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Interazione dinamica non lineare terreno-struttura nell’ambito della progettazione sismica agli spostamenti

Sommario
Nella prima parte dell’articolo, dopo una
rapida rassegna dei dati sperimentali dispo-
nibili circa la risposta sismica di fondazioni
superficiali e circa i modelli di calcolo per
interpretarne e simularne il comportamento,
sono proposte formule semplificate ed abachi
concepiti per tener conto in fase progettuale

della non linearità del sistema fondazione-ter-
reno. Nella seconda parte è quindi proposta
una procedura per tenere conto degli effetti di
interazione non-lineare terreno-struttura nella
progettazione sismica secondo il metodo
degli spostamenti e sono discussi alcuni
esempi applicativi relativi al caso di pile da
ponte.
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1. Introduzione
Il crescente interesse dell’ingegneria sismica
verso approcci progettuali di tipo prestazio-
nale ha suscitato negli ultimi anni attenzione
via via crescente circa il potenziale ruolo che
l’interazione tra terreno, fondazione e sovra-
struttura può giocare sul comportamento del
sistema nel suo complesso (ATC-40, 1996;
Martin e Lam, 2000; Pecker, 2006). Nella pro-
gettazione sismica tradizionale, si richiede
generalmente che ogni tipo di danno riguar-
dante la fondazione debba essere evitato, e
che le risorse di duttilità siano richieste soltanto
alla sovra-struttura. Questo requisito è giustifi-
cato prevalentemente da considerazioni eco-
nomiche e logistiche, relative alle difficoltà di
ispezionare la fondazione prima o dopo il ter-
remoto. Tuttavia, anche per carichi sismici
moderati, la non-linearità della risposta del ter-
reno di fondazione è quasi inevitabile, princi-
palmente a causa dei momenti ribaltanti che
durante il moto sismico superano transitoria-
mente il limite statico di capacità portante (Pec-
ker, 2006; Gazetas et al., 2007). In tal caso gli
effetti di interazione non lineare con la struttura
possono essere rilevanti, portando general-
mente ad una riduzione della domanda
sismica sulla sovra-struttura.
Alla base della sopra citata difficoltà nell’attri-
buire risorse duttili al sistema di interazione ter-
reno-fondazione durante un terremoto stanno
anche, da un lato la mancanza di procedure di

calcolo ben consolidate per prevedere con un
buon grado di affidabilità il comportamento
non-lineare della fondazione sotto carico
sismico e dall’altro la carenza di dati speri-
mentali. Soltanto recentemente sono apparsi in
letteratura lavori che confrontano i risultati di
modellazioni numeriche con prove sperimen-
tali concernenti il comportamento di fonda-
zioni sotto carico sismico, svolte su tavola
vibrante (Paolucci et al., 2008; Shirato et al.,
2008a; Grange, 2008) o in centrifuga (Gajan
et al., 2005; Gajan e Kutter, 2007). Di grande
interesse sono anche le prove in centrifuga ese-
guite presso l’Università di Davis in California
(Ugalde et al., 2007; Chang et al., 2007), che
per prime affrontano sperimentalmente il pro-
blema dell’accoppiamento tra risposta non-
lineare della struttura e della fondazione.
I metodi di calcolo utilizzati per affrontare il
problema di interazione non-lineare terreno-
struttura sono tradizionalmente basati sull’ipo-
tesi di risolvere un problema disaccoppiato,
separando i problemi di natura strutturale da
quelli di natura geotecnica. Inoltre, gli effetti
dinamici che interessano il terreno di fonda-
zione sono in genere trascurati o computati a
parte, facendo uso di codici di calcolo agli
elementi finiti. Una volta risolto il problema dal
punto di vista strutturale, i cedimenti delle fon-
dazioni sono solitamente calcolati mediante
analisi ad elementi finiti a carico controllato.
Proprio in virtù dei limiti sopra citati, le ricerche



più recenti concernenti il comportamento
sismico di fondazioni superficiali hanno affron-
tato il problema sotto l’ipotesi che la risposta
meccanica del sistema terreno-fondazione
possa essere descritta mediante l’utilizzo di
grandezze generalizzate ed attraverso la teo-
ria del macro-elemento (Nova e Montrasio,
1991; Paolucci, 1997; Cremer et al., 2001 e
2002; Le Pape e Sieffert, 2001; Grange,
2008; Chatzigogos, 2007) o mediante un
sistema di molle non lineari, come suggerito in
alcune linee guida per la progettazione sismica
(FEMA-273, 1997). Quest’ultimo approccio si
scontra però con alcune difficoltà concettuali
(Pender, 2007), legate alla distribuzione non
uniforme delle pressioni sotto la fondazione.
Nella prima parte di questo articolo sarà richia-
mata in maniera semplificata la teoria del
macro-elemento terreno-fondazione, sottoli-
neandone la capacità di interpretare in

maniera molto soddisfacente i dati sperimentali.
Sulla base di tale modello sono state quindi
calibrate opportune curve “empiriche” che
quantificano la variazione della rigidezza equi-
valente della fondazione ed il corrispondente
smorzamento in funzione della rotazione della
fondazione stessa. Tali curve costituiscono uno
degli ingredienti principali per la comprensione
della seconda parte dell’articolo, nella quale
sarà proposta una possibile soluzione al pro-
blema della determinazione pratica degli effetti
dell’interazione non-lineare terreno-struttura,
nel quadro della progettazione sismica con
metodo diretto agli spostamenti (Direct Displa-
cement Based Design - nel seguito DDBD,
Priestley et al., 2007). A chiarimento della pro-
cedura proposta, saranno allora forniti alcuni
esempi di calcolo per quanto riguarda la pro-
gettazione integrata struttura-fondazione di pile
da ponte nel quadro del DDBD.
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2. Non-linearità del comportamento
di fondazioni superficiali sotto cari-
chi ciclici: modellazione numerica e
risultati sperimentali
Il macro-elemento terreno-fondazione
La teoria del macro-elemento permette di
interpretare in modo semplificato, ma con
solide basi fisiche, il complesso fenomeno del-
l’interazione terreno - struttura e di valutare
gli effetti dei carichi ciclici/dinamici trasmessi
dalla struttura alla fondazione. Tale approc-
cio è basato sull’ipotesi di suddividere il
sistema in tre “sottostrutture”, identificate
come (i) campo lontano, (ii) campo vicino e
(iii) sovrastruttura. Il campo lontano è la por-
zione di terreno che non viene influenzata
dalla presenza della struttura, all’interno del
quale il campo di spostamenti è noto; il
campo vicino è invece la porzione di terreno
nella quale gli effetti dell’interazione terreno -
struttura sono dominanti, e dove è ragione-
vole che si accumulino deformazioni irreversi-
bili. In questo lavoro si considera la sola

risposta meccanica di quest’ultimo campo,
facendo l’ipotesi che la fondazione sia rigida.
Si considereranno inoltre i soli effetti legati
all’applicazione di carichi ciclici.
La teoria del macroelemento è stata inizialmente
concepita per studiare la risposta meccanica di
fondazioni nastriformi poste su strati omogenei
in sabbia (in assenza di acqua), sottoposte a
carichi inclinati ed eccentrici monotonamente
crescenti. Solo recentemente (Di Prisco et al.,
1998; Cremer et al., 2001; Di Prisco et al.,
2003a, 2003b, 2003c) sono state apportate
modifiche allo scopo di simulare prove di carico
cicliche. Poiché la fondazione è rigida,
l’interazione meccanica in campo statico può
essere descritta, in condizioni di deformazioni
piane, tramite tre variabili generalizzate di
sforzo (componente verticale N ed orizzontale V
del carico, momento ribaltante M) e tre variabili
generalizzate di deformazione (componente
verticale uy ed orizzontale ux dello spostamento,
rotazione θ della fondazione) (Fig. 1).
Data la anolonomia del legame costitutivo,

