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1. PREMESSA 

1.1. DESCRIZIONE DELLE OPERE 

La presente relazione illustra le caratteristiche geotecniche del terreno di cui al sito 

relativo all’intervento di miglioramento sismico scuola media S. Tommaso d’Aquino sita 

alla Piazza Ettore Imperio del Comune di Mercato San Severino. 

Essa compendia, inoltre, sulle scelte progettuali relative alle strutture di fondazione e 

sulle analisi svolte per il loro dimensionamento. 

L’edificio scolastico in esame, denominato “Scuola media San Tommaso d’Aquino”, 

ubicato alla Piazza Ettore Imperio, è adibito a scuola media. 

Esso presenta una forma ad L ed è stato costruito in due momenti differenti: l’ala 

disposta sull’asse nord-sud (più prossima al Palazzo Municipale, di lunghezza minore e 

posta a destra entrando dalla scala principale) è stata realizzata all’inizio degli anni ’50, 

mentre la rimanente ala disposta sull’asse est-ovest (di lunghezza maggiore e posta a 

sinistra entrando dalla scala principale) è stata realizzata alla fine degli anni ’50; esso è 

costituito da strutture portanti verticali in pareti murarie e orizzontamenti a solai in latero-

cemento. Il complesso edilizio presenta oltre all’edificio scolastico anche una palestra; i 

due corpi sono tra loro collegati per mezzo di una pensilina che realizza il percorso di 

collegamento. 

Il corpo principale è adibito alle funzioni scolastiche vere è proprie, ed è costituito da 

un piano seminterrato e da due piani fuori terra di altezza mediamente di circa 4,00 m, e 

presenta forma in pianta approssimativamente di “L” con superficie complessiva di 1150 

mq.  

Il corpo laterale è adibito a palestra ed è costituito da un solo piano fuori terra di altezza 

interna di circa 6,80 m, e presenta pianta rettangolare di superficie complessiva di 410 mq.   

Il corpo principale presenta strutture portanti verticali del piano seminterrato costituite 

da murature in pietra a spacco ben organizzate, mentre ai due piani soprastanti sono 

presenti sulle facciate esterne delle fasce verticali che costituiscono delle pareti in mattoni 

pieni, collegate tra loro da ”fasce di piano” in muratura di blocchi di tufo, il tutto intuibile 

anche “architettonicamente” sulle facciate esterne; le pareti interne ai due piani fuori terra 

sono sempre in muratura di tufo. 
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Le strutture portanti verticali del corpo laterale sono in muratura di mattoni pieni, 

mentre l’orizzontamento di copertura è a solaio in latero-cemento della stessa tipologia 

costruttiva di quelli del corpo principale.  

Il presente progetto è relativo al corpo principale, mentre la palestra è oggetto di 

altro intervento. 

L’intervento consiste nel miglioramento sismico del fabbricato mediante i seguenti 

interventi: 

A) irrigidimento del solaio di calpestio dei piani rialzato e primo mediante 

realizzazione di un diaframma rigido orizzontale costituito da una cappa di 

calcestruzzo collegata ai cordoli perimetrali, previa demolizione e rifacimento del 

pavimento esistente; tale intervento non sarà eseguito al calpestio del piano 

copertura sia per i limiti economici del finanziamento e sia perché in copertura nel 

2015 è stata rifatta completamente l’impermeabilizzazione e sono stati apposti i 

pannelli fotovoltaici; 

B) irrigidimento dei vuoti delle finestre con conseguente aumento della rigidezza e 

della resistenza delle pareti perimetrali, mediante l’apposizione di profili metallici 

sui quattro lati del vuoto della singola apertura;  

C) interventi locali su alcune pareti murarie esistenti con conseguente aumento della 

resistenza mediante rimozione dell’intonaco, stilatura dei giunti, apposizione di 

intonaco strutturale armato con fibre di vetro (C1 pareti al piano seminterrato e C2 

pareti al piano rialzato e primo); 

D) inserimento di nuove pareti murarie di controvento in sostituzione delle pareti 

divisorie esistenti (D1 pareti al piano seminterrato e D2 pareti al piano rialzato e 

primo); l’intervento di progetto prevede la ricostruzione di tutte le pareti mancanti 

in mattoni pieni; si evidenzia che le pareti P16-17-18 vengono realizzate dal piano 

rialzato al piano primo, essendo già presenti al piano interrato; la parete P35 invece 

deve essere realizzata a partire dal piano seminterrato e necessita quindi di una 

fondazione;  

E) intervento locale su strutture in cemento armato mediante applicazione di fibre in 

FRP al fine di aumentarne la duttilità e la resistenza a taglio (E1 pilastri e E2 travi). 
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L’edificio è localizzato zona sub-pianeggiante. 

L’analisi globale della struttura, necessaria per le verifiche sia statiche che sismiche 

sono state eseguite con l’ausilio di “software” che prevede la modellazione delle pareti 

murarie scomposte in macroelementi. 

L’analisi sismica è stata effettuata sull’intera struttura attraverso analisi non lineare di 

spinta (pushover) con determinazione degli indicatori di rischio che esprimono il rapporto 

tra la capacità della struttura a resistere al sisma e la domanda generata dal sisma stesso. 

Dette analisi sono state ripetute sia per la condizione ante-intervento che post-intervento, 

e dimensionando le strutture di rinforzo in maniera da raggiungere valori del rapporto sopra 

menzionato sempre maggiori di 0,60 ai sensi del §8.4.2 delle NTC “intervento di 

miglioramento”. 

Da dette analisi sono scaturite le pressioni agenti sul piano di posa delle fondazioni delle 

strutture murarie esistenti, nonché le azioni agenti alla base delle strutture murarie di 

progetto (intervento D1), dalle quali sono state dedotte le azioni complessive agenti sul 

piano di posa delle fondazioni. 

Nella presente si restituiscono le informazioni relative alla caratterizzazione 

geotecnica del sottosuolo, nonché i risultati delle verifiche di tipo geotecnico relative alla 

fondazione esistente del corpo di fabbrica ed alla fondazione di progetto. 

1.2. NORMATIVA DI RIFERIMENTO 

La normativa italiana cui viene fatto riferimento nelle fasi di calcolo e progettazione è 

la seguente: 

La normativa cui viene fatto riferimento nelle fasi di calcolo e progettazione è la 

seguente: 

/1/ D.M. del 17/01/2018: “Aggiornamento delle Norme tecniche per le costruzioni” 

(nel seguito NTC); 

/2/ Circolare 2 febbraio 2009, n. 617 - Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove 

norme tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14 gennaio 2008 (nel seguito 

CNTC). Nelle more dell’emanazione della nuova Circolare, in lavorazione presso 

il CSLLPP si possono seguire le indicazioni riportate nella Circolare 617/2009, per 
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quanto non in contrasto con quanto riportato nel nuovo D.M 17.01.2018 (vedi nota 

n. 3187 del CSLLPP del 21 marzo 2018); 

/3/ Deliberazione di Giunta Regionale della Campania n° 5447 del 07 novembre 2002 

– Aggiornamento della Classificazione Sismica dei Comuni della Regione 

Campania; 

/4/ L.R. Campania n. 9/86; 

/5/ Legge n. 64 del 2 febbraio 1974. “Provvedimenti per le costruzioni con particolari 

prescrizioni per le zone sismiche”; 

/6/ Legge n. 1086 del 5 Novembre 1971. “Norme per la disciplina delle opere di 

conglomerato cementizio armato, normale e precompresso, ed a struttura 

metallica”; 

1.3. BIBLIOGRAFIA 

/1/ EC1 - Parte 2-1 Basi di calcolo ed azioni sulle strutture: Azioni sulle strutture - 

Massa volumica, pesi propri e carichi imposti (UNI ENV 1991-2-1); 

/2/ Eurocode 8: “Design of structures for earthquake resistance - Part 5: Foundations, 

retaining structures and geotechnical aspects”; 

/3/ Cremonesi: “Manuale di Ingegneria Civile”, Volume 1  - Zanichelli / ESAC - 

Bologna, 1996; 

/4/ Carlo Viggiani: “Fondazioni” – CUEN – Napoli, 1993 

/5/ Bowles J.E.: Foundations Analysis and Design 4th edition – McGraw-Hill – New 

York, 1988. 

1.4. PARAMETRI PER L’ANALISI SISMICA 

Si veda la relazione di calcolo delle strutture.  

1.5. CARATTERISTICHE DEI MATERIALI DELLE STRUTTURE DI FONDAZIONE 

Si veda la relazione di calcolo delle strutture.  

1.6. INQUADRAMENTO DELL’INTERVENTO AI SENSI DELLE NORME TECNICHE 

Poiché l’intervento previsto in progetto non è compreso tra i casi previsti al §8.4.3 delle 

NTC, per i quali si rende obbligatorio l’adeguamento della costruzione, esso può essere 
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inquadrato correttamente come intervento di miglioramento ai sensi delle §8.4.2 delle 

NTC. 

Pertanto, a seguito dell’intervento, per la combinazione sismica delle azioni, il livello 

di sicurezza dell’edificio quantificato attraverso il rapporto ζE tra l’accelerazione sismica 

massima sopportabile dalla struttura e l’azione sismica massima che si utilizzerebbe nel 

progetto di una nuova costruzione, può risultare inferiore all’unità.  

Resta comunque l’obbligo, poiché l’edificio è di classe III ad uso scolastico, che il 

livello di sicurezza, a seguito degli interventi di miglioramento, deve essere comunque non 

minore di 0,6. 

2. PROBLEMI GEOTECNICI E SCELTE TIPOLOGICHE 

Le fondazioni dell’edificio in muratura esistente consistono in un setto murario in pietra 

calcarea squadrata dello spessore della muratura sovrastante di profondità oltre i 2,20m 

(quota del saggio); è lecito attendersi a quota maggiore una sottofondazione in pietrame 

minuto cementato di larghezza superiore, come era usuale negli anni 1950-1960 nella zona. 

Pertanto, per quanto riguarda l’intervento di miglioramento sismico, poiché si 

interviene su un edificio esistente che non presenta segni di dissesto imputabili a cedimenti 

fondali, e le fondazioni esistenti risultano sufficientemente approfondite rispetto al piano 

attuale del seminterrato, non si prevedono particolari interventi atti a modificare tipologia 

e dimensioni delle fondazioni esistenti. 

Per la fondazione della parete muraria P35 al piano seminterrato, visti i terreni con 

caratteristiche geotecniche estremamente scadenti, si è optato per una fondazione su 

micropali costituita da una trave 100x40 poggiante su n.17 micropali ϕ200 di profondità 

12 m con tubolare ϕ114 spessore 6mm. 

In considerazione dell’adozione di una fondazione profonda di una singola parete, gli 

effetti indotti dall’intervento sulle fondazioni contigue esistenti, in tutte le fasi di 

esecuzione dei lavori, risultano non significativi, pertanto le valutazioni di cui al punto 

C6.4.1 della Circolare 617/09 possono essere omesse. 
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Allo stesso tempo, l’incremento di pressione indotto nel sottosuolo, in condizioni di 

esercizio risulta modesto, e pertanto gli effetti indotti dall’intervento sulle costruzioni 

contigue esistenti, risulta del tutto trascurabile.  

Pertanto, per l’opera in progetto non si attendono particolari problemi conseguenti ai 

cedimenti assoluti e differenziali in esercizio, e tantomeno particolari problemi di stabilità 

allo stato limite ultimo. 

3. PROGRAMMA DELLE INDAGINI E DELLE PROVE GEOTECNICHE 

Per quanto riguarda le indagini effettuate per la caratterizzazione geotecnica del 

sottosuolo interessato delle opere di fondazione si fa riferimento alla “Relazione 

geologica” predisposta dalla Dott. Geol. Palmiro Scalcione, a cui si rimanda per ulteriori 

approfondimenti. 

La redazione della relazione di cui sopra, è stata supportata dall’esecuzione in parallelo 

di due tipi di indagini, l’una volta ad esplorare le caratteristiche meccaniche dei terreni 

direttamente influenzati dalle fondazioni del fabbricato e l’altro a caratterizzare il 

sottosuolo a maggiori profondità al fine di stabilire la categoria di sottosuolo in funzione 

dell’amplificazione sismica locale.  

Nello specifico sono state eseguite: 

• n. 1 prova penetrometrica dinamica super-pesanti D.P.S.H. con massa battente da 

63,5 Kg, altezza di caduta di 0,75 mt;  

• n. 1 prelievo di campione di terreno indisturbato alla profondità di mt 2.00;  

• Prove di laboratorio per la determinazione di:  

- Le grandezze indici (peso di volume, peso specifico, limiti di liquidità e 

plasticità e contenuto d’acqua;  

- Prova di taglio diretta;  

• n. 1 prospezione sismica (HVSR) basata sull’acquisizione e sull’analisi del Rumore 

Sismico Ambientale.  

Le indagini in sito sono state eseguite dalla GeoChimie Srl con sede legale al Corso 

Europa, 23 – Villaricca (NA). Le prove di Laboratorio sono state eseguite dal Laboratorio 

terre “SOILTEST S.R.L.” di Caserta fraz. Falciano con Autorizzazione del Ministero della 

Infrastrutture e Trasporti N° 5608 del 04/07/2013   
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Le indagini, hanno consentito la caratterizzazione meccanica dei terreni, per il “volume 

significativo”, interessato dalle fondazioni delle opere in progetto.  

 

4. CARATTERIZZAZIONE DEI TERRENI E DELLE ROCCE  

4.1. CARATTERIZZAZIONE FISICA E MECCANICA DEL SOTTOSUOLO 

4.1.1. Caratterizzazione geotecnica  

Si premette che in questa sede, ci si è riferiti alla quota di testa dei sondaggi che 

corrisponde alla quota del terreno attuale, del piano seminterrato del fabbricato. Pertanto, 

la profondità del piano di posa delle fondazioni corrisponde alla stessa profondità misurata 

rispetto alla testa dei sondaggi effettuati. 

L’area in esame è ubicata nella piana del t. Solofrana.  

Le formazioni affioranti nell’area sono:  

- Dolomie e calcari dolomitici, calcari detritici e a luoghi conglomeratici. 

Spessore di 300-350 mt. Età Lias Superiore.  

- Materiale detritico frammisto a materiale piroclastico 

- Sedimenti limno palustri, alluvionali, pedogenetici, colluviali e piroclastici 

e detritici. Si tratta di una successione discontinua di piroclastici fini da caduta 

(ceneri, scorie, pomici, lapilli) e di sabbia vulcanica alternate a limi, livelli 

pedogenetici, sabbie debolmente ghiaiose di origine fluviale o alluvionale. Alla 

base dei rilievi tali materiali sono frammisti a clasti calcarei e sottili livelli 

sabbioso-ghiaioso incoerente. Lo spessore è di una decina di metri. Età: 

Olocene.  
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L’area interessata è costituita principalmente da prodotti piroclastici e di dilavamento. La 

stratigrafia dei terreni, ricavata dalle indagini eseguite nelle adiacenze per il PRG, è:  

0,00 – 5.50 piroclastite cineritica con riporti  

5,50 – 8,00 materiale limo-sabbioso frammisto a pomici;  

8,00 – 11,00 materiale limo-sabbioso di colore marrone scuro;  

11,00 – 13,00 materiale limo-sabbioso di colore marrone-grigio;  

13,00 – 20,00 tufo grigio pozzolanico. 

I terreni interessati dalle indagini presentano un grado di permeabilità elevato e non è 

stata rilevata alcuna circolazione idrica alla profondità di interesse. La prima falda si 

riscontra oltre i 25 m di profondità. 

4.1.2. Suscettività alla liquefazione del sottosuolo di fondazione 

Si rimanda alla relazione del dott. Scalcione, nella quale si esclude la possibilità di 

fenomeni di liquefazione. 

4.1.3. Caratterizzazione sismica del sito (geologia locale) 

Sulla base delle indagini geofisiche eseguite, di tipo sismico basate sulla 

propagazione delle onde di superficie (profili sismici con metodologia HVSR), riportate 

nella relazione geologica allegata al progetto, si sono ottenute velocità delle onde di taglio 

Vs,30≅236 m/s.  
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Pertanto, al sottosuolo di interesse, per le opere in progetto si attribuisce la 

categoria di sottosuolo C di cui alla tabella 3.2.II delle NTC, qui riportata per comodità 

di lettura.  

 

4.2. CARATTERIZZAZIONE MORFOLOGICA DEL PENDIO 

Essendo l’edificio ubicato in zona sub pianeggiante sommità di un pendio naturale, le 

condizioni topografiche corrispondono a quelle della categoria T1 della tabella 3.2.IV delle 

NTC. 

 

4.3. VALORI CARATTERISTICI DEI PARAMETRI GEOTECNICI 

Per la valutazione delle caratteristiche meccaniche del terreno, sulla base delle prove in sito, 

si è fatto riferimento alle correlazioni affidabili ricavate da vari autori, e meglio riportate nella 

relazione geologica allegata alla presente, in relazione alle caratteristiche stratigrafiche del sito 

e del tipo di terreno, la cui validità è confermata a livello internazionale.  
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Schematicamente il sottosuolo è costituito da:  

- Piroclastiti a granulometria molto fine;  

- Piroclastiti a granulometria da fine a media;  

- Detrito di falda;  

- Tufo grigio.  





 

Il quadro geotecnico può essere così sintetizzato. 
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I valori dei parametri geotecnici qui elencati sono da intendersi come “valori 

caratteristici” secondo la dizione delle NTC.   
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5. VERIFICHE DELLA SICUREZZA E DELLE PRESTAZIONI 

5.1. IDENTIFICAZIONE DEGLI STATI LIMITE ULTIMI (SLU) 

Dei 5 stati limiti ultimi (SLU) riportati al punto C6.2.3.1 della “circolare” ne vengono 

identificati 2 quali pertinenti per le verifiche di sicurezza dell’opera in progetto: 

1. STR - raggiungimento della resistenza degli elementi strutturali; 

2. GEO – raggiungimento della resistenza del terreno interagente con la struttura 

con sviluppo di meccanismi di collasso dell’insieme terreno-strutture.  

 Per quanto riguarda il punto 1 si rimanda alla relazione di calcolo delle strutture, nella quale 

sono riportate le verifiche di tutti gli elementi strutturali, compreso quelli di fondazione, sulla base 

delle sollecitazioni ricavate mediante modellazione agli elementi finiti tenendo conto 

dell’interazione terreno-struttura. 

Per quanto riguarda il punto 2, gli stati limiti riguardano il collasso per carico limite nei terreni 

di fondazione e per scorrimento sul piano di fondazione. L’approccio, e le metodologie utilizzate 

per le verifiche di sicurezza, nonché le verifiche stesse nei confronti di detti stati limite, sono meglio 

riportate in seguito. 

5.2. IDENTIFICAZIONE DEGLI STATI LIMITE DI ESERCIZIO (SLE) 

Gli stati limite di esercizio si riferiscono al raggiungimento di valori critici di spostamenti, 

rotazioni e distorsioni che possono compromettere la funzionalità dell’opera. 

In particolare, le verifiche nei confronti degli stati limite di esercizio consistono nel 

verificare la condizione:  

dd CE ≤
 

Dove: 

dE è il valore di progetto dell’effetto delle azioni; 

dC è il prescritto valore limite dell’effetto delle azioni. 
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Nel caso in esame l’effetto delle azioni consiste nel cedimento massimo, nel cedimento 

differenziale massimo, nonché nella distorsione angolare massima. 

Sulla base di quanto riportato in bibliografia specializzata (vedi figure seguenti) è possibile 

imporre che i valori limite, tale che gli effetti sulla struttura in elevazione risultino accettabili 

possono essere imposti pari a :  

cedimento massimo   mmw
dC

30= ; 

cedimento differenziale   mmw
dC

25=∆ ; 

distorsione massima   500/1=
dC

β ;  
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6. APPROCCIO E VALORI DI PROGETTO DEI PARAMETRI GEOTECNICI 

6.1. APPROCCIO PROGETTUALE UTILIZZATO PER LE VERIFICHE SLU 

Si è proceduto con l’approccio 2 delle NTC, pertanto si eseguono le verifiche con 

l’unica combinazione dei gruppi di coefficienti: 

(A1+M1+R3) 

Pertanto, i coefficienti parziali di sicurezza “lato carichi” sono stati scelti tra quelli del 

gruppo A1 della tabella 2.6.I delle NTC, come previsto per l’unica combinazione relativa 

all’approccio 2. 

 

I coefficienti parziali di sicurezza per i materiali e le resistenze di natura geotecnica, si 

deve fare riferimento ai coefficienti parziali indicati allo scopo nella tabella seguente tratta 

dalle NTC: 

 

Infine, per i coefficienti parziali di sicurezza che operano sulle resistenze geotecniche 

globali si deve fare riferimento ai coefficienti parziali indicati allo scopo nella tabella 

seguente tratta dalle NTC: 
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6.2. VALORI DI PROGETTO DEI PARAMETRI GEOTECNICI 

Avendo scelto l’approccio 2, come si evince dalla tabella 6.2.II i coefficienti parziali 

relativi ai parametri geotecnici sono tutti pari all’unità e dunque i valori di progetto di detti 

parametri coincidono con quelli caratteristici. 

7. MODELLO GEOTECNICO DI SOTTOSUOLO E METODI DI ANALISI 

7.1. MODELLO GEOTECNICO DI SOTTOSUOLO 

Allo scopo di eseguire le verifiche necessarie, sulla base della stratigrafia riportata ai 

paragrafi precedenti, si è riconosciuto un modello geotecnico di sottosuolo semplificato, 

che in maniera approssimata consente di ottenere risultati di verifica del tutto a vantaggio 

di sicurezza.  

I parametri geotecnici adottati nei calcoli per le fondazioni superficiali sono riassunti in 

seguito: 

γt=16,70 kN/m3: peso specifico terreno naturale; 

φ’=25,5°: angolo di attrito interno; 

c’=2,0 kN/m2: coesione drenata; 

Nei calcoli dei micropali si è fatto direttamente riferimento ai valori di NSPT desunti 

dalla prova DPSH mediante opportuni correttivi. 

 

7.2. METODO DI VERIFICA SLU DEL COMPLESSO TERRENO–FONDAZIONE  

7.2.1. Collasso per raggiungimento Carico Limite della fondazione 

Sulla base delle caratteristiche geotecniche riportate precedentemente, è stata calcolata, 
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per ogni combinazione di carico e per ogni elemento interagente con il terreno, la capacità 

portante del complesso terreno-fondazione, che rappresenta la resistenza limite, in quanto 

forza normale al piano di posa cui corrisponde il raggiungimento del carico limite nei 

terreni in fondazione (cfr. punto C6.4.2.1 della “circolare”). 

Questa, corretta per il coefficiente di sicurezza globale pertinente con “l’approccio” 

scelto, viene confrontata con l’azione di progetto che è la componente della risultante delle 

forze in direzione nomale al piano di posa.  

I calcoli sono stati effettuati utilizzando la formula di Terzaghi corretta per tener 

conto dei vari effetti che concorrono a modificare l’ipotesi di rottura generale di fondazione 

nastriforme con carico centrato e perfettamente verticale.  

La formulazione generale utilizzata si presenta nella forma, nel caso generale di 

presenza di falda con quota del pelo libero superiore alla quota del piano di posa della 

fondazione: 

;''
2

1
21

'

lim LBhBNidsNDidsNcidsN wwqqcqqccccc ⋅⋅







⋅+⋅⋅⋅⋅⋅⋅⋅+⋅⋅⋅⋅⋅⋅+⋅⋅⋅⋅⋅= γγψγψψ γγγγγ

 

Mentre nel caso di assenza di falda o di sua presenza con quota del pelo libero inferiore 

alla quota del piano di posa della fondazione: 

;''
2

1
21

'

lim LBBNidsNDidsNcidsN qqcqqccccc ⋅⋅





⋅⋅⋅⋅⋅⋅⋅+⋅⋅⋅⋅⋅⋅+⋅⋅⋅⋅⋅= γγγγγ γψγψψ  

dove: 

Le espressioni per il calcolo di qc NNN ,, γ , proposte da Hansen sono: 

'tan)1(5.1

'cot)1(

)
2

'
45(tan2'tan

φ

φ

φ

γ

φπ

⋅−⋅=

⋅−=

+°=

q

qc

q

NN

NN

eN

 

φ’= angolo di attrito interno del terreno (eventualmente corretto con il coefficiente 

parziale); 

c’ = coesione del terreno (eventualmente corretto con il coefficiente parziale); 
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1γ = peso specifico del terreno al di sopra del piano di posa; 

2γ = peso specifico al di sotto del piano di posa;  

wγ = peso specifico dell’acqua (10,0 kN/mc);  

B = larghezza della fondazione; 

L= lunghezza della fondazione; 

D=  profondità del piano di posa; 

hw= altezza della falda rispetto al piano di posa della fondazione; 

posto: 

1,tγ = peso specifico del terreno naturale al di sopra del piano di posa;  

1,satγ = peso specifico del terreno saturo al di sopra del piano di posa;  

wsat γγγ −= 1,

'

1
 = peso specifico efficace del terreno immerso al sopra del piano di posa 

ft ,γ = peso specifico del terreno naturale al di sotto del piano di posa;  

fsat ,γ = peso specifico del terreno saturo al di sotto del piano di posa;  

wfsatf γγγ −= ,

' = peso specifico efficace del terreno immerso al di sotto del piano di 

posa 

se D<hw:: 

'

11 γγ =  

'

2 fγγ = ;  

se 0<hw<D: 
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D

hD w

t

−
⋅−+= )( '

11,

'

11 γγγγ  

'

2 fγγ = ;  

se –B’<hw<0: 

1,1 tγγ = ;  

'
)( '

,

'

2
B

hw

fftf

−
⋅−+= γγγγ ;  

se hw<-B’; 

1,1 tγγ = ;  

ft ,2 γγ = ;  

avendo posto: 

eB, eL eccentricità dei carichi nelle due direzioni. 

B’= larghezza della fondazione corretta in base all’eccentricità dei carichi B’=(B-2eB)  

L’= lunghezza della fondazione corretta in base all’eccentricità dei carichi L’=(B-2eL); 

qc sss ,, γ = fattori correttivi funzione della geometria della fondazione;  

qc ddd ,, γ = fattori correttivi funzione della profondità del piano di posa; 

qc iii ,, γ = fattori correttivi per effetto dell’inclinazione del carico. 

Per il tipo di fondazione in esame i coefficienti di forma qc sss ,, γ  vengono ricavati 

con le seguenti espressioni: 
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'tan
'

1

'
40.01

)/(
'

1

φ

γ

⋅+=

⋅−=

⋅+=

L

B
s

L

B
s

NN
L

B
s

q

cqc

 

Per il tipo di fondazione in esame i coefficienti di forma qc ddd ,, γ  vengono ricavati 

con le seguenti espressioni: 

1

)1('tan21

4,01

=

⋅−⋅+=

⋅+=

γ

φφ

d

ksend

kd

q

c

 

Per il tipo di fondazione in esame i coefficienti di forma qc iii ,, γ  vengono ricavati 

con le seguenti espressioni: 

5

5

)
'cot'

7,0
1(

)0()
'cot'

5,0
1(

φ

φ
φ

γ
⋅⋅+

⋅
−=

>
⋅⋅+

⋅
−==

cBF

F
i

per
cBF

F
ii

v

h

v

h
qc

 

Per la determinazione del meccanismo di rottura (generale/punzonamento), si fa 

riferimento allo studio di Vesic che suggerisce la valutazione di un “indice di rigidezza”: 

'''lim φστ tgc

GG
Ir

+
==  

Attraverso il quale è possibile stabilire: 

toPunzonamenperRottura

GeneraleRottura

<

≥

rcr

rcr

II

II
 

Dove: 

( ) ( )[ ]2/45tan(//45,03,3

2

1 φ−°−= LB

rc eI  è l’indice di rigidezza critico. 

Nelle espressioni precedenti:  

'σ  è la tensione litostatica a profondità D+B/2; 
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)1(2 ν+⋅
=

E
G  è il modulo di rigidezza trasversale; 

o

o

k

k

+
=

1
ν  

'1 φsenko −= è il coefficiente di spinta a riposo; 

Sulla base della teoria della elasticità: 

edEE
ν

νν

−

−−
=

1

21 2

è il modulo di Young del terreno. 

Quando necessario i coefficienti correttivi proposti da Vesic sono calcolati con le 

espressioni seguenti: 

 

Inoltre, in presenza di sisma, quando significativo, si considera l’effetto 

“cinematico” attraverso la correzione del fattore γN , che diventa: 

γγγ NzN kE ⋅=,  

Dove: 

45,0

1 







−=

φ
γ

tg

k
z hk

k
 

Con 
g

a
k Shk

max⋅= β  

Dove maxa è l’accelerazione attesa al sito, eventualmente corretta per il fattore che 

tiene conto della geologia locale ( Ts SSS ⋅= ) e Sβ è stato posto pari a 0,38. 
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7.2.2. Collasso per scorrimento sul piano di posa 

Sulla base delle caratteristiche geotecniche riportate precedentemente, è stata 

calcolata, l’azione limite parallela al piano di posa della fondazione che provoca lo 

scorrimento della fondazione sullo stesso piano di posa (cfr. punto C6.4.2.1 della 

“circolare”). 

Questa, corretta per il coefficiente di sicurezza globale pertinente con “l’approccio” 

scelto, viene confrontata con l’azione di progetto che è data dalla componente della 

risultante delle forze agenti in direzione parallela al piano di scorrimento della fondazione, 

I calcoli sono stati effettuati utilizzando la formula: 

'

lim tanφ⋅= EdNH  

φ’= angolo di attrito interno del terreno (eventualmente corretto con il coefficiente 

parziale); 

NEd = è l’azione di progetto normale al piano di posa; 

7.3. METODO DI CALCOLO DEI CEDIMENTI IN ESERCIZIO 

Per una stima di massima dei cedimenti si adotta un modello di semispazio elastico e 

fondazione flessibile. Pertanto, il cedimento vale (Tsytovich 1958): 

)1( 2ν−⋅⋅= SI
E

qB
w  

Con il significato dei simboli ricavabile dalle figure sottostanti: 
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Dove per q si intende il carico netto e per E e ν, rispettivamente, il modulo elastico e il 

coefficiente di Poisson del semispazio. 
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8. RISULTATI DELLE ANALISI 

8.1. ANALISI ESEGUITE 

Per quanto premesso ai paragrafi precedenti, la valutazione della sicurezza della 

costruzione in esame non richiede la verifica del sistema di fondazione poiché ai sensi del 

§8.3 delle NTC, non “sussistono condizioni che possano dare luogo a fenomeni di 

instabilità globale”, né si verifica una delle seguenti condizioni: