il periodo medio del coefficiente sismico equivalente
raggiunge un valore di picco Tm = 0.68 s, a fronte del periodo medio dell’input

Tolmezzo Assisi Adana
0.8 - T ip=050s Tomp =062
0.6 s 11 7 N
—~ : N ’/ ] — Y \\ o
0 | A H Y Toop= 024 VAR
~ 0 A O N 7 O O Ny O At P e o N P \ ) \ \
04 1 NN
NN
| _ Nk
NN
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02 - NN
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0 ||
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H/ID o5 1| 2 05 1 |2 (1] 2|1 o5 05 1 2

D (m) 8 12 8 12

Ev #0 | 0 #£0
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Figura 6.10. Periodi medi delle storie temporali del coefficiente sismico equivalente ottenuti dalle analisi
dinamiche 3D, confrontati con i periodi medi degli input sismici
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Tm,inp = 0.50's, con un incremento del 35 %: esso costituisce il massimo incremento
percentuale osservato considerando tutte le analisi. L’incremento del periodo medio del
coefficiente sismico equivalente Tr indica la rimozione delle componenti del moto alle
alte frequenze, per effetto di due fenomeni concomitanti: 1’asincronia del moto,
crescente al crescere della frequenza adimensionale o, e la plasticizzazione dei terreni
di fondazione, crescente al diminuire del rapporto Teq/To. Una sintesi dei risultati
ottenuti in termini di periodo medio T € riportata nella Tabella 6.5.

Tabella 6.5. Periodo medio del coefficiente sismico orizzontale equivalente e confronto con il segnale
sismico d’ingresso

segnale di input T () Tminp (8) T/ T, inp

Tolmezzo E-W  0.45-0.68 0.50 0.89-1.35
Assisi E-W 0.24-0.32 0.24 0.98 -1.33
Adana E-W 0.44-0.74 0.62 0.70-1.19

Nella Figura 6.11 sono riportati i valori dell’intensita di Arias delle storie temporali del
coefficiente sismico equivalente, Ia, unitamente a quelli dei segnali sismici d’ingresso
Ia inp. L’intensita di Arias del coefficiente sismico equivalente ¢ nettamente inferiore
all’intensita di Arias dell’input, per tutti i segnali sismici e per tutte le geometrie
considerate.

1.4
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Figura 6.11. Intensita di Arias delle storie temporali del coefficiente sismico equivalente ottenute dalle
analisi dinamiche 3D, confrontate con le intensita di Arias degli input sismici
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Nello specifico, il massimo valore ottenuto dell’intensita di Arias, pari a |a =0.31 m/s,
viene attinto nell’analisi Tolmezzo 1, nella quale I’input e costituito dalla storia
temporale delle accelerazioni di Tolmezzo, il pozzo ha le dimensioni minime tra quelle
considerate nello studio parametrico (D=8m e H=4m) ¢ la pila ha un’altezza
hs =30 m. Tale valore massimo costituisce il 26 % dell’intensita di Arias dell’input,
Ia inp = 1.17 m/s. 1l valore minimo &, invece, attinto nell’analisi Assisi_7, nella quale il
pozzo ha dimensioni D=H=12m e la pila ha un’altezza hs=60m. La storia
temporale del coefficiente sismico equivalente e caratterizzato da un’intensita di Arias
Ia=0.05m/s, pari al 5% di la,inp = 1.12 s. | risultati sono sintetizzati nella Tabella 6.6.

La riduzione dell’intensita di Arias la indica una diminuzione del contenuto energetico
della storia temporale delle accelerazioni orizzontali. Nuovamente, come gia osservato
precedentemente, tale diminuzione dipende dalla rimozione delle alte frequenze
dell’input sismico.

Tabella 6.6. Intensita di Arias del coefficiente sismico orizzontale equivalente e confronto con il segnale
sismico d’ingresso

segnale diinput  Ia(m/s)  la inp (M/S) 1a/lA, inp

Tolmezzo E-W  0.11-0.31 1.17 0.09-0.26
Assisi E-W 0.05-0.29 1.12 0.05-0.26
Adana E-W 0.18-0.28 1.17 0.15-0.24

Anche la modellazione della pila influisce in maniera non trascurabile sui risultati:
infatti, nell’analisi pila_2, da confrontare con 1’analisi Assisi_7, I’intensita di Arias del
coefficiente sismico equivalente é pari a Ia = 0.29 m/s, a fronte del valore I1a = 0.05 m/s
ottenuto nell’analisi Assisi_7. Tale risultato conferma I’influenza dell’interazione di
natura inerziale sul contenuto energetico del coefficiente sismico equivalente.

Una sintesi dei risultati ottenuti in tutte le analisi dinamiche e riportata nella Tabella 6.7.
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Tabella 6.7. Caratteristiche delle storie temporali del coefficiente sismico orizzontale equivalente ki eq

nome analisi D (m) H/D hs (m) segnale di input Kn eq Tm () Ia (M/s)
Tolmezzo_1 0.5 30 Tolmezzo E-W 0.221 0.45 0.31
Tolmezzo_2 1 30 Tolmezzo E-W 0.128 0.55 0.18
Tolmezzo_3 g 60 0.129 0.55 0.18
Tolmezzo_4 15 0.118 0.50 0.12
Tolmezzo 5 2 30 Tolmezzo E-W 0.098 0.67 0.11
Tolmezzo 6 60 0.079 0.68 0.11
Tolmezzo_7 15 0.153 0.45 0.20
Tolmezzo 8 0.5 30 Tolmezzo E-W 0.138 0.50 0.20
Tolmezzo_9 60 0.150 0.50 0.21
Tolmezzo_10 12 15 0.111 0.55 0.14
Tolmezzo_11 1 30 Tolmezzo E-W 0.104 0.64 0.13
Tolmezzo_12 60 0.100 0.64 0.16
Tolmezzo_13 30 0.123 0.54 0.16
- 2 Tolmezzo E-W
Tolmezzo_14 60 0.102 0.59 0.11
Assisi_1 8 1 30 Assisi E-W 0.082 0.31 0.09
Assisi_2 15 0.086 0.27 0.08
Assisi_3 0.5 30 Assisi E-W 0.088 0.29 0.09
Assisi_4 60 0.092 0.29 0.10
Assisi_5 19 15 0.087 0.29 0.06
Assisi_6 1 30 Assisi E-W 0.080 0.29 0.06
Assisi_7 60 0.075 0.31 0.05
Assisi_8 30 . 0.156 0.32 0.20
L 2 Assisi E-W
Assisi_9 60 0.131 0.28 0.14
Adana_1 15 0.144 0.44 0.27
Adana_2 0.5 30 Adana E-W 0.163 0.58 0.28
Adana_3 60 0.150 0.63 0.26
Adana_4 12 15 0.107 0.52 0.18
Adana_5 1 30 Adana E-W 0.121 0.67 0.18
Adana_6 60 0.114 0.74 0.19
Adana_7 30 0.141 0.57 0.27
Adana_8 2 60 Adana E-W 018 057 0.18
& 1 1 30 Tolmezzo E-W 0.104 0.63 0.13
& 2 12 30 0.139 0.54 0.17
- 2 Tolmezzo E-W
&3 60 0.101 0.57 0.12
& 4 30 . 0.156 0.32 0.23
- 12 2 Assisi E-W
&5 60 0.141 0.30 0.18
pila_1 0.5 0.115 0.30 0.14
pila_2 12 1 60 Assisi E-W 0.171 0.24 0.29
pila_3 2 0.083 0.31 0.07
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7. Massa della fondazione nelle analisi di interazione inerziale

Nell’ambito del metodo delle sottostrutture, a seguito dell’analisi di risposta sismica
locale del terreno nelle condizioni free - field e dell’analisi di interazione cinematica, il
problema dell’interazione dinamica terreno - struttura viene risolto conducendo 1’analisi
di interazione inerziale (8 2.2.1). In tale analisi la sovrastruttura viene soggetta al
Foundation Input Motion (FIM) ottenuto nell’analisi di interazione cinematica al fine di
ricavare, mediante la sovrapposizione degli effetti, le sollecitazioni e gli spostamenti
degli elementi strutturali e della fondazione. In questa fase, il sistema viene
generalmente schematizzato con modelli semplificati, nei quali la risposta puo essere
studiata riferendosi a sistemi a parametri concentrati (lumped - parameter mass - spring
- dashpot systems; Richart e Whitman, 1967). In questi modelli, riferendoci ai sistemi in
esame, la pila viene tipicamente schematizzata come un oscillatore a un grado di liberta
(Tsigginos et al., 2008; Zhang e Tang, 2008; Zafeirakos et al., 2011; Zafeirakos e
Gerolymos, 2012, 2013, 2014; Lanzi, 2013; Cairo e Conte, 2014; Cairo et al., 2016),
mentre la cedevolezza dei terreni di fondazione viene concentrata nelle impedenze
dinamiche applicate in fondazione. Le inerzie traslazionali e rotazionali del nodo che
simula la struttura di fondazione vengono tipicamente trascurate: in effetti, gli studi
condotti da Jennings e Bielak (1973) e da Wolf (1985) hanno indicato che la massa e
I’inerzia rotazionale della fondazione influiscono in maniera trascurabile sulle proprieta
dinamiche e sulla risposta dell’intero sistema; tuttavia, Thakkar et al. (2002) hanno
mostrato che, con specifico riferimento ai pozzi di fondazione di pile da ponte,
includere la massa della fondazione nel modello a parametri concentrati pudé comportare
un incremento delle sollecitazioni alla base della pila pari al 15 % rispetto a quelle
ottenute in assenza di tale massa.

In questo capitolo sono presentati i risultati dello studio eseguito per valutare I’influenza
della massa e dell’inerzia rotazionale dei pozzi di fondazione sulle caratteristiche
modali del sistema, quali i periodi propri e le forme modali. Sebbene gli studi presenti
nella letteratura scientifica indichino che tale influenza sia modesta, le elevate
dimensioni dei pozzi considerati in questa tesi ha suggerito un approfondimento del
problema.

Le proprieta dinamiche del sistema sono state inizialmente valutate mediante analisi
numeriche condotte con il metodo degli elementi finiti, in condizioni tridimensionali,
utilizzando il codice di calcolo PLAXIS 3D. In esse, in corrispondenza della base del
modello € stata applicata una storia sinusoidale degli spostamenti orizzontali u, di
ampiezza costante e frequenza crescente con il tempo (sweep di frequenza). In queste
analisi il comportamento meccanico dei terreni di fondazione é stato schematizzato con
un mezzo visco - elastico lineare, caratterizzato dai valori operativi del modulo di taglio
G e del rapporto di smorzamento &, ottenuti dalle analisi di risposta sismica locale
precedentemente condotte con il metodo lineare equivalente (codice di calcolo
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Figura 7.1. Schema di riferimento per I’identificazione delle proprieta dinamiche del sistema

MARTA, Callisto, 2015). Successivamente, nel codice di calcolo strutturale SAP2000
v.16, é stato implementato un modello a parametri concentrati a tre gradi di liberta:
spostamento orizzontale e rotazione del pozzo piu lo spostamento orizzontale
dell’impalcato. In queste analisi, si ¢ valutata per tentativi la massa e 1’inerzia
rotazionale della fondazione al fine di riprodurre le proprieta dinamiche del sistema
ottenute dalle precedenti analisi d’interazione 3D. E da notare che il codice di calcolo
SAP2000 non consente di condurre 1’analisi dinamica complessa (Veletsos e Ventura,
1986), necessaria in questo contesto perché le caratteristiche di smorzamento dei terreni
di fondazione non consentono di diagonalizzare le equazioni del moto (sistema non
classicamente smorzato). Quindi, I’effetto della massa e dell’inerzia rotazionale della
fondazione sui modi naturali del sistema e stato studiato trascurando il contributo allo
smorzamento del sistema pozzo - terreno.

7.1 ldentificazione delle proprieta dinamiche del sistema

Le proprieta dinamiche del sistema pila - pozzo - terreno sono state ricavate utilizzando
lo schema della Figura 7.1. Il sistema e stato sollecitato nella direzione x da una storia
temporale sinusoidale di spostamenti orizzontali, caratterizzata da un’ampiezza costante
pari a uxmax = 0.001 m (Figura 7.2) e da una frequenza crescente nel tempo, compresa
tra 0.1 e 10 Hz (Figura 7.3); la durata della storia temporale € pari a Tf=99.99s. Il
deposito di terreno & stato discretizzato in strati di spessore Az; variabile, analogamente
a quanto fatto nelle analisi descritte nel § 4.2. 1l comportamento meccanico dei terreni
di fondazione é stato assimilato a quello di un mezzo visco - elastico lineare, con valori
operativi del modulo di taglio G e del rapporto di smorzamento &, ricavati dalle analisi
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Figura 7.2. Storia temporale dello sweep di frequenza in spostamenti orizzontali applicato al bedrock
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Figura 7.3. Spettro di Fourier delle ampiezze dello sweep di frequenza in spostamenti orizzontali
applicato al bedrock

di risposta sismica locale utilizzando in ingresso 1’accelerogramma di Tolmezzo (8
3.2.3.1). Le caratteristiche meccaniche dei pozzi e delle pile sono le stesse di quelle
considerate nello studio parametrico (capitolo 3). L’identificazione delle proprieta
dinamiche dei sistemi ¢ stata effettuata nell’ipotesi di pila schematizzata come un
oscillatore a un grado di liberta (Yfusto pila = 0).

Le analisi dinamiche sono state condotte in condizioni tridimensionali, con il metodo
degli elementi finiti mediante il codice di calcolo agli elementi finiti PLAXIS 3D; una
vista tridimensionale del dominio di calcolo implementato nel codice € riportata nella
Figura 5.6. Come nei precedenti capitoli, il rapporto di smorzamento assegnato alla pila
e pari a & =5 %, mentre per il pozzo si € assunto & = 1 %. Per le frequenze di controllo
fm e fn, utilizzate per la calibrazione dei coefficienti di Rayleigh ar e Br, sono stati
assunti gli stessi valori riportati nel 8 5.1. Nella fase di calcolo dinamica lo sweep di
frequenza viene applicato in corrispondenza della base del modello. Nella Tabella 7.1 &
riportato il prospetto delle analisi svolte, denominate ‘“Tolmezzo_n_SW” per indicare
che i valori operativi del modulo di taglio G e del rapporto di smorzamento & dei terreni
di fondazione derivano dall’analisi di risposta sismica locale nelle condizioni di free -
field utilizzando I’input di Tolmezzo. Nella stessa tabella sono riportate anche le analisi
denominate “Tolmezzo_x_SW_pozzo0”, svolte in assenza della pila al fine di osservare
separatamente gli effetti del pozzo e della pila sulla risposta del sistema.
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Tabella 7.1. Analisi numeriche svolte per 1’identificazione delle caratteristiche dinamiche del sistema

nome analisi D(m) H/D hs(m) segnalediinput G e & terreni da
Tolmezzo_1 SW 0.5 30 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_2_SW 1 30 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_3 SW g 60 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_4 SW 15 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo 5 SW 2 30 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_6_SW 60 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo 7 _SW 15 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_8 SW 0.5 30 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo 9 SW 60 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_10_SW 12 15 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_11 SW 1 30 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_12_SW 60 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_13_SW ’ 30 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_14 SW 60 sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_a_SW_pozzo 0.5 - sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_b_SW_pozzo 8 1 - sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_c_SW_pozzo 2 - sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_d_SW_pozzo 0.5 - sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_e_SW_pozzo 12 1 - sweep free - field input Tolmezzo
Tolmezzo_f SW_pozzo 2 - sweep free - field input Tolmezzo

7.1.1 Risultati delle analisi in assenza della pila

I risultati delle analisi “Tolmezzo_x_SW_pozzo” sono mostrati nella Figura 7.4 per i
pozzi di diametro D = 8 m e nella Figura 7.5 per i pozzi di diametro D = 12 m. Le figure
mostrano la funzione di amplificazione A, ottenuta come rapporto tra gli spettri di
Fourier degli spostamenti orizzontali in testa al pozzo e dello sweep di input:

F
Alesta pozzo = ?;S:i e (71)
weep

Le funzioni di amplificazione sono confrontate con quelle ottenute nelle analisi di
risposta sismica locale nelle condizioni di free - field. Come gia mostrato dai risultati
disponibili nella letteratura scientifica (8 2.2.1.1), le funzioni di amplificazione ottenute
in testa al pozzo mostrano ampiezze coincidenti con quelle ottenute nelle condizioni di
free - field alle basse frequenze; all’aumentare della frequenza, I’amplificazione in testa
al pozzo e minore di quella corrispondente alle condizioni di free - field con differenza
maggiori per i pozzi di diametro D =12 m. Inoltre, a parita di diametro, la riduzione
delle ampiezze cresce al crescere del rapporto di snellezza H/D. Per i pozzi di diametro
D =8 m le differenze tra le funzioni di amplificazione in testa al pozzo e quella di free -
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Figura 7.4. Funzioni di amplificazione ottenute in testa ai pozzi di diametro D =8 m dalle analisi
“Tolmezzo_a_b_c_SW_po0zz0” ¢ confronto con le condizioni di free - field
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Figura 7.5. Funzioni di amplificazione ottenute in testa ai pozzi di diametro D =12 m dalle analisi

“Tolmezzo_d_e_f SW_po0zz0” e confronto con le condizioni di free - field

field sono modeste e si apprezzano per frequenze maggiori di 4 Hz: nello specifico, per i
pozzi caratterizzati dal rapporto di snellezza H/D = 0.5 e 1 le funzioni di amplificazione
coincidono con quella di free - field. La riduzione del moto orizzontale in fondazione
(FIM) e dovuta al contrasto di rigidezza tra pozzo e terreno: la fondazione non puo,
infatti, deformarsi come imposto dal moto di free - field. Tali effetti di interazione
cinematica dipendono dalla frequenza di eccitazione e dall’altezza del pozzo (8 2.2.1.1):
nello specifico, al crescere della frequenza di eccitazione il moto imposto alla
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fondazione € caratterizzato da lunghezze d’onda A decrescenti e, quindi, da una
maggiore asincronia. Cio giustifica la riduzione delle funzioni di amplificazione dei
pozzi con H/D >1 al crescere della frequenza. Tali risultati sono in accordo con quelli
disponibili nella letteratura scientifica (Elsabee e Morray, 1977; Gerolymos e Gazetas,
2006 a; Tsigginos et al., 2008; Conti et al., 2015), sebbene gli effetti dell’interazione
cinematica siano generalmente studiati riferendosi a una fondazione dotata di densita
nulla o uguale a quella del mezzo visco - elastico nel quale e immersa e sebbene il
mezzo Visco - elastico sia tipicamente omogeneo.

7.1.2 Risultati delle analisi in presenza della pila

I risultati delle analisi “Tolmezzo_n_SW” sono riportati in termini di funzioni di
amplificazione e di forme modali. La funzione di amplificazione in corrispondenza
della testa della pila & stata calcolata come rapporto tra lo spettro di Fourier degli
spostamenti orizzontali dell’impalcato e dello sweep di input:

_ FAw

) Fﬂweep (72)

Amp

Le funzioni di amplificazione Aimp € Awstapozzo Oftenute per tutte le analisi
“Tolmezzo_n_SW” sono diagrammate dalla Figura 7.6 alla Figura 7.10, unitamente alle
funzioni di amplificazione ottenute nel paragrafo precedente per i soli pozzi. La
funzione di amplificazione dell’impalcato mostra una diminuzione della frequenza
propria del sistema feq rispetto alla frequenza fs della pila a vincoli fissi, per tutti i
sistemi considerati. La riduzione della frequenza propria del sistema aumenta con la
frequenza della pila a vincoli fissi fs (Wolf, 1985; Tsigginos et al., 2008; § 2.2.1.2.2).
Infatti, la riduzione della frequenza propria del sistema & massima per le pile associate
al pozzo di diametro D =12 m e rapporto di snellezza H/D = 2, cioé per le pile piu
rigide, caratterizzate della frequenze proprie fs piu elevate (Figura 7.10): nello specifico,
per la pila di altezza hs = 60 m si ha una riduzione percentuale della frequenza propria
pari a Af = (fs — feq)/fs = 40.1 %. Per la pila di altezza hs =30 m la riduzione ¢ pari al
37.1 %. Per le pile caratterizzate da frequenze proprie fs pit basse, cioé per pile piu
flessibili, gli effetti dell’interazione dinamica sulla frequenza propria del sistema sono
minori: in particolare, per la pila di altezza hs = 30 m associata al pozzo di diametro
D =8 m e rapporto di snellezza H/D =1, la diminuzione percentuale della frequenza
propria & pari a Af = 11.9 %, passando da fs = 0.43 Hz a feq = 0.38 Hz (Figura 7.6 a)). Le
suddette variazioni in frequenza sono riassunte nella Tabella 7.2 per tutti i sistemi
analizzati.
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Figura 7.6. Funzioni di amplificazione ottenute in testa alle pile e in testa ai pozzi di dimensioni D =8 m,
H/D=0.5hs=30m(@eD=8m,H/D =1, hs=30m(b) ehs=60m (c)
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Figura 7.7. Funzioni di amplificazione ottenute in testa alle pile e in testa ai pozzi di dimensioni D =8 m,
H/D=2ehs=15m (a), 30 m (b) e 60 m (c)
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Figura 7.8. Funzioni di amplificazione ottenute in testa alle pile e in testa ai pozzi di dimensioni
D=12m,H/D=05ehs=15m(a), 30 m (b) e 60 m (c)
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Figura 7.9. Funzioni di amplificazione ottenute in testa alle pile e in testa ai pozzi di dimensioni
D=12m,H/D=1ehs=15m (a), 30 m (b) e 60 m (c)
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Figura 7.10. Funzioni di amplificazione ottenute in testa alle pile e in testa ai pozzi di dimensioni
D=12m,H/D=2ehs=30m (a) e 60 m (b)
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Tabella 7.2. Frequenze e periodi propri del sistema ottenuti dalle analisi “Tolmezzo_n_SW”

nome analisi D(m) H/D hs(m) fs(Hz) fq(Hz) Af(%) Ts(S) Teq(S)

Tolmezzo_1_SW 0.5 30 0.43 0.36 163 232 278
Tolmezzo_2_SW 1 30 0.43 0.38 119 232 263
Tolmezzo_3_SW 8 60 0.36 0.29 199 276 345
Tolmezzo_4_SW 15 1.09 0.90 177 092 111
Tolmezzo_5_SW 2 30 0.77 0.63 179 130 159
Tolmezzo_6_SW 60 0.56 0.43 229 179 233
Tolmezzo_7_SW 15 0.88 0.71 191 114 141
Tolmezzo_8_SW 0.5 30 0.53 0.43 193 188 233
Tolmezzo_9_SW 60 0.42 0.30 284 239 333
Tolmezzo_10_SW 15 1.01 0.81 19.6 099 124
Tolmezzo_11 SW 12 1 30 0.70 0.56 202 143 179
Tolmezzo_12_SW 60 0.46 0.35 24.0 217 286
Tolmezzo_13_SW ’ 30 1.38 0.87 371 072 115
Tolmezzo_14_SW 60 1.09 0.65 401 092 154

I valori di picco assunti dalla funzione di amplificazione dell’impalcato Aimp dipendono
dalla frequenza propria del sistema feq: in particolare, I’amplificazione del moto
diminuisce al diminuire della frequenza nel campo di frequenze f=0-0.72 Hz, dove
fo=0.72 Hz é la frequenza propria della colonna di terreno visco - elastica nelle
condizioni di free - field. Per frequenze feq > fo, al contrario, i valori di picco della
funzione di amplificazione diminuiscono al crescere della frequenza. L’amplificazione
assume i valori massimi nei sistemi per i quali si & ottenuto feq/fo ~ 1 (Figura 7.7 b),
Figura 7.8 a), Figura 7.9 a) e Figura 7.10 b)). Tale risultato & coerente con quanto
mostrato nel capitolo 5, dove si e osservato che i valori massimi e permanenti
dell’impalcato dipendono principalmente dal rapporto feg/fo (0, equivalentemente,
Teq/To).

Le funzioni di amplificazione dell’impalcato mostrano un solo picco e, quindi, una sola
frequenza di risonanza: non sono state individuate altre frequenze del sistema. I modi
associati alla traslazione o alla rotazione dei pozzi di fondazione sono stati, infatti,
probabilmente nascosti dagli elevati valori che lo smorzamento per radiazione assume
per frequenze maggiori alla prima frequenza naturale della colonna di terreno (8
2.2.1.2.1; Gazetas, 1991 a, b; Gerolymos e Gazetas, 2006 a). Come verra mostrato nel
seguito, infatti, le frequenze proprie dei pozzi di fondazione si collocano a frequenze
elevate, comprese tra 4.5 e 16 Hz.

Le funzioni di amplificazione in testa al pozzo Atestapozzo Ottenute in presenza della pila
differiscono poco da quelle ottenute per i soli pozzi. Tali differenze sono massime per la
frequenza propria del sistema feq, In corrispondenza della quale si osserva una
discontinuita nella funzione di amplificazione Atestapozzo: tale risultato e in accordo con
quanto riportato da Safak (1995) e Mylonakis et al. (2006). L’amplificazione in testa al
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pozzo per f=feq="fo & maggiore di quella osservata in assenza della pila e nelle
condizioni di free - field: nello specifico, I’amplificazione ¢ massima per i pozzi di
diametro D=12m e H/D =2. Dal confronto con i risultati discussi nel paragrafo
precedente emerge, quindi, che gli effetti di interazione inerziale prevalgono su quelli di
interazione cinematica per quanto riguarda la funzione di amplificazione in testa al
p0zzo0.

Dalla Figura 7.11 alla Figura 7.16 sono riportate le prime forme modali ottenute dalle
analisi “Tolmezzo_n_SW?”, per tutti i pozzi ¢ le pile considerate nello studio parametrico.
Le forme modali sono state ottenute nell’istante temporale in cui ¢ massima la
differenza tra lo spostamento orizzontale dell’impalcato e lo spostamento orizzontale
del terreno, nelle condizioni di free - field, alla quota del baricentro del pozzo
z =126 =H/2. Tali forme modali sono rappresentate in termini di spostamenti relativi
adimensionali. 1 modi interessano prevalentemente la flessione della pila, per tutti i
sistemi considerati.

Le frequenze proprie e le forme modali presentate costituiscono gli obiettivi da
riprodurre con il modello a parametri concentrati a tre gradi di libertad presentato nel
paragrafo successivo. Sebbene sia stato osservato un solo modo di vibrare per tutti i
sistemi, la massa e I’inerzia rotazionale della fondazione sono state considerate, al fine
di valutare la loro influenza sul modo fondamentale del sistema.

oo D=8m, HID=05
—— Tolmezzo_ 1_SW:(hS =30m)
40
~ 20 —
é 0
N [
0 [
_20 [
\ \ ; \ \ \

-1 06 -02 02 06 1
[U(2) - u(zs)] / [U(2) - Ug(Z6)]max

Figura 7.11. Prima forma modale del sistema per D=8 m, H/D=0.5e hs=30 m
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Figura 7.12. Prima forma modale del sistema per D =8 m e H/D =1 al variare dell’altezza della pila hs
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Figura 7.13. Prima forma modale del sistema per D =8 m e H/D =2 al variare dell’altezza della pila hs
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Figura 7.14. Prima forma modale del sistema per D =12 m e H/D = 0.5 al variare dell’altezza della pila hs
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Figura 7.15. Prima forma modale del sistema per D =12 m e H/D =1 al variare dell’altezza della pila h;
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Figura 7.16. Prima forma modale del sistema per D = 12 m e H/D = 2 al variare dell’altezza della pila hs

7.2 Analisi modale del sistema

Il modello a tre gradi di liberta al quale si ¢ voluto ricondurre ’intero dominio di
calcolo tridimensionale é rappresentato nella Figura 7.17. 1l sistema é costituito da una
massa traslazionale ms concentrata in testa alla pila, rappresentativa dell’impalcato;
I’elemento rappresentativo della fondazione ¢ posto alla profondita del baricentro della
fondazione, z = z6 = — H/2, cosi da ottenere una matrice delle masse della fondazione
diagonale. Tale elemento ¢ dotato anche di un’inerzia rotazionale Js oltre che della

Ug O(hstHI2) Ugey

Figura 7.17. Cinematica del sistema a tre gradi di liberta con il quale viene schematizzato il
comportamento del sistema
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massa traslazionale ms. L’interazione terreno - struttura € concentrata nelle molle poste
in corrispondenza dell’elemento rappresentativo della fondazione: il contributo dello
smorzamento del terreno é stato trascurato al fine di porre I’attenzione sui modi naturali
del sistema. Le rigidezze del sistema pozzo - terreno sono: la rigidezza traslazionale Kyx,
la rigidezza rotazionale K e la rigidezza accoppiata Ky, non trascurabile per le
fondazioni a pozzo (§ 2.2.1.2.1): poiché la fondazione € rigida, il termine accoppiato
Kxr = Kix. Nello studio e stata considerata la dipendenza dalla frequenza di tali rigidezze,
da intendersi, quindi, come rigidezze dinamiche.

Il sistema possiede tre gradi di liberta dinamici: la traslazione orizzontale (ug) e la
rotazione (0) del pozzo e la flessione della pila (unex). La traslazione verticale (z) del
sistema ¢ stata impedita, cosi come la traslazione lungo 1’asse y (fuori piano) e le
rotazioni attorno agli assi x e z. Nell’ipotesi di moto armonico, la storia temporale del j -
esimo grado di liberta, u; (t), puo essere espresso come

u(t)=u,-e*" (7.3)

in cui uj rappresenta I’ampiezza del moto e i =+/-1 & il numero immaginario. Le tre
equazioni della dinamica del sistema non smorzato, in assenza di forzante (oscillazioni
libere) sono:

©”<m; -Ug (t) +m,| ug (t) +6(t)- %+hs e (t) | =
im0

= K (©)-Ug (1) + Ky ()-0(t)

o {Jf o(t)+m, {ue (t)+ e(t)(% . hsj U (t)H% . hj} _

=K, (@)-ug (1) + K, (@)-6(t)

(7.4)

(7.5)

o’ {ms {ue (t)+6(t)- (% + hsj +Ug,, (t)}} =K, - Upey (1) (7.6)

in cui ® € la pulsazione delle storie temporali degli spostamenti orizzontali uc (t) e
Urlex () e dell’angolo di rotazione della fondazione O (t). Le prime due equazioni
rappresentano 1’equilibrio alla traslazione e alla rotazione dell’elemento di fondazione,
mentre la terza rappresenta 1’equilibrio alla traslazione dell’impalcato. | termini al
primo membro rappresentano le forze d’inerzia, mentre i termini al secondo membro
rappresentano le forze elastiche di richiamo. In forma matriciale le equazioni del moto
assumono la forma
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{[K]-o*[M]}ut)=0 (7.7)

ove [K] e [M] sono le matrici simmetriche di rigidezza e di massa del sistema, di
dimensioni 3x3, e u(t) e 0 sono, rispettivamente, i vettori degli spostamenti
generalizzati del sistema e un vettore composto da zeri, di dimensioni 3 x 1:

_ (me +m,) ms(%+hsj m,
[M]= ms(%msj Jf+ms(%+hj ms(%+hsj (7.8)
m, ms(%+hsj m,
Ko (@) K (@) 0
[K]=| Ky (®) K, (®) 0 (7.9)

u(t)=| 6 (t) (7.10)
t

Con il metodo della separazione delle variabili, il vettore degli spostamenti generalizzati
viene espresso come

ut)y=9-n() (7.11)

in cui il vettore ¢ descrive la forma assunta dalla configurazione deformata del sistema,
indipendente dal tempo, e n(t) descrive la variazione dell’ampiezza del moto nel tempo.
Sostituendo la (7.11) nell’equazione (7.7) si ottiene

{[K]-w*[M]}9=0 (7.12)

La (7.12) ammette soluzioni non banali se e solo se il determinante della matrice
{[K]—oa2 [M]} é nullo. Pertanto, deve essere

det{[K]-’[M]}=0 (7.13)

253



Capitolo 7 - Massa della fondazione nelle analisi di interazione inerziale

L’imposizione della (7.13) conduce alla scrittura del polinomio caratteristico, la cui
risoluzione fornisce i tre autovalori del problema wx? in cui il pedice k=1, 2, 3
individua il modo considerato. Determinati gli autovalori del problema, sono note le
frequenze proprie del sistema fi= wi/(27). Le forme modali ¢« sono definite a meno di
una costante moltiplicativa; il problema agli autovalori € stato risolto con il codice di
calcolo FEM SAP2000 v.16, nel quale tale costante moltiplicativa viene determinata
imponendo un’ulteriore condizione (condizione di normalizzazione rispetto alla matrice
delle masse del sistema):

¢’ [M]$p=1 (7.14)

Si noti che il problema dell’analisi modale sopra esposto ¢ da risolvere iterativamente
fino a convergenza, poiché le rigidezze dinamiche rappresentative del sistema pozzo -
terreno Kxx, Kx € Ky dipendono esse stesse dalla pulsazione @, che costituisce
I’incognita del problema. Le rigidezze dinamiche del sistema pozzo - terreno sono state
calcolate mediante le relazioni fornite in letteratura, come riportato nel paragrafo
successivo.

7.2.1 Calcolo delle rigidezze dinamiche

Il calcolo delle rigidezze dinamiche in corrispondenza del baricentro del pozzo Kyx, Kxr
e Ky é stato effettuato con riferimento a relazioni di letteratura. Nello specifico, per i
pozzi con rapporto di snellezza H/D <1 sono state utilizzate le relazioni riportate da
Gazetas (1991 a, b) fornite per fondazioni interrate in un terreno omogeneo visco -
elastico lineare delimitato da una formazione rigida di base (“foundations embedded in
homogeneous stratum over bedrock™); queste relazioni sono state ricavate, in realta, per
rapporti di snellezza H/D < 1. Per i pozzi caratterizzati da un rapporto di snellezza
H/D =2 sono quindi state utilizzate le relazioni fornite da Varun et al. (2009),
appositamente sviluppate per pozzi di fondazione con rapporto di snellezza H/D = 2 - 6,
immersi in un semispazio visco - elastico lineare stratificato. Le espressioni delle
rigidezze dinamiche ottenute da Gazetas (1991 a, b) e Varun et al. (2009) sono riportate
nel § 2.2.1.2.1. Nelle relazioni proposte da Varun et al. (2009) non e considerata la
presenza del bedrock, mentre nelle relazioni fornite da Gazetas (1991 a, b) non &
considerata la stratificazione dei terreni di fondazione. Nonostante le inevitabili
approssimazioni presenti nelle relazioni utilizzate, esse hanno consentito di ottenere
buoni risultati, come esposto nel seguito.

Le rigidezze dinamiche sono state ottenute, per tutti i rapporti di snellezza H/D,
nell’ipotesi di contatto perfetto tra il terreno ¢ il pozzo di fondazione. Nell’utilizzo delle
soluzioni di Gazetas (1991 a, b) si sono assunti i valori operativi delle velocita di
propagazione delle onde di taglio Vs nei terreni di fondazione, ottenuti dalle analisi di
risposta sismica locale condotte con il metodo lineare equivalente (codice MARTA,
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Callisto, 2015) utilizzando I’input di Tolmezzo (8§ 3.2.3.1). Nello specifico, la velocita
di propagazione delle onde di taglio Vs é stata ottenuta come media sui tempi di arrivo
(media armonica) delle velocita nel volume significativo di terreno, la cui profondita
massima € stata assunta pari a zmax = H+2D (8 3.2.3.1). Per il coefficiente di Poisson dei
terreni si € assunto v =0.2. Nelle soluzioni di Varun et al. (2009), si & potuto tenere
conto della variazione della velocita di propagazione delle onde di taglio lungo I’altezza
del pozzo H. Le rigidezze dinamiche sono state inizializzate per un valore della
frequenza pari a feq ricavata dalle analisi tridimensionali eseguite applicando uno sweep
di frequenza (analisi “Tolmezzo_n_SW”, Tabella 7.2).

I valori delle rigidezze dinamiche cosi ottenute sono riportate nella Tabella 7.3.

Tabella 7.3. Rigidezze dinamiche ottenute per f = feq

relazioni di D (m) H/D hs(m) Vs(m/s) f=feq (Hz) K« (MN/M) Ky (MN) Ky (MN-m)

05 30 130.2 0.36 141 E+03 -9.90 E+02 2.13 E+04

Gazetas (1991) 1 30 132.9 0.38 2.36 E+03 -3.25E+03 2.99 E+04
60 132.9 0.29 2.36 E+03 -3.25E+03 3.01 E+04

15 140.9 0.90 3.34 E+03 -9.66 E+03 2.54 E+05

Varun et al. (2009) 2 30 140.9 0.63 3.36 E+03 -9.66 E+03 2.58 E+05
60 140.9 0.43 3.38 E+03 -9.67 E+03 2.61 E+05

15 136.7 0.71 2.48 E+03 -2.65E+03 7.92 E+04

05 30 136.7 0.43 2.48 E+03 -2.63 E+03 8.05E+04

60 136.7 0.30 247 E+03 -2.60 E+03 8.11 E+04

Gazetas (1991)
12 15 145.0 0.81 451 E+03 -9.05E+03 1.16 E+05
1 30 145.0 0.56 454 E+03 -9.25E+03 1.20 E+05
60 145.0 0.35 458 E+03 -9.47 E+03 1.23 E+05
30 152.1 0.87 5.27 E+03 -2.50 E+04 9.01 E+05
Varun et al. (2009) 2

60 152.1 0.65 532 E+03 -2.51 E+04 9.17 E+05

Per verificare che le rigidezze ottenute con le relazioni di Varun et al. (2009) fossero
effettivamente rappresentative dei sistemi pozzo - terreno considerati, le rigidezze
statiche (f=0) sono state ottenute anche mediate analisi FEM 3D, condotte con il
codice di calcolo PLAXIS 3D. Il calcolo e stato effettuato per il caso di pozzo con
diametro D =12 m e rapporto di snellezza H/D = 2. A tale scopo sono state applicate,
separatamente, una forza orizzontale Fx = 1000 kN e una coppia My = 1000 kN-m al
baricentro del pozzo, collocato alla profondita z = zg = H/2 = 12 m. Si & cosi ottenuto lo
spostamento orizzontale uxc del baricentro del pozzo e 1’angolo di rotazione Oy del
pozzo, quest’ultimo calcolato a partire dagli spostamenti orizzontali della testa e della
base del pozzo:

e _ ux, testa pozzo u

X, base pozzo
7.15
, v (7.15)
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Le cedevolezze al baricentro del sistema pozzo - terreno sono state ricavate come

D, = e (7.16)
F,(M, =0)x2

0
D,=— Y — (7.17)
F.(M,=0)x2

D =— m& (7.18)
M, (F, =0)x2

0
D =— Y (7.19)
M, (F, =0)x2

Al denominatore e presente il termine moltiplicativo x 2 poiché nel modello FEM é
modellato, per simmetria, solo meta pozzo.

La matrice di rigidezza [K] al baricentro del sistema pozzo terreno € stata quindi
ottenuta come

[K]=[D]" (7.20)

Le rigidezze statiche ottenute mediante 1’analisi FEM 3D e con la soluzione di
Varun et al. (2009) sono riportate nella Tabella 7.4. | termini accoppiati della matrice di
rigidezza Kx € Kix sono molto simili, confermando che il pozzo di fondazione pud
essere effettivamente assimilato a un corpo rigido (Shadlou e Bhattacharya, 2016).
L’accordo tra le rigidezze ottenute con le due procedure & molto buono, con differenze
contenute entro il 20 %. L’accordo ottenuto suggerisce inoltre che la presenza di una
formazione rigida a 60 m di profondita non influisce in maniera significativa sui
risultati, nonostante il pozzo considerato in questo caso fosse quello caratterizzato dalla
maggiore profondita (H = 24 m).

Tabella 7.4. Rigidezze statiche ottenute dall’analisi FEM 3D per il pozzo con D =12me H/D =2
confrontate quelle calcolate con e relazioni di Varun et al. (2009) per f=0

rigidezza  Varunetal. (2009) FEM3D  Varun/FEM 3D

Kxx (MN/m) 5.45 E+03 7.11 E+03 0.77
Ky (MN) -2.52 E+04 -2.63 E+04 0.96
Ker (MN"m) 9.64 E+05 1.07 E+06 0.90
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7.2.2 Analisi modale del sistema equivalente a 3 gradi di liberta

Ottenute le rigidezze dinamiche delle molle da porre in corrispondenza della massa in
fondazione, il modello a tre gradi di liberta mostrato nella Figura 7.17 e stato
implementato nel codice di calcolo FEM SAP2000 v.16. La pila e stata modellata con
un elemento frame; le caratteristiche di inerzia dell’impalcato ¢ della fondazione sono
stati assegnati ai rispettivi nodi (“Joint masses”). Le molle rappresentative
dell’interazione terreno — Struttura sono state assegnate al nodo rappresentativo della
fondazione (“Joint springs™). Il tratto che collega la base della pila al nodo della
fondazione, infinitamente rigido, € stato simulato imponendo il vincolo cinematico che
impedisce lo spostamento relativo tra la base della pila e il nodo della fondazione per
tutti i gradi di liberta (“body constraint”).

L’analisi modale (“eigenvalues analysis”) ¢ stata condotta variando la massa ms e
I’inerzia rotazionale Jr concentrate nel nodo rappresentativo della fondazione. Nello
specifico, le analisi sono state condotte nell’ipotesi di fondazione priva di massa e di
inerzia rotazionale (mf=Jr=0) e nell’ipotesi di fondazione dotata della massa e
dell’inerzia rotazionale del pozzo (Mf = Mpozzo, Jf = Jpozzo). L€ espressioni della massa e
dell’inerzia rotazionale dei pozzi di fondazione sono

2

mpozzo = Pos * TE'T -H (721)
m D)’
‘Jpozzo =22 3(_) +H 2 (722)
12 2

| periodi propri ottenuti dalle analisi sono riportati nella Tabella 7.5 insieme ai
corrispondenti valori ricavati dalle analisi FEM 3D con sweep di frequenza
(“Tolmezzo_n_SW”, § 7.1.2). I periodi propri ottenuti con I’analisi modale per
ms= Jr = 0 sono in buon accordo con quelli ottenuti dalle analisi 3D “Tolmezzo_n_SW”
(8 7.1.2). Le maggiori differenze tra 1’analisi modale del sistema equivalente e le analisi
FEM 3D con sweep di frequenza si osservano per i pozzi con rapporto di snellezza
H/D = 1 perché, come gia evidenziato, la soluzione di Gazetas (1991 a, b) utilizzata per
il calcolo delle molle del sistema pozzo - terreno € stata sviluppata per H/D <1 e
perché, nel caso in esame, il terreno di fondazione é stratificato e non omogeneo. Se,
infatti, le matrici di rigidezza sono ottenute dalle soluzioni di Varun et al. (2009)
portando in conto la variabilita della rigidezza dei terreni di fondazione, 1’accordo tra i
periodi propri calcolati con ’analisi modale e quelli ricavati dalle analisi con sweep di
frequenza é migliore.

Le differenze tra i valori dei periodi propri calcolati con 1’analisi modale e con le analisi
FEM non possono essere ridotte incrementando la massa e I’inerzia rotazionale della
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fondazione. In particolare, I’impiego di valori di massa ¢ inerzia maggiori di quelli della
fondazione, finalizzato all’ottenimento del periodo osservato nelle analisi FEM, puo
essere fuorviante. Infatti, Gazetas (1983) ha messo in evidenza che il concetto di massa
di terreno in fase con la fondazione (“added mass”) ¢ privo di un fondamento teorico.
Per questa ragione, le differenze tra i periodi propri calcolati con le analisi modali e le
analisi FEM sono da attribuire alla natura delle espressioni riportate in letteratura per il
calcolo delle rigidezze dinamiche, ricavate da regressioni di risultati ottenuti da
soluzioni analitiche o da analisi numeriche.

Tabella 7.5. Periodi propri ottenuti dalle analisi modali condotte con e senza massa e inerzia in

fondazione
mi=Ji=0 M = Mpozzo, It = Jpozzo
D(m) H/D hs(m) | Tequ(s) me (Mg)  Jr(Mg'm?)  Teq1(S) Teq2(S) Teqs () | Teqsweep. ()
0.5 30 2.87 512.4 2732.8 2.87 0.12 0.06 2.78
1 30 2.92 1024.8 9564.6 2.92 0.15 0.09 2.63
g 60 3.95 1024.8 9564.6 3.95 0.14 0.08 3.45
15 1.06 2049.6 51922.2 1.06 0.16 0.08 1.11
2 30 1.52 2049.6 51922.2 1.52 0.16 0.08 1.59
60 2.16 2049.6 51922.2 2.16 0.16 0.08 2.33
15 1.42 1729.3 20751.8 1.42 0.16 0.09 1.41
0.5 30 2.36 1729.3 20751.8 2.36 0.17 0.08 2.33
60 341 1729.3 20751.8 341 0.17 0.07 3.33
19 15 1.39 3458.6 72631.3 1.39 0.18 0.12 1.24
1 30 2.09 3458.6 72631.3 2.09 0.18 0.11 1.79
60 3.33 3458.6 72631.3 3.33 0.18 0.10 2.86
5 30 1.08 6917.3  394284.3 1.08 0.22 0.10 1.15
60 1.44 6917.3  394284.3 1.44 0.22 0.09 1.54

L’inserimento della massa e dell’inerzia in fondazione nel modello a tre gradi di liberta
non comporta modifiche del periodo fondamentale del sistema Teq1: Ci0 € dovuto alla
grande differenza tra la rigidezza traslazionale del sistema pozzo - terreno Ky e la
rigidezza flessionale della pila ks, come riportato nella Tabella 7.6. Nello specifico, i
rapporti di rigidezza Ky«/ks sono compresi tra 12.8 e 380.6: in tali condizioni la massa in
fondazione non influisce sulle caratteristiche dinamiche del sistema.

In presenza della massa Mpozzo € dell’inerzia rotazionale Jpozzo In fondazione si osservano
gli altri due periodi propri del sistema, Teq2 € Teq3. Come riportato nella Tabella 7.5, i
periodi propri Teq,2 € Teq,3 SONO Molto bassi: nello specifico, il secondo periodo proprio &
compreso tra 0.12 e 0.22 s, mentre il terzo € compreso tra 0.06 e 0.12 s. Il secondo
periodo proprio é principalmente associato alla traslazione della fondazione, mentre il
terzo e associato alla rotazione della stessa. | modi sono tra loro disaccoppiati: nella
Figura 7.18 sono riportate le tre forme modali ottenute per il caso di pozzo di diametro
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D =12 m e di rapporto di snellezza H/D =2 e di pila di altezza hs =30 m. Si osserva
che nel secondo modo il valore massimo dello spostamento relativo adimensionale e
attinto in testa al pozzo, con una rotazione contenuta; viceversa, nel terzo modo la
traslazione del baricentro della fondazione & nulla, mentre la rotazione della stessa
assume il valore massimo.

Tabella 7.6. Confronto tra le caratteristiche di rigidezza traslazionale della pila e della fondazione

D(M) HD hs(m) ks(MN/M) Ky (MN/M)  Kyelks

0.5 30 1.01E+01 141E+03 139.6
30 118 E+01 236 E+03  200.0

g ! 60 6.20 E+00 2.36 E+03  380.6
15 1.02 E+02 3.34E+03  32.7

2 30 469E+01 3.36E+03 716

60 2.08 E+01 3.38E+03 162.5

15 1.06 E+02 248 E+03 234

0.5 30 3.77E+01 248E+03  65.8

60 198 E+01 247 E+03 1247

12 15 169 E+02 451E+03  26.7

1 30 7.87E+01 454 E+03  57.7
60 299 E+01 458 E+03 153.2
30 411E+02 527E+03 1238
60 192 E+02 5.32E+03  27.7

I modi della fondazione sono associati a bassi periodi o, equivalentemente, ad alte
frequenze: per il caso di Figura 7.18 si ha Teq2=0.225 e Teq3=0.10s, ai quali
corrispondono le frequenze feq2 = firastaz. = 4.56 Hz € feq ;3 = frotaz. = 10.3 Hz.

60
D=12m, H/ID =2, h,=30m
— flessione pila (f,, = 0.92 Hz)
40 — traslaz. fondazione (fs, =4.57 Hz)

rotaz. fondazione (f,.,,, = 10.27 Hz)

-1 -0.6 0.2 0.2 0.6 1
[U(2) - u(ze)] 1 [U(2) - Ur(Zs)] max
Figura 7.18. Forme modali del sistema ottenute dalle analisi modali condotte con il sistema a 3 gradi di
liberta con il codice di calcolo SAP2000, per D=12m,H/D=2¢ehs;=30m

259



Capitolo 7 - Massa della fondazione nelle analisi di interazione inerziale

I valori elevati di tali frequenze confermano che i modi della fondazione non sono stati
osservati nelle analisi con sweep di frequenza (“Tolmezzo n SW”, § 7.1.2) a causa
dell’elevato smorzamento per radiazione presente per frequenze f>fo, in cui fo & la
frequenza propria della colonna di terreno.

| periodi (o le frequenze) proprie della fondazione (Teqg,2 € Teg,3 in Tabella 7.5) non sono
influenzate dall’altezza della pila: infatti, per fissate dimensioni del pozzo, I’altezza
della pila hs non influisce sui valori assunti dai periodi propri, ad ulteriore conferma del
fatto che i sistemi pila e pozzo possono essere ritenuti come due sistemi disaccoppiati
dal punto di vista delle caratteristiche dinamiche.

Dalla Figura 7.19 alla Figura 7.24 é riportato il confronto tra le prime forme modali
ottenute con le analisi FEM con sweep di frequenza (sweep 3D) e con le analisi modali
condotte con il modello a tre gradi di liberta (3 g.d.l.) in presenza della massa e
dell’inerzia della fondazione, sebbene anche per le forme modali le caratteristiche di
massa della fondazione non hanno alcuna influenza. 1l confronto con i risultati dei due
tipi di analisi € molto buono per i pozzi caratterizzati da rapporti di snellezza pari a
H/D = 0.5 e 2, meno buono per il rapporto di snellezza H/D = 1. Nuovamente, cio puo
essere attribuito al fatto che le relazioni fornite da Gazetas (1991 a, b) per il calcolo
delle rigidezze dinamiche del sistema pozzo - terreno non sono state direttamente
ricavate per i pozzi con rapporto di snellezza H/D = 1.

In sintesi, la massa e I’inerzia rotazionale della fondazione non influiscono sulle
caratteristiche dinamiche del sistema pila - pozzo - terreno, a causa dell’clevata
rigidezza dei sistemi pozzo - terreno considerati. Tuttavia, esse influiscono fortemente
sulle azioni trasmesse in fondazione in analisi dinamiche lineari nel dominio delle
frequenze (spettro di risposta) o nel dominio del tempo (accelerogrammi) (Halabian e El
Naggar, 2001; Turan et al., 2013).
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60 —
D=8m,H/D=0.5
40
—~ 20
E
N [
0 b
20 - — h, =30 m sweep 3D
hy=30m 3 g.d...
\ T T \
-1 -0.6 -0.2 0.2 0.6 1

[U(2) - u(zs)] / [U(2) - Ug(Z6)]max

Figura 7.19. Confronto tra la prima forma modale del sistema ottenuta nel modello 3D (sweep 3D) e nel
modello a  parametri  concentrati  (3g.dl) per D=8m, H/D=05 e

hs=30m
60 -
D=8m,H/ID=1
40 |
I o
—
£
N
0 dreoemmonr e L / .............................................
/ — h, =30 m sweep 3D
i ; h,=30m 3g.d.l.
20 L — h, =60 m sweep 3D
: h,=60m 3 g.d.l.
[ [ i [ [ T |

-1 -0.6 -0.2 0.2 0.6 1
[U(Z) - uff(ZG)] / [U(Z) - uff(ZG)]max

Figura 7.20. Confronto tra la prima forma modale del sistema ottenuta nel modello 3D (sweep 3D) e nel
modello a parametri concentrati (3 g.d.l.) per D =8 m, H/D = 1, al variare dell’altezza della
pila hs
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60 —
D=8m,H/D=2
40 -
L (@)
- 20 -
E ®
N [ -
- h, =15 m sweep 3D
0 h,=15m 3 g.d.l.
| — hy =30 m sweep 3D
# h,=30m 3g.d.l.
-20 - — h,=60m sweep 3D
h,=60m 3g.d.l.
\ \ \ [

1 06 02 02 06 1
[U(2) - ug(zs)] / [U(2) - Ug(Z6)]max

Figura 7.21. Confronto tra la prima forma modale del sistema ottenuta nel modello 3D (sweep 3D) e nel
modello a parametri concentrati (3 g.d.l.) per D =8 m, H/D = 2, al variare dell’altezza della
pila hs

or D=12m, HID=05
40 -

L o
20

z(m)

4 - h, =15 m sweep 3D
0 B2 h,=15m 3g.d.l.
: — h, =30 m sweep 3D
: h,=30m 3g.dl
-20 - — h, =60 m sweep 3D

5 h,=60m 3 g.d..
T T T T T !

-1 -0.6 -0.2 0.2 0.6 1
[U(Z) - uff(ZG)] / [U(Z) - uff(ZG)]max

Figura 7.22. Confronto tra la prima forma modale del sistema ottenuta nel modello 3D (sweep 3D) e nel
modello a parametri concentrati (3 g.d.l.) per D =12 m, H/D = 0.5, al variare dell’altezza
della pila hs
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o0 D=12m, HID =1
40 -
L o
X0 ®

(

"I h,=15m sweep 3D
h,=15m 3 g.d.l.
— h, =30 m sweep 3D
5 h,=30m 3g.d..
-20 - — h, =60 m sweep 3D
h,=60m 3g.d.l.
T T T [ E—
-1 -0.6 -0.2 0.2 0.6 1

[U(2) - u(zs)] / [U(2) - Ug(Z6)]max

"L

Figura 7.23. Confronto tra la prima forma modale del sistema ottenuta nel modello 3D (sweep 3D) e nel
modello a parametri concentrati (3 g.d.l.) per D=12m, H/D =1, al variare dell’altezza

della pila hs
60 —
D=12m, HID =2
40
| o
—~ 20
E
N
0 N
u u — hy =30 m sweep 3D
r h,=30m 3g.d.l.
20 - — hy=60 m sweep 3D
_ h,=60m 3 g.d.l.
\ \ : \ \ \ \

-1 -0.6 -0.2 0.2 0.6 1
[U(Z) - uff(ZG)] / [U(Z) - uff(ZG)]max

Figura 7.24. Confronto tra la prima forma modale del sistema ottenuta nel modello 3D (sweep 3D) e nel
modello a parametri concentrati (3 g.d.l.) per D=12m, H/D =2, al variare dell’altezza
della pila hs
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8. Conclusioni

In questa tesi si e studiata l’interazione dinamica terreno - struttura di pozzi di
fondazione circolari di pile di ponti e viadotti di grande luce, tenendo conto del
comportamento non lineare e dissipativo dei terreni di fondazione. Infatti, sebbene
I’analisi critica della letteratura abbia mostrato una vasta produzione scientifica
riguardante lo studio del problema dell’interazione dinamica terreno - struttura, la
maggior parte dei lavori si basa su ipotesi fortemente semplificative per la modellazione
del comportamento meccanico dei terreni, descritti nella maggior parte dei casi come
mezzi visco - elastici lineari. Particolare attenzione € stata rivolta, quindi, al
comportamento elasto - plastico dei terreni di fondazione, al fine di valutarne
I’influenza sulle caratteristiche dinamiche e sulle prestazioni dell’opera nel suo
complesso.

Il lavoro, di carattere esclusivamente numerico, ha previsto in una prima fase lo
svolgimento di uno studio parametrico mediante analisi dinamiche accoppiate eseguite
nel dominio del tempo in condizioni tridimensionali con il metodo degli elementi finiti.
I diversi sistemi sono stati soggetti a storie temporali delle accelerazioni di eventi
sismici reali. Il comportamento meccanico dei terreni di fondazione € stato descritto
mediante un modello costitutivo elasto - plastico con incrudimento isotropo (Hardening
Soil with Small — Strain Stiffness), al fine di ottenere una stima affidabile delle
deformazioni permanenti e dello smorzamento isteretico accumulati durante 1’evento
sismico. Le analisi dinamiche sono state svolte in termini di tensioni efficaci ma in
condizioni non drenate, ottenendo cosi una stima delle sovrappressioni interstiziali
indotte dall’evento sismico.

Lo studio parametrico ha permesso di comprendere 1’influenza di alcune grandezze
sulla prestazione del sistema che pu0 essere espressa attraverso i valori massimi e
permanenti degli spostamenti orizzontali dell’impalcato, degli spostamenti relativi tra
testa e base della pila e delle rotazioni del pozzo attinti durante e al termine dell’evento
sismico; gli spostamenti assoluti e relativi dell’impalcato, adimensionalizzati rispetto
all’altezza della pila, possono essere utilizzati come indici di prestazione del sistema. Le
grandezze considerate nello studio parametrico riguardano la geometria del sistema, il
contenuto in frequenza e la durata significativa dell’input sismico, 1’effetto delle fasi
costruttive del pozzo di fondazione e la modellazione adottata per la pila. Tutti i sistemi
analizzati sono caratterizzati dalle stesse condizioni iniziali dei terreni di fondazione e,
in particolare, da uno stesso valore del coefficiente di sicurezza ai carichi verticali in
condizioni drenate Fsy = 5.5, al fine di confrontare la prestazione dei differenti sistemi a
parita di grado di mobilitazione iniziale della resistenza al taglio. Le caratteristiche
geometriche e meccaniche delle pile sono state ricavate imponendo uno stesso valore
del coefficiente di sicurezza ai carichi pseudostatici Fse=0.7, seguendo lo studio
condotto da Zafeirakos e Gerolymos (2013). In questa fase di impostazione dello studio
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parametrico, le azioni pseudostatiche agenti in fondazione sono state calcolate
considerando il periodo proprio equivalente dell’intero sistema Teq per tenere in conto,
sebbene in maniera approssimata, la modifica del periodo proprio del sistema prodotta
dai fenomeni di interazione dinamica.

Nell’analisi dell’influenza della geometria del sistema sulla prestazione dell’opera le
variabili prese in considerazione sono le dimensioni del pozzo, definite dal diametro D e
dal rapporto di snellezza H/D, e I’altezza della pila hs. Tali grandezze sono legate tra
loro, avendo imposto prefissati valori dei coefficienti di sicurezza ai carichi verticali Fsy
e ai carichi pseudostatici Fse. Le analisi numeriche sono state condotte applicando alla
base del modello, assunta rigida, la storia temporale delle accelerazioni dell’evento
sismico di Tolmezzo (componente E-W). Dall’analisi dei risultati ¢ emerso che, a parita
di terreni di fondazione, di input sismico e di coefficienti di sicurezza Fsy e Fse, la
prestazione del sistema dipende dal rapporto tra il periodo proprio equivalente
dell’intero sistema e il periodo fondamentale della colonna di terreno, Teq/To. Il periodo
proprio equivalente Teq € funzione delle proprieta geometriche del pozzo e della pila:
nello specifico, esso aumenta all’aumentare dell’altezza della pila e al diminuire delle
dimensioni del pozzo di fondazione. La prestazione dell’opera peggiora al tendere del
rapporto Teq/To @ 1, mostrando un incremento dei valori massimi e permanenti degli
spostamenti dell’impalcato e dello spostamento relativo tra testa e base della pila,
entrambi adimensionalizzati rispetto all’altezza della pila, e delle rotazioni del pozzo:
ci0 e causato dall’accoppiamento tra il sistema e la colonna di terreno, che da luogo a un
incremento delle azioni agenti in fondazione e, quindi, del grado di mobilitazione della
resistenza al taglio dei terreni di fondazione, con conseguente incremento delle
deformazioni. In queste condizioni il comportamento elasto - plastico dei terreni di
fondazione ha un ruolo predominante nella risposta del sistema, poiché contribuisce a
limitare le azioni trasmesse alla sovrastruttura. La prestazione dell’opera ¢, quindi,
dominata dagli effetti dell’interazione inerziale piu che dagli effetti dell’interazione
cinematica.

L’influenza del contenuto in frequenza dell’input sismico sulla prestazione del sistema é
stata valutata applicando alla base del modello una storia temporale delle accelerazioni
orizzontali caratterizzata da un diverso periodo medio Tm, a parita di intensita di Arias e
di durata significativa. Nello specifico, ¢ stato applicato 1’accelerogramma relativo
all’evento sismico di Assisi, caratterizzato da un periodo medio Tm pari alla meta di
quello dell’accelerogramma di Tolmezzo, utilizzato nelle precedenti analisi. Dall’analisi
dei risultati € emersa una migliore prestazione del sistema soggetto all’input sismico di
Assisi, con valori degli spostamenti massimi e permanenti pari a circa la meta di quelli
ottenuti con I’accelerogramma di Tolmezzo. Cio e dovuto al differente contenuto in
frequenza dell’accelerogramma di Assisi, che fa si che il sisma solleciti il terreno in un
intervallo di frequenze piu elevate di quelle proprie, laddove 1’amplificazione del moto
e gia di per sé ridotta nelle condizioni di free - field. Inoltre, i sistemi pila - pozzo -
terreno considerati nello studio parametrico sono caratterizzati da periodi propri
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equivalenti Teq compresi tra 0.8 e 4 s, anch’essi significativamente maggiori del periodo
medio dell’input Tm =0.24 s.

Gli effetti della durata significativa Tp dell’input sismico sul comportamento dell’opera
sono stati valutati applicando alla base del modello la storia temporale di Adana,
caratterizzata da una durata significativa 2.5 volte maggiore di quella dell’input sismico
di Tolmezzo, a parita di intensita di Arias e contenuto in frequenza. | risultati hanno
mostrato la grande influenza della durata significativa sulla prestazione dell'opera,
caratterizzata in questo caso da spostamenti permanenti dell’impalcato fino a 10 volte
maggiori di quelli ottenuti con I’input sismico di Tolmezzo. L’influenza di Tp €
ovviamente significativa se 1’intensita dell’input sismico e sufficientemente elevata da
far si che, durante la fase di strong motion, si raggiunga temporaneamente, e in istanti
successivi, la resistenza al taglio dei terreni, con conseguente accumulo di deformazioni
plastiche. Congruentemente con quanto sopra, si ¢ osservato che, per I’input di Adana, il
rapporto tra spostamenti permanenti e massimi assume i valori piu elevati, indicando
che la componente irreversibile delle deformazioni dei terreni di fondazione aumenta
all’aumentare della durata significativa dell’input. In queste analisi & emersa, quindi, la
necessita di valutare le prestazioni del sistema mediante modelli costitutivi del terreno
in grado di simulare I’accumulo delle deformazioni permanenti nella fase significativa
del segnale sismico.

Gli effetti delle fasi di scavo necessarie per la costruzione dei pozzi di fondazione sono
stati simulati in modo semplice, imponendo una contrazione volumetrica al volume di
terreno corrispondente al volume del pozzo, prima della sua attivazione, riproducendo
in questo modo condizioni prossime a quelle di equilibrio limite attivo nell’intorno del
pozzo. La simulazione, seppur semplificata, degli effetti delle fasi costruttive del pozzo
ha fornito valori degli spostamenti orizzontali dell’impalcato e delle rotazioni del pozzo
leggermente maggiori di quelli ottenuti assumendo il pozzo semplicemente attivato. |
massimi effetti delle fasi costruttive si sono osservati per i sistemi che sarebbero risultati
fortemente sollecitati anche in assenza di tale simulazione, cioe per pozzi profondi e
sistemi rigidi.

Lo studio parametrico si € concluso con la valutazione dell’influenza della modellazione
della sovrastruttura sulla prestazione dell’opera. Tipicamente, infatti, lo studio
dell’interazione dinamica terreno - Struttura viene eseguito modellando la pila come un
oscillatore a un grado di liberta, con massa concentrata in testa. L’influenza di tale
ipotesi sulle prestazioni del sistema é stata valutata svolgendo analisi dinamiche 3D
nell’ipotesi di pila dotata di massa distribuita lungo il fusto, cosi da poter studiare
I’influenza dei modi delle pile superiori al primo sulla risposta del sistema. Le pile per
le quali i modi superiori possono influire in modo apprezzabile sui risultati sono le pile
alte (hs = 60 m), per le quali il rapporto tra la massa dell’impalcato e la massa della pila
diviene minore di 5.5. In questi casi, infatti, la seconda frequenza della pila con massa
distribuita ha assunto valori compresi tra 5.5 e 11.3 Hz. Le massime differenze con le
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analisi in cui la pila @ modellata come un oscillatore elementare sono state riscontrate
per la pila caratterizzata dal valore minimo della seconda frequenza, pari a 5.5 Hz: in
questo caso, infatti, la seconda frequenza viene eccitata dall’input sismico di Assisi
(Tm=0.24s), fornendo azioni in testa al pozzo maggiori e, conseguentemente, un
maggiore grado di mobilitazione della resistenza al taglio. La prestazione del sistema €,
quindi, leggermente peggiore considerando la massa distribuita della pila.

Le analisi dinamiche hanno permesso di valutare, per ogni istante di tempo, i profili
delle accelerazioni orizzontali lungo I’asse del pozzo ¢ la verticale di free - field e,
conseguentemente, di valutare le storie temporali del coefficiente sismico equivalente
kn eq(t) del pozzo. Il valore di picco di kneq(t) puo essere utilizzato per le verifiche di tipo
geotecnico dei pozzi di fondazione in condizioni pseudostatiche. 1l coefficiente sismico
equivalente, ottenuto dalle forze orizzontali relative pozzo - free - field, ha mostrato
valori massimi sempre inferiori a quelli dell’input e a quelli ottenuti dalle analisi free -
field condotte con la procedura semplificata indicata nelle NTC - 08 e con il metodo
lineare equivalente, in cui il comportamento meccanico dei terreni di fondazione e
assimilato a quello di un mezzo visco - elastico non lineare. Il rapporto tra il valore di
picco del coefficiente sismico equivalente kn eq € il massimo coefficiente sismico a piano
campagna & compreso tra 0.19 e 0.57 se si utilizza la procedura delle NTC - 08 e tra
0.15 e 0.45 se si utilizzano i risultati ottenuti dalle analisi di risposta sismica locale
condotte con il metodo lineare equivalente. La storia temporale del coefficiente sismico
equivalente € caratterizzata da un periodo medio Tm piu elevato di quello dell’input
sismico, a causa dei fenomeni concomitanti di asincronia del moto e di plasticizzazione
dei terreni di fondazione, che contribuiscono a rimuovere le alte frequenze. Per le stesse
ragioni, ’intensita di Arias della storia temporale del coefficiente sismico equivalente
kneg (t) € notevolmente inferiore dell’intensita di Arias del segnale sismico di ingresso.

Infine, ¢ stata valutata I’influenza della massa e dell’inerzia rotazionale della fondazione
sulle caratteristiche modali del sistema. Sono state preliminarmente condotte analisi di
interazione FEM, tridimensionali, al fine di identificare i periodi propri e le forme
modali del sistema. In seguito, le caratteristiche modali sono state riprodotte con un
modello a parametri concentrati a tre gradi di liberta. Si & osservato che la massa e
I’inerzia rotazionale della fondazione non hanno alcuna influenza sulle proprieta
dinamiche del sistema, sebbene, come é noto, abbiano una influenza significativa sulle
azioni trasmesse in fondazione.

In sintesi, una corretta valutazione della prestazione del sistema non puo prescindere, a
rigore, dalla modellazione del comportamento elasto - plastico dei terreni di fondazione.

Possibili sviluppi futuri di questo studio possono essere costituiti, ad esempio, da una
modellazione piu accurata del comportamento meccanico della pila. Infatti, 1’eventuale
attivazione di una cerniera plastica all’incastro con il pozzo di fondazione puod
comportare una riduzione delle azioni trasmesse in testa al pozzo, limitando
I’attivazione dei meccanismi plastici dei terreni di fondazione.
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Inoltre, dai risultati dello studio parametrico & possibile sviluppare un modello
semplificato alla Newmark, con il quale riprodurre gli spostamenti massimi e
permanenti ottenuti nelle analisi dinamiche tridimensionali. A tal fine, & necessario
individuare il valore dell’accelerazione critica, per la quale viene attinta la resistenza in

fondazione.
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