Fig. 1
Variabili di sforzo e di

deformazioni generalizzate
per una fondazione

nastriforme.



esso deve essere espresso in forma incremen-
tale. In elastoplasticità questo significa intro-
durre una matrice di rigidezza incrementale
D (nel caso in esame è sufficiente una 3x3).
Nel caso si ipotizzi un legame costitutivo ela-
stoplastico perfetto, per ottenere la matrice di
rigidezza incrementale sarebbe sufficiente
definire un appropriato luogo di rottura F (cioè
un’espressione analitica del dominio di intera-
zione, Fig. 2), un potenziale plastico G ed una
matrice di rigidezza elastica. Come dimostrato
sperimentalmente da diversi autori (Georgiadis
e Butterfield, 1988; Nova e Montrasio, 1991;
Butterfield e Gottardi, 1994; Nova e Montra-
sio, 1997), ad ogni punto appartenente ad F

corrisponde un preciso meccanismo di rottura.
Purtroppo però F non è sempre facilmente defi-
nibile: ad esempio quando una fondazione
superficiale è posta su uno strato di sabbia
sciolta, se l’affondamento hf della fondazione
rispetto al piano campagna (Fig. 1) non è man-
tenuto artificialmente costante, la definizione del
meccanismo di rottura, ma soprattutto la valuta-
zione del carico limite, risulta praticamente
impossibile. Infatti in questo caso la risposta
meccanica è di tipo incrudente (curva 1 di Fig.
3) ed un carico limite non è mai raggiunto.
Per ciò che concerne la forma di F è inoltre
necessario aggiungere che: (i) l’affondamento
della fondazione induce prevalentemente una
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Fig. 2
Visualizzazione grafica del
dominio di interazione per
una fondazione superficiale
nastriforme

Fig. 3
Schema della risposta
meccanica di fondazioni
superficiali poste su uno
strato omogeneo di sabbia
sciolta sottoposte ad una
azione verticale centrata
monotonamente crescente

traslazione verso sinistra lungo l’asse N del
dominio di rottura (Calvetti et al., 2004; Di
Prisco et al., 2004), ossia la fondazione è in
grado di sostenere anche valori negativi di
carico verticale; (ii) la definizione del dominio
di interazione F può essere estesa al caso di
fondazioni superficiali di forma rettangolare e
circolare (Grange et al., 2007; Chatzigogos,
2007); (iii) la presenza di una successione
stratigrafica eterogenea, e persino l’inclusione
di georinforzi possono essere tenute in conto
semplicemente variando il set di parametri
costitutivi del modello (Di Prisco et al., 2003a).

Una simulazione più realistica del comporta-
mento meccanico di fondazioni rigide superfi-
ciali può essere ottenuto utilizzando un legame
costitutivo elastoplastico incrudente. La superfi-
cie di snervamento f ed il potenziale plastico g
possono essere definite, in questo caso, assu-
mendo che esse abbiano la medesima forma
delle superfici F e G. Ne consegue che il luogo
di rottura altro non è che una particolare
superficie di snervamento f, nella quale il para-
metro di incrudimento NC assume il valore
della capacità portante della fondazione NMAX
(Nova e Montrasio, 1991).



2.1 Fondazioni superficiali sottoposte a carichi
ciclici
Nonostante gli approcci basati sulla teoria
dell’elasto-plasticità incrudente siano in
grado di riprodurre con soddisfacente accu-
ratezza il comportamento di fondazioni sog-
gette a carichi monotonamente crescenti, essi
non risultano idonei a riprodurne la risposta
sotto carichi ciclici. Per questa tipologia di
carico, in letteratura sono reperibili due classi
di prove sperimentali: (i) prove cicliche a
carico controllato e simmetrico (in questo
caso la simmetria si riferisce all’asse N (Fig.
2)) (Pedretti, 1998; Shirato et al., 2008b); (ii)
prove a carico controllato non simmetriche
durante le quali la sollecitazione ciclica
induce oscillazioni di carico intorno ad un
punto che non giace sull’asse N (Di Prisco et
al., 2003c). Il primo tipo di prove sperimen-
tali induce, nel tempo, principalmente un
accumulo di cedimento verticale e progressi-
vamente porta la fondazione verso una con-
dizione di shake down, nella quale a regime
non si ha accumulo di deformazioni perma-
nenti. Al contrario, nel secondo caso si veri-
fica un notevole accumulo di spostamenti
tanto verticali quanto orizzontali (e/o rota-
zionali), e la condizione di shake down non è
apparentemente mai raggiunta.
Per oltrepassare i limiti intrinseci agli approcci
elasto-plastici incrudenti, è pratica comune
nella meccanica dei geomateriali definire
legami costitutivi generalizzati o approcci pla-
stici multi-meccanismo. Il modello di Nova e
Montrasio (1991) precedentemente citato, ad
esempio, è stato modificato (Di Prisco et al.,

1998) introducendo una seconda superficie di
carico all’interno della superficie di snerva-
mento. Grazie ad una apposita legge di
“mapping” ogni punto interno alla superficie
di snervamento può essere associato ad un
suo punto immagine appartenente alla super-
ficie di snervamento stessa. Con tale relazione
è possibile tenere conto dell’accumulo di
deformazioni permanenti anche quando lo
stato di sforzo si trova all’interno di quella
regione ove, solitamente, il comportamento è
assunto elastico. In questo modo diviene pos-
sibile simulare anche quantitativamente in
modo soddisfacente il comportamento del
sistema soggetto a carichi ciclici e/o viag-
gianti (Di Prisco et al., 2003a e b). Il modello
risulta ovviamente più complesso, ed è quindi
necessario determinare un numero maggiore
di parametri. In figura 4 è illustrato un con-
fronto fra dati sperimentali ottenuti durante il
progetto TRISEE (Faccioli et al., 1998) e rela-
tive simulazioni numeriche ottenute mediante il
modello qui sopra citato. I dati si riferiscono
ad un plinto di larghezza pari ad 1m, posto su
uno strato di sabbia densa. Nel corso della
fase ciclica della prova, il carico verticale è
mantenuto costante, mentre il carico orizzon-
tale ed il momento ribaltante vengono variati
mantenendone costante il rapporto (Pedretti,
1998). Il carico è stato applicato a bassa fre-
quenza, quindi gli effetti dinamici possono
essere trascurati. Come si può notare, il
modello basato sulla teoria del macroelemento
è in grado di cogliere in maniera soddisfa-
cente le caratteristiche essenziali della risposta
meccanica del sistema.
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Fig 4
Confronto tra gli

spostamenti misurati (linea
tratteggiata) e calcolati

(linea piena) di una
fondazione in scala reale

soggetta a carico
orizzontale e momento

ribaltante ciclici, a carico
verticale costante (Pedretti,

1998). Spostamento
orizzontale (a); rotazione (b)



I modelli precedentemente citati non sono pur-
troppo però in grado di riprodurre tre aspetti
particolarmente importanti del comporta-
mento meccanico delle fondazioni superficiali
soggette a carichi ciclici: (i) i notevoli sposta-
menti conseguenti il primo scarico (tale limite
è essenzialmente legato all’ipotesi di incrudi-
mento isotropo della superficie di snerva-
mento); (ii) la perdita di rigidezza legata alla
prima fase di scarico, che avviene quando la
fondazione ha precedentemente subito note-
voli rotazioni; (iii) la sovrastima dell’effetto di
“ratcheting” che si verifica quando sono impo-

sti percorsi di carico non simmetrici.
Per ciò che concerne il primo punto, in figura
5, sono confrontati i risultati ottenuti numerica-
mente (Di Prisco et al., 2002) utilizzando il
modello precedentemente citato (Fig. 5c) con
quelli ottenuti mediante simulazioni numeriche
agli elementi finiti (FEAT, 2004). In particolare,
le curve “MC” sono state ottenute utilizzando
per il terreno di fondazione un modello costitu-
tivo elastoplastico perfetto alla Mohr –
Coulomb, mentre le curve “DP” sono state
determinate utilizzando un modello costitutivo
incrudente anisotropo (Di Prisco et al, 1993).
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Tali risultati sono riferiti ad una fondazione
nastriforme, rigida e superficiale, posta su
uno strato di sabbia sciolta e soggetta ad un
precarico verticale N, mantenuto costante nel
corso delle prove con variazione ciclica del
carico orizzontale V. È evidente che le curve
ottenute mediante la teoria del macroele-
mento siano in buon accordo con quanto otte-
nuto mediante il codice ad elementi finiti. Fa
eccezione, come precedentemente osservato,
il primo scarico (Fig. 5b). Quando il carico è
diretto verso destra, infatti, le deformazioni
irreversibili si sviluppano essenzialmente nelle
immediate vicinanze dello spigolo destro
della fondazione, e viceversa quando il
carico è diretto verso sinistra. Ciò implica che
anche i due meccanismi di rottura, associati a
tali deformazioni, si sviluppano in maniera
indipendente. Lo stesso vale nel caso siano
applicati momenti ribaltanti. Come già sugge-
rito allora da Cremer et al. (2001), per simu-
lare un comportamento di questo genere è
necessario ipotizzare che l’incrudimento della
superficie di plasticità non sia isotropo.
Il secondo aspetto tra quelli citati, e cioè la
perdita di rigidezza allo scarico nel caso la
fondazione abbia precedentemente incassato
rotazioni notevoli, è più importante, e può

essere messo in evidenza osservando, ad
esempio, i dati sperimentali relativi alle prove
in grande scala eseguite presso il Public
Works Research Institute (PWRI, 2005; Shirato
et al., 2008b), mostrati in figura 6. Questi dati
riguardano una struttura rigida in acciaio,
posta in un cassone riempito a seconda dei
casi di sabbia densa o sciolta e caricata cicli-
camente in condizioni di spostamento control-
lato. Questo permette di osservare anche la
perdita di carico indotta dal fenomeno di loca-
lizzazione delle deformazioni. Nel corso della
fase ciclica il carico verticale N è mantenuto
costante, mentre tanto il carico orizzontale V
quanto il momento ribaltante M variano. È evi-
dente, confrontando le figura 6a e 6b, come
nel corso della fase ciclica, caratterizzata da
significative rotazioni della fondazione, il
comportamento meccanico della fondazione
sia fortemente influenzato dalla densità rela-
tiva del terreno. In particolare, quando il ter-
reno risulta sufficientemente denso, e cioè per
densità relative superiori circa al 60%, per
cicli caratterizzati da grandi angoli di rota-
zione si può osservare nel corso della fase di
scarico la tipica forma ad “s” del ciclo (Fig.
6a). Al contrario, ciò non si verifica quando il
terreno si presenta in condizioni sciolte (Fig.

Fig. 5
confronto tra risultati ottenuti
tramite analisi numeriche ad
elementi finiti utilizzando a)
legame costitutivo elasto-
plastico perfetto alla Mohr -
Coulomb b) legame
costitutivo elasto-plastico
incrudente anisotropo (Di
Prisco et al., 1993) c)
simulazioni numeriche
utilizzando l’approccio
basato sulla teoria del
macroelemento.



6b). Il comportamento osservato nella fase di
scarico per sabbie dense è legato al fenomeno
di sollevamento (uplift) della fondazione: la
riduzione della superficie di contatto tra ter-
reno e fondazione che si verifica in caso di
distacco e sollevamento di quest’ultima genera
infatti una sorta di “danneggiamento” del
sistema, che potrebbe essere correttamente
riprodotto, ad esempio, utilizzando un accop-
piamento elastoplastico. Alcuni tentativi,
anche se non completamente soddisfacenti,
per tenere conto di questo effetto, sono già
stati fatti da diversi autori (Cremer et al.,
2001; Shirato et al., 2008a; Chatzigogos,

2007; Grange, 2008).
Il terzo punto, infine, è di grande importanza
anche per fondazioni soggette a carichi in
condizioni statiche, e riguarda i percorsi di
carico asimmetrici. Quando carichi di questo
tipo vengono simulati utilizzando i modelli
citati in precedenza, si ottiene una grande
sovrastima delle deformazioni generalizzate,
e la simulazione numerica del fenomeno del
ratcheting non è assolutamente realistica,
come mostrato da Di Prisco et al., (2003c),
utilizzando un modello di fondazione in scala
ridotta, rigida e idealmente nastriforme,
posta su uno strato di sabbia sciolta.
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3. Rigidezza e smorzamento di una
fondazione superficiale sotto carico
ciclico
Il comportamento meccanico di una fonda-
zione rigida nastriforme può anche essere
schematizzato utilizzando i concetti di rigi-
dezza secante Kf e di fattore di smorzamento
ξf. Un esempio di curva di decadimento della
rigidezza rotazionale Kf in funzione dell’an-
golo di rotazione θ, ottenuto dall’elaborazione
dei dati già citati (Pedretti, 1998 e PWRI,
2005) relativi a prove sperimentali su sabbia
densa è mostrato in figura 7. La rigidezza Kf è
stata calcolata sulla base dei cicli sperimentali,

come la pendenza della linea che congiunge i
punti estremi del ciclo nel piano momento-rota-
zione M-θ. In figura 7a sono mostrati i valori
del rapporto Kf / Kf,0, dove Kf,0 è la rigidezza
rotazionale iniziale del sistema. Nello stesso
grafico sono mostrati anche i valori relativi alle
analisi numeriche eseguite mediante il modello
costitutivo già citato nel paragrafo precedente
introdotto da Di Prisco et al. (2003). Si noti
che, anche per modesti valori dell’angolo di
rotazione (ad esempio un 1mrad), la rigidezza
rotazionale della fondazione si riduce per una
percentuale che varia, in funzione della densità
relativa del terreno, dal 40% al 60%.

a) b)

Fig. 6
Prove sperimentali cicliche a

spostamento controllato su
fondazioni modello: risultati

relativi a sabbia densa (a) e
sabbia sciolta (b) (PWRI,

2005).

Fig. 7
Decadimento della

rigidezza e variazione dello
smorzamento per sabbie

dense (Dr=90%).



In figura 7b è invece illustrato il fattore di
smorzamento rotazionale ξf; esso è calcolato
come il rapporto tra l’energia D dissipata nel
corso del ciclo di isteresi (la sua area) e
l’energia elastica ∆W immagazzinata dal
sistema. I valori variano dal 5% al 10%, per
rotazioni fino a 1mrad, ma aumentano signi-
ficativamente fino al 20% per le sabbie dense.
Per mettere in evidenza l’effetto del percorso
di carico sulle curve di figura 7, sono state
eseguite alcune simulazioni numeriche utiliz-
zando il modello costitutivo di Di Prisco et al.
(2003). In figura 8 sono mostrati i risultati di
simulazioni numeriche relative a terreni di
fondazione caratterizzati da una densità
relativa elevata, durante le quali il carico ver-
ticale N è stato mantenuto costante, mentre il
momento ribaltante M è stato fatto variare

ciclicamente mantenendo nullo il valore del
carico orizzontale V. L’andamento di Kf/Kf,0 e
di ξf è stato tracciato in funzione di θ per
diversi valori di NMAX/N. Questi risultati giu-
stificano la notevole dispersione dei dati sia
sperimentali che numerici, mostrati in figura
7, ove non è stata fatta alcuna distinzione
circa il percorso di carico imposto sperimen-
talmente. A causa dei limiti del modello costi-
tutivo, già esposti in precedenza, in figura 8
sono però mostrati unicamente i valori di
smorzamento, ottenuti numericamente , rela-
tivi a piccole rotazioni (θ < 0.01 rad). Infatti,
dato che il modello non consente di cogliere il
sollevamento della fondazione e quindi la
forma ad “s” delle curve di figura 6a, i risul-
tati numerici relativi a rotazioni più elevate
non avrebbero alcun significato.
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Fig. 8
Influenza del percorso di
carico sul valore della
rigidezza rotazionale
secante e sullo
smorzamento per una
sabbia densa.

Le curve rappresentate in figura 8 costituiscono
un’interpolazione dei risultati numerici, e sono
esprimibili attraverso le seguenti equazioni:

(2)

(3)

Nelle precedenti equazioni il parametro ξf,min
è fissato a ξf,min = 0.036, mentre ξf,max è pari
a 0.25 per sabbie dense e a 0.37 per sabbie
mediamente addensate. I parametri a, m e b
sono variabili in funzione sia della densità
relativa della sabbia, sia del fattore di sicu-
rezza statico NMAX/N. In tabella 1 vengono
riportati i valori di a, m e b per sabbie dense
e mediamente addensate, in corrispondenza
di diversi valori del fattore di sicurezza statico.



4. Il ruolo del comportamento della
fondazione nella progettazione sismica
agli spostamenti
Formulazione di una procedura di calcolo
Come accennato nell’introduzione, il recente
sviluppo di approcci prestazionali alla pro-
gettazione sismica ha dato nuovo rilievo allo
sviluppo di metodi affidabili per il calcolo
delle deformazioni dell’intero sistema struttu-
rale, ivi compresa la fondazione. Tra gli
approcci proposti, il metodo agli spostamenti
illustrato da Priestley et al. (2007), denomi-
nato nel seguito come DDBD (Direct Displace-
ment Based Design), si presta con una certa
facilità ad incorporare gli effetti dell’intera-
zione terreno-struttura (nel seguito ISS), in
quanto basato su una schematizzazione della
struttura mediante un oscillatore ad un grado

di libertà con periodo e smorzamento equiva-
lente, alla base degli approcci semplificati
impiegati per l’analisi del fenomeno di intera-
zione dinamica terreno-struttura.
Considerando il modello di oscillatore a 2
gradi di libertà (gdl) illustrato in figura 9, sup-
ponendo (i) che la massa della fondazione
possa essere trascurata rispetto a quella della
struttura e (ii) che l’interazione terreno-strut-
tura avvenga prevalentemente rispetto al
grado di libertà rotazionale, si può infatti
mostrare (Wolf, 1985) che il sistema a due
gdl può essere sostituito da un oscillatore
equivalente ad un grado di libertà (Fig. 9),
caratterizzato da periodo proprio, smorza-
mento e accelerazione di input definiti rispet-
tivamente dalle equazioni seguenti:
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Tabella 1 - valori dei parametri a, m e b delle curve espresse attraverso le Eq. (2) e (3)

Dr = 90% Dr = 60%

NMAX/N a m b a m b

2 458.36 1.30 27.73 686.26 1.30 39.39

3 281.95 1.11 32.76 386.24 1.11 47.61

4.5 262.90 1.00 43.93 339.87 0.98 67.79

6 292.81 0.94 62.25 352.13 0.92 90.64

7.5 324.76 0.91 66.96 398.44 0.89 104.49

9 378.05 0.89 85.08 433.12 0.86 119.20

10 415.5 0.88 95.60 452.44 0.84 130.85

15 575.36 0.83 164.42 653.02 0.79 210.42

20 1010.99 0.86 233.70 1219.47 0.83 285.15

25 2461.06 0.95 305.97 2461.06 0.89 367.70

30 5192.13 1.02 382.51 5192.13 0.96 442.47

Fig 9
A sinistra: sistema a 2 gdl

rappresentativo di un
oscillatore armonico

sollecitato da accelerazione
orizzontale alla base e con

cedevolezza rotazionale
della fondazione. A destra:

sistema equivalente a 1 gdl,
secondo Wolf (1985).
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(4)

(5)

(6)

dove i simboli adottati hanno il significato
seguente:
- Ts, Tf, Teq: periodo proprio di vibrazione

rispettivamente della sovrastruttura, della fon-
dazione e del sistema equivalente a 1 gdl;

- Ks, Kf, Keq: rigidezza strutturale, impe-
denza del sistema suolo fondazione e rigi-
dezza del sistema equivalente a 1 gdl;

- ξs, ξf, ξeq: smorzamento strutturale, della fon-
dazione, e del sistema equivalente a 1 gdl;

- H: altezza efficace del primo modo di
vibrazione della sovrastruttura;

- ag, ag
eq: rispettivamente accelerazione del

suolo e input sismico equivalente.
Con i valori equivalenti espressi dalle (4), (5) e
(6), si può dimostrare che la risposta dell’oscil-
latore a 1 gdl risulta uguale a quella del sistema
iniziale a due gradi di libertà (Wolf, 1985).
L’idea alla base della procedura proposta è che
sia possibile applicare il DDBD su tale oscilla-
tore modificato. Per tener conto degli effetti di
non-linearità del terreno, è stata pensata una
procedura di tipo iterativo, in cui ad ogni passo
di calcolo vengono modificate le caratteristiche
di rigidezza e smorzamento del sistema suolo-
fondazione in funzione della rotazione corrente
della fondazione stessa, conseguente all’appli-
cazione delle azioni calcolate attraverso il
DDBD. Tale procedura, riassunta nello schema
a blocchi di figura 10 (i cui simboli fanno rife-
rimento o alla figura 9 o a quanto segue), si
articola essenzialmente nei seguenti punti:
1. dimensionamento della fondazione (lar-

ghezza B, capacità portante NMAX, impe-
denza rotazionale Kf,0, momento limite MLIM);

2. costruzione delle curve definite dalle
equazioni (2) e (3);

3. valutazione dell’oscillatore equivalente a 1
gdl (duttilità µ, smorzamento e rigidezza
strutturali ξs e Ks, smorzamento equivalente
ξeq, valore di spostamento corrispondente
al plateau dello spettro di spostamento,
smorzato con ξeq, Dc, ξeq): alla prima itera-
zione si considera l’oscillatore a base fissa,
successivamente il periodo di oscillazione e
lo smorzamento strutturale vengono modifi-

cati tenendo conto dell’interazione con la
fondazione (Wolf, 1985);

4. calcolo del taglio alla base Vb e del corri-
spondente momento agente sulla fondazione
Mf per il prescritto spettro di spostamento;

5. calcolo della rotazione della fondazione θ;
6. calcolo del contributo della fondazione

allo spostamento laterale della struttura Df;
7. aggiornamento di Kf e ξf entrando nelle

curve definite dalle equazioni (2) e (3);
8. test sulla convergenza della rotazione

della fondazione (se non è verificata si
torna al punto 3 della procedura);

9. controllo sulla capacità portante della fon-
dazione (momento limite) e sui valori di
rotazione ammissibili (se non sono soddi-
sfatti, si torna al primo punto della proce-
dura incrementando la larghezza della
fondazione).

Interazione dinamica non lineare terreno-struttura nell’ambito della progettazione sismica agli spostamenti
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Fig. 10
Schema a blocchi
riassuntivo della procedura
DDBD + ISS.



La descrizione dettagliata della procedura,
messa a punto per il caso di pile da ponte ma
applicabile con lievi modifiche anche ad altri
casi progettuali, viene descritta in Appendice
con i riferimenti specifici alle formule per que-
sta tipologia strutturale tratte dal testo di
Priestley et al. (2007).

Effetto dello smorzamento
Per il calcolo dello smorzamento del sistema
equivalente a 1 gdl, al punto 11 della proce-
dura esposta in Appendice vengono conside-
rate le due proposte di Priestley et al. (2007) e
di Wolf (1985). La prima formulazione è
basata su considerazioni di tipo energetico, in
quanto lo smorzamento di ciascuna parte del
sistema risulta proporzionale all’area racchiusa
dai cicli di isteresi secondo le espressioni:

(7)

in cui il significato dei termini As, Af e Vb è
rappresentato in figura 11. In particolare As
e Af sono le aree all’interno dei cicli di isteresi
di struttura e fondazione rispettivamente (vedi
Fig. 11), e rappresentano l’energia assorbita
per ciclo. Come mostrato in figura 11, l’area
sottesa dai cicli di isteresi del sistema equiva-
lente struttura-fondazione è costituita dalla
somma delle aree dei due componenti; quindi
lo smorzamento del sistema equivalente è for-
nito dalla seguente espressione:

(8)

La formulazione di Wolf (1985) è invece
basata sulla scrittura delle equazioni del moto
per il sistema accoppiato struttura-fondazione.
L’espressione dello smorzamento del sistema
equivalente è ottenuta analiticamente, ipotiz-
zando condizioni di risonanza del sistema:

(9)

Avendo ipotizzato che il sistema equivalente
sia costituito da due elementi in serie, si può
mostrare che le due formulazioni di Priestley
et al. (2007) e di Wolf (1985) sono di fatto
equivalenti. Infatti per un sistema in serie è
possibile scrivere che:

(10)

da cui segue che

(11)

Sostituendo l’espressione (11) di Keq nell’e-
quazione (9) si ottiene immediatamente la (8).
Si fa notare che, secondo tale formula, gli
smorzamenti delle due componenti del
sistema non si combinano in maniera addi-
tiva, come intuitivamente si potrebbe pensare,
ma la loro combinazione dipende dal rap-
porto Df / Ds.
Come valori rappresentativi, per Df / Ds 0,
ovvero per base rigida, ξeq = ξs; per Df / Ds
� ∞, ovvero per base infinitamente cedevole,
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Fig. 11
Contributi allo smorzamento

per struttura e fondazione
(adattato da Priestley et al.,

2007).

Vb

Df Ds Df + Ds

Af A s
A f + As

K f K s K eq

struttura

Vb

Df Ds Df + Ds

A A

K f K s K eq

fondazione + strutturafondazione



ξeq = ξf ; per Df / Ds � 1, ovvero per contri-
buti equivalenti della fondazione e della strut-
tura, ξeq = (ξf + ξs) / 2.
Si capisce quindi che, se lo smorzamento
della fondazione assume un valore prossimo
a quello dello smorzamento strutturale, lo
smorzamento equivalente rimane pressoché
invariato rispetto a quello che si avrebbe per
un sistema a base incastrata, con la possibi-
lità anche di diminuire rispetto a quest’ultimo,
nel caso che l’interazione suolo-fondazione
riduca la duttilità nella sovrastruttura.

Progetto agli spostamenti di pile da ponte
con interazione terreno-struttura
Con riferimento alla tipologia strutturale di
pile da ponte su fondazione superficiale, ven-
gono ora presentati due esempi applicativi
della procedura illustrata, riguardanti due
pile circolari di altezza differente, predimen-
sionate con DDBD nell’ipotesi di base inca-
strata (Restrepo, 2007). I dati relativi alle pile

sono riportati in Tabella 2. Si osserva che le
differenze più significative tra le due strutture
si riscontrano, oltre che in termini di altezza,
in termini di periodo elastico di vibrazione e
di rigidezza (la pila P2 è notevolmente più
flessibile di P1), mentre la massa supportata
dalle due strutture è sostanzialmente simile. È
altresì importante la differenza in termini di
spostamento laterale allo snervamento Dy, da
cui si evince che la pila P2 può subire distor-
sioni strutturali molto più ampie di P1 in
campo elastico, prima di raggiungere il limite
di snervamento. Si è ipotizzato che le pile
siano poggianti su un terreno di natura non
coesiva, le cui caratteristiche meccaniche,
riportate in Tabella 2, sono rappresentative di
depositi superficiali mediamente addensati. Si
considera come azione sismica lo spettro di
spostamento di progetto ottenuto dallo spettro
di accelerazione dell’Eurocodice 8, Tipo 1,
considerando accelerazione di picco su suolo
rigido ag = 0.5g, e suolo di categoria C.
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I risultati dell’applicazione su entrambe le pile
della procedura iterativa denominata DDBD +
ISS sono riportati rispettivamente in Tabella 3
e Tabella 4, e vengono sintetizzati nella
colonna di sinistra di figura 13. Ciascuna riga
della tabella mostra in successione i risultati
della procedura iterativa, in cui la larghezza
della fondazione viene incrementata di 10 cm

ad ogni passo fino a che Mf < MLIM. Confron-
tando l’iterazione finale con il risultato che si
sarebbe ottenuto nell’ipotesi di base incastrata
(riportato nell’ultima riga di ciascuna tabella,
e in cui la larghezza B della fondazione viene
determinata invertendo la formula per il cal-
colo di MLIM, in modo tale che MLIM > Mf), si
possono fare le considerazioni seguenti.

Tabella 2 - dati delle pile da ponte considerate

P1 P2

Struttura

H [m] 10 30

M [t] 882 1025

D [m] 2 2.5

A [m2] 3.14 4.91

I [m4] 0.785 1.92

Dy [cm] 8.53 61.4

Kgross [kN/m] 70686 6392

T [s] 0.70 2.52

Suolo

γ [kN/m3] 19.6 19.6

φ [°] 32 32

G [MPa] 80 80

ν 0.3 0.3
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Pila P1
Per la pila più bassa P1 gli effetti dell’intera-
zione terreno-struttura risultano limitati: lo spo-
stamento laterale dovuto alla rotazione della
fondazione (Df) è pari infatti a circa il 20%
dello spostamento dovuto alla distorsione strut-
turale (Ds), mentre la duttilità strutturale viene
ridotta rispetto al caso di base incastrata da
3.5 a 3. È anche interessante notare che il
taglio alla base risulta di poco superiore
rispetto al caso di base fissa, in quanto lo
smorzamento equivalente del sistema con inte-
razione (ξeq = 14.4 %) è inferiore a quello del
sistema a base fissa (ξs = 15.11%), a causa del
ridotto contributo dello smorzamento della fon-
dazione, come sottolineato nel paragrafo pre-
cedente. Nel dimensionamento della fonda-
zione non vi sono quindi significative diffe-
renze tra sistema con interazione e struttura a
base incastrata, tanto che la larghezza passa
da 7 m a 6.9 m nei due casi con e senza inte-
razione. Anche per quanto riguarda il dimen-
sionamento dell’armatura della pila non vi
sono differenze significative nei due casi: il
quantitativo di armatura è infatti legato al rap-
porto tra la rigidezza elastica della sezione di
calcestruzzo fessurata Kcracked e la rigidezza
elastica della sezione integra Kgross. Tale rap-
porto rimane sostanzialmente invariato pas-
sando da sistema a base fissa a sistema con
interazione.

Pila P2
Per la pila P2 gli effetti dovuti all’interazione
terreno-struttura risultano invece molto più
consistenti. Lo spostamento dovuto alla rota-
zione della fondazione è infatti superiore
rispetto a quello legato alla distorsione struttu-
rale, e la riduzione di quest’ultima è tale da
far rimanere la struttura in campo elastico; in
questo caso dunque la fondazione si com-
porta come un isolatore per la sovrastruttura.
Ciò è testimoniato anche dall’elevato smorza-
mento apportato dalla fondazione, superiore
al 20%, che determina un raddoppio dello
smorzamento del sistema equivalente rispetto
a quello che si avrebbe per il sistema a base
fissa. Inoltre il taglio alla base viene ridotto di
circa il 25% rispetto al sistema a base inca-
strata. La diretta conseguenza di tale ridu-
zione è che la fondazione del sistema con
interazione viene dimensionata con una lar-
ghezza 1.7m inferiore rispetto a quella della
struttura a base fissa. Anche il dimensiona-
mento dell’armatura della pila varia in modo
significativo passando da sistema a base inca-

strata a sistema con interazione, in quanto il
rapporto Kcracked/Kgross cresce da 0.48 a
0.88: ciò implica un incremento della percen-
tuale di armatura nel dimensionamento della
pila. Infine sono da sottolineare gli effetti del-
l’interazione sugli spostamenti assoluti: per il
sistema a base incastrata è previsto uno spo-
stamento laterale totale, coincidente con la
distorsione strutturale, pari a 74 cm;
l’interazione suolo-fondazione riduce questo
valore a 55 cm, di cui 30 cm dovuti alla sola
rotazione della fondazione, e 25 cm alla dis-
torsione strutturale. L’effetto dell’interazione
riduce pertanto la distorsione strutturale della
pila a circa un terzo di quella che si avrebbe
considerando il sistema a base incastrata.

Validazione dei risultati mediante analisi dina-
miche
Per validare i risultati ottenuti attraverso
l’applicazione della procedura di tipo pseudo-
statico ora illustrata, sono state effettuate delle
analisi dinamiche sulle medesime pile,
facendo uso di un codice di calcolo in cui la
struttura viene rappresentata da un oscillatore
elastico perfettamente plastico ad un grado di
libertà, e il comportamento del sistema suolo
fondazione viene descritto attraverso un
macroelemento a tre gradi di libertà. A questo
scopo si è fatto uso del macroelemento propo-
sto da Paolucci (1997), caratterizzato da una
risposta elastica perfettamente plastica. Come
input sismico sono stati considerati 7 accelero-
grammi compatibili con lo spettro di sposta-
mento Eurocodice 8 considerato in prece-
denza per il dimensionamento delle pile (Sul-
livan, 2007). In figura 12 vengono riportati i
risultati dell’analisi dinamica delle due pile
condotta con uno degli accelerogrammi consi-
derati. È evidente la differenza di risposta alla
medesima sollecitazione: mentre per la pila P1
è prevalente la plasticizzazione a livello strut-
turale, per la pila P2 accade l’opposto, e la
plasticizzazione prevalente avviene sotto la
fondazione, con la struttura che rimane in
campo elastico. Tale comportamento si può
spiegare osservando i diversi livelli di taglio
alla base e momento applicato alla fonda-
zione: a causa della differenza di altezza tra
le due pile (altezza di P1 << altezza di P2) che
determina una elevata differenza di periodo
proprio e quindi di massima accelerazione
“sentita” dal sistema elastico (accelerazione
massima P2 << accelerazione massima P1), si
verifica che il taglio alla base di P1 è superiore
a quello di P2, mentre il momento applicato 95
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alla fondazione di P2 è superiore a quello di
P1. Supponendo quindi valida l’ipotesi sempli-
ficativa di comportamento elastico perfetta-
mente plastico sia della pila che della fonda-
zione, accade che, nel momento in cui una
delle due parti raggiunge lo snervamento,
essa tende ad isolare l’altra parte di sistema,
e a funzionare come unica fonte di dissipa-

zione energetica e di accumulazione di spo-
stamenti-rotazioni permanenti. In proposito si
osserva che, sottoposte alla sollecitazione in
esame, entrambe le pile accumulerebbero uno
spostamento laterale permanente attorno ai
25 cm, per la pila P1 dovuto quasi esclusiva-
mente alla distorsione strutturale, per la pila
P2 alla rotazione permanente della fonda-96
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Fig. 12
Esempio di risultati di

un’analisi dinamica
(a sinistra pila P1, a destra

pila P2).



zione, pari a circa 0.008 radianti.
Nella colonna di destra di figura 13 sono
mostrate le medie e gli scarti dei risultati di tutte
le analisi dinamiche effettuate su entrambe le
pile. Esse confermano con buona approssima-
zione i risultati ottenuti attraverso la procedura
pseudostatica (colonna di sinistra di Fig. 13),
nonostante i livelli di scarto relativamente ampi

che si registrano in corrispondenza della stima
degli spostamenti-rotazioni in campo plastico.

Effetti dell’interazione terreno-struttura in
campo lineare e nonlineare
Si è voluto infine studiare l’entità degli effetti del-
l’interazione terreno-struttura considerando le
tre ipotesi riguardo il comportamento della fon- 97
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Fig. 13
Confronto tra i risultati delle
analisi pseudostatiche
(colonna di sinistra) e
dinamiche (colonna di
destra, sono indicati i valori
medi e le deviazioni
standard) condotte sulle pile
P1 e P2.



dazione, ovvero (i) base fissa, (ii) base cedevole
lineare, (iii) base cedevole nonlineare. Il con-
fronto tra i diversi casi, facendo riferimento sia
al caso pseudo-statico che a quello dinamico è
riportato in Tabella 5. Per rendere significativo il

confronto, nei due casi di fondazione cedevole
si è deciso di utilizzare la stessa fondazione: in
particolare si è fatto riferimento alle dimensioni
ottenute applicando la procedura DDBD+ISS al
caso di base cedevole non lineare.
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Tabella 5 - confronto numerico tra analisi pseudo statiche e dinamiche, considerando tre diversi tipi di condizione alla base

P1 analisi pseudostatiche P1 analisi dinamiche

B[m] Ds[cm] Df[cm] Dtot[cm] Df/Ds[-] µ[-] Vb[kN] Ds[cm] Df[cm] Dtot[cm] Df/Ds[-] µ[-] Vb[kN]

Base 6.9 30.00 0.00 30.00 0.00 3.52 2180.7 30.4 0 30.4 0 3.57± 2171
fissa ±8.1 ±8.1 0.95

ISS 7 28.5 1.5 30.00 0.05 3.35 2284.4 31.5 1.82 32.9 0.06± 3.69± 2285.6
lineare ±6.5 ±0.07 ±6.5 0.01 0.76

ISS non 7 24.89 5.11 30.00 0.21 2.92 2275.5 29.3 3.92 33.3 0.13± 3.43± 2291.7
lineare ±5.4 ±1.44 ±6.6 0.03 0.63

P2 analisi pseudostatiche P2 analisi dinamiche

B[m] Ds[cm] Df[cm] Dtot[cm] Df/Ds[-] µ[-] Vb[kN] Ds[cm] Df[cm] Dtot[cm] Df/Ds[-] µ[-] Vb[kN]

Base 9.7 73.98 0 73.98 0 1.2 1871 81± 0 81± 0 1.32± 1871.5
fissa 9.8 9.8 0.16

ISS 8 67.3 8.05 75.35 0.12 1.09 2241.6 75.9 8.2± 82.7 0.11± 1.22± 2236.4
lineare ±7.5 0.19 ±7.5 0.01 0.12

ISS non 8 24.84 30.13 54.97 1.21 0.40 1390.1 25.7 42.5 65± 1.65± 0.42± 1438
lineare ±0.81 ±16.9 17 0.65 0.01 ±45.5

Oltre ad osservare un ottimo accordo tra ana-
lisi statiche e dinamiche, l’aspetto più rile-
vante che emerge è la differenza tra i risultati
ottenuti considerando una interazione ter-
reno-struttura di tipo lineare piuttosto che non
lineare, soprattutto nel caso della pila più alta
P2. In tal caso, considerando l’interazione
lineare, si ottiene una modesta riduzione
della domanda di duttilità strutturale, che
rimane superiore all’unità. Allo stesso tempo
l’interazione terreno-struttura non fornisce
contributo allo smorzamento complessivo del
sistema; quest’ultimo risulta inferiore rispetto
al caso a base fissa, in quanto la riduzione
della duttilità comporta una riduzione dello
smorzamento strutturale (direttamente dipen-
dente dalla duttilità strutturale). La conse-
guenza di questo fenomeno è un aumento
importante del taglio alla base rispetto al
caso di base incastrata.
Opposto è invece il comportamento che si
registra considerando un’interazione non-
lineare suolo-fondazione-struttura: il contri-
buto allo spostamento totale del sistema in ter-
mini di rotazione della fondazione è supe-
riore a quello fornito dalla distorsione struttu-
rale; la struttura rimane quindi in campo

lineare, mentre la fondazione si comporta
come un dissipatore di energia, apportando il
contributo preponderante allo smorzamento
del sistema (vedi valori riportati in Tabella 4).
In questo caso il taglio alla base diminuisce
considerevolmente sia rispetto al caso di base
fissa, che soprattutto rispetto al caso di intera-
zione lineare. Va sottolineato che, se si fosse
tenuto conto dell’ipotesi di linearità del ter-
reno nel dimensionamento della fondazione,
si sarebbe dovuta aumentare la sua lar-
ghezza B rispetto al caso di interazione non
lineare per poter soddisfare la condizione sul
momento limite, a causa dell’aumento del
momento applicato alla fondazione conse-
guente all’incremento del taglio alla base.

Considerazioni conclusive sui casi analizzati
I due esempi di calcolo proposti sono rappre-
sentativi di una tendenza di carattere più
generale, confermata anche da altre analisi
condotte su pile da ponte. L’interazione non
lineare con la fondazione risulta rilevante per
strutture alte e flessibili: la flessibilità comporta
infatti che il taglio alla base prodotto dall’a-
zione sismica sia relativamente ridotto, mentre
l’altezza della struttura implica che il momento



agente sulla fondazione sia elevato. In tal caso
il meccanismo di plasticizzazione si produce
nel terreno sottostante la fondazione, contri-
buendo alla dissipazione di energia e all’iso-
lamento della sovrastruttura, che di fatto
rimane in campo elastico. Per strutture più
tozze e rigide invece, caratterizzate da elevati
livelli di duttilità, l’interazione gioca un ruolo
minore, in quanto provvede solo ad una par-
ziale riduzione delle deformazioni plastiche,
ovvero della duttilità, nella sovrastruttura.
Si fa notare che tali effetti tendono ad essere
opposti rispetto a quanto ci si attenderebbe se
si considerasse una interazione suolo-strut-
tura lineare applicata ad una struttura
anch’essa con comportamento elastico
lineare. Si può giustificare questa considera-
zione ipotizzando che il sistema equivalente a
1 gdl sia costituito da due elementi in serie. È
possibile allora scrivere la forza di taglio alla
base come:

,

da cui segue immediatamente che,

,

da cui si deduce il ben noto risultato che
l’effetto dell’interazione in campo lineare
aumenta al crescere del rapporto tra rigi-
dezza strutturale e fondazionale.
Si fa infine presente che i valori di rotazione
della fondazione cui si è fatto riferimento nel
testo e che sono riportati nelle Tabelle 3 e 4
sono i valori massimi e non quelli di rotazione
permanente. Il campo di valori osservati è
compreso tra 0.004 e 0.01 radianti. Si

riporta, come riferimento per la definizione
dei valori massimi di rotazione ammissibili
per una fondazione durante terremoti, quello
delle norme giapponesi per il progetto di fon-
dazioni di ponti autostradali (PWRI, 2003),
per le quali un angolo di rotazione della fon-
dazione di 0.02 radianti è ritenuto accetta-
bile. La soglia del PWRI è stata fissata sulla
base dei riscontri successivi al terremoto di
Kobe, quando, sulla base di considerazioni
su tempi e costi di riparazione, soltanto le pile
con inclinazione residua inferiore a 0.02 rad
(circa 1°) erano state riparate (M. Shirato,
PWRI, comunicazione personale). Si nota
incidentalmente che la stessa soglia venne
anche usata nella città di Adapazari in Tur-
chia, dopo il terremoto dell’agosto 1999, per
selezionare, tra gli edifici che subirono cedi-
menti fondazionali, quelli riparabili (M. T. Yil-
maz, comunicazione personale).
Si nota infine che, mentre la procedura deli-
neata si riferisce ai valori massimi di rota-
zione della fondazione, risulta invece difficil-
mente quantificabile da una procedura di tipo
pseudostatico il valore di rotazione residuo,
almeno sulla base degli sviluppi finora com-
piuti. Non viene infatti preso in considera-
zione l’effetto di sollevamento e distacco
(uplift) della fondazione dal terreno durante
lo scuotimento sismico. Il punto debole della
procedura è pertanto legato alla difficoltà di
dare previsioni affidabili in questi termini, for-
nendo allo stesso tempo previsioni sui livelli di
danneggiamento. La messa a punto di
modelli costitutivi via via più affidabili, e la
disponibilità di nuovi dati sperimentali
potranno in un prossimo futuro sopperire a
questo limite.
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5. Conclusioni
L’utilizzo di approcci prestazionali nell’inge-
gneria sismica si scontra ancor’oggi, per ciò
che concerne il comportamento dinamico delle
fondazioni e l’interazione non-lineare con la
sovrastruttura, da un lato con un’oggettiva
penuria di dati sperimentali e dall’altro con la
difficoltà ad avere a disposizione codici di cal-
colo affidabili e ben calibrati.
A partire da alcuni metodi numerici e risultati
sperimentali disponibili, questo articolo si è pro-
posto lo scopo di fornire una procedura opera-
tiva per tenere conto dell’interazione non-
lineare terreno-fondazione superficiale-struttura
nell’ambito dell’approccio di progettazione
sismica agli spostamenti (DDBD). Quest’ultimo

infatti, essendo basato sulla schematizzazione
della struttura mediante un oscillatore a 1 gdl
con periodo e smorzamento equivalenti, si pre-
sta naturalmente ad incorporare anche gli
effetti dell’interazione con la fondazione.
Pur considerando i rilevanti progressi com-
piuti, specialmente se si considera la novità
della procedura proposta, rimangono ancora
diversi punti da sviluppare, in particolare:
- l’applicazione ad altre tipologie struttu-

rali, in particolare strutture prefabbricate
con plinti a bicchiere;

- il controllo in termini di rotazione perma-
nente della fondazione al termine dell’ec-
citazione sismica;

- l’estensione al caso di fondazioni pro-



fonde degli abachi di risposta non-
lineare, proposti in questo articolo per il
solo caso di fondazioni superficiali;

- l’implementazione dei modelli non-lineari
di macro-elemento terreno-fondazione
presi in considerazione all’interno di
codici di calcolo agli elementi finiti, in
modo da verificare la procedura proposta
ed i risultati anche per strutture più com-

plesse (strutture a più gradi di libertà,
strutture su appoggio multiplo, etc.);

- analisi parametriche che chiariscano le con-
dizioni nelle quali l’interazione non-lineare
terreno-struttura possa giocare un ruolo
determinante nella risposta strutturale;

- confronto dei risultati con le indicazioni
normative relative a ponti e strutture pre-
fabbricate.
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Appendice
Notazione
H = altezza dell’oscillatore equivalente a 1 gdl
M = massa dell’oscillatore equivalente a 1gdl
B = larghezza della fondazione
L = lunghezza della fondazione
hf = altezza della fondazione
NMAX = capacità portante della fondazione
MLIM = momento limite applicabile alla fondazione
εy = deformazione dell’acciaio allo snervamento
φy = curvatura della pila allo snervamento (φy =

2.25 εy/D per sezioni circolari di diametro D,
φy = 2.10 εy/hc per sezioni rettangolari di pro-
fondità hc, cf. eq. (3.6) da Priestley et al., 2007)

Dy = spostamento laterale in testa pila allo snerva-
mento (Dy = φy H2/3 per pile libere in testa, Dy
= φy H2/6 per pile incastrate in testa, cf. eq.
(3.7) da Priestley et al., 2007)

Kgross = rigidezza della pila integra (Kgross = 3EI/H3

per pile libere in testa, Kgross = 12EI/H3 per pile
incastrate in testa)

Dd = spostamento laterale di progetto in testa pila
Ds = spostamento laterale dovuto alla distorsione

strutturale
Df = spostamento laterale dovuto alla rotazione

della fondazione
Sa = accelerazione spettrale
Sd = spostamento spettrale
TC = 0.4s = periodo di inizio del terzo ramo dello

spettro elastico di progetto di accelerazione
TD = 4s = periodo di inizio del quarto ramo dello

spettro elastico di progetto di accelerazione (2s
per EC8)

TCO = 4s = periodo d’angolo dello spettro di pro-
getto di spostamento (2s per EC8)

ag = accelerazione di picco del terreno
S = fattore di suolo (= 1 per sito roccioso)
η = fattore di smorzamento (= 1 per smorza-



mento del 5%)

spostamento spettrale in corrispondenza del
periodo d’angolo TC0 per 5% di smorzamento

µ = duttilità
ξs = smorzamento strutturale
Ks = rigidezza strutturale
Dc,ξ = spostamento spettrale al periodo d’angolo

TC0 per smorzamento pari a ξs
Te = periodo di vibrazione equivalente per

l’oscillatore elasto-plastico a base incastrata
Ke = rigidezza equivalente per l’oscillatore elasto-

plastico a base incastrata
Vb = taglio alla base della pila
Kcracked = rigidezza elastica della sezione di calce-

struzzo fessurata (Kcracked = Vb/Dy se Dy < Ds,
Kcracked = Vb/Ds se Dy > Ds)

Mf = momento agente sulla fondazione
θ = rotazione della fondazione
Kf = rigidezza rotazionale del terreno
Kf,0 = rigidezza rotazionale iniziale del terreno

(determinata con le formule di Gazetas, 1991)
ξf = smorzamento rotazionale del terreno
ξeq = smorzamento per il sistema equivalente a 1

gdl terreno-fondazione-sovrastruttura
Teq = periodo di vibrazione per il sistema equiva-

lente a 1 gdl terreno-fondazione-sovrastruttura
Keq = rigidezza per il sistema equivalente a 1 gdl

terreno-fondazione-sovrastruttura

Procedura DDBD con interazione terreno-
struttura applicata a pile da ponte
1. Assegnazione della geometria iniziale per la fon-

dazione: Larghezza B, lunghezza L, altezza hf.

2. Valutazione della capacità portante della fonda-
zione NMAX e del suo fattore di sicurezza statico
FS in condizioni di carico verticale e centrato (for-
mulazione EC7)

3. Calcolo del valore iniziale della rigidezza rotazio-
nale della fondazione Kf,0 (impedenza rotazionale),
attraverso le formule proposte da Gazetas (1991)

4. Calibrazione delle curve di decadimento della
rigidezza rotazionale e di variazione dello smor-
zamento in funzione della densità relativa, di FS e
di Kf,0 (cf. Eq. (2) e (3) e Tabella 1)

5. Calcolo del momento limite applicabile alla fon-
dazione MLIM, attraverso la formulazione di Nova
e Montrasio (1991):
Luogo di rottura per carichi inclinati ed eccentrici
(cf. Eq. (6) da Nova e Montrasio (1991)):

dove

è il coefficiente di attrito suolo-fondazione

è un parametro costitutivo adimensionale
β=0.95 è un parametro che controlla la posizione
del carico orizzontale massimo
Essendo Mf = Vb(H+hf/2), si può calcolare il
valore di carico orizzontale limite come:

e quindi si ottiene MLIM=Vb, LIM (H+hf/2)

6. Definizione dello spostamento di progetto:
Dd = 0.03H (limite di drift imposto per assicurare
un livello di danno accettabile nella struttura;
dipende dalla tipologia strutturale considerata.
Nel caso presente si fa riferimento alla pila da
ponte (cf. Priestley et al. (2007), Sezione 3.3)

7. Calcolo dello spostamento laterale dovuto alla dis-
torsione strutturale:
Ds = Dd – Df (alla prima iterazione Df = 0)

8. Calcolo della duttilità strutturale:
µ = Ds / Dy

9. Calcolo delllo smorzamento strutturale:

(formula empirica dipendente dalla tipologia strut-
turale; in questo caso si fa riferimento alle pile da
ponte (cf. Eq. (3.17a) da Priestley et al., 2007))

10. Calcolo della rigidezza strutturale equivalente (cf.
Eq. 3.56 da Wolf, 1985) :

(alla prima iterazione questo punto viene saltato)

11. Calcolo dello smorzamento equivalente dell’intero
sistema (cf. Eq. (3.40c) da Priestley et al. (2007),
ed Eq. 3.61 da Wolf, 1985):

(alla prima iterazione ξeq = ξs)

12. Calcolo dello spostamento spettrale al periodo
d’angolo TCO per smorzamento ξeq, scalato
rispetto allo spostamento in ingresso dal fattore
Keq / Ks (cf. eq. 3.62 da Wolf, 1985)

(alla prima iterazione Ks = Keq)

13. Determinazione del periodo equivalente del
sistema dallo spettro di spostamento:102
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(nell’ipotesi di trovarsi sul ramo lineare dello spettro)

14. Calcolo della rigidezza equivalente del sistema:

15. Calcolo del taglio alla base:
Vb = KsDs

16. Calcolo del momento agente sulla fondazione:

17. Calcolo della rotazione della fondazione:

θ = Mf/Kf (alla prima iterazione Kf = Kf,0 e θ = θ
0 = Mf/Kf,0 (rotazione su suolo elastico); se θ 0 >
0.0001, si impone θ = θ 0 = 0.0001).

18. Aggiornamento di rigidezza e smorzamento della
fondazione:
Kf e ξf (valori letti dal corrispondente valore di θ
sulle curve di variazione di rigidezza e smorza-
mento, definite attraverso le Eq. (2) e (3))

19. Calcolo dello spostamento laterale dovuto alla
rotazione della fondazione:
Df = θ (H + hf/2)

20. Ritorno al punto 7 finché viene ottenuta la conver-
genza su Ds.

21. Controllo che Mf < MLIM. Se tale relazione non è
verificata, ritorno al punto 1 incrementando la
larghezza della fondazione B di 0.1m.
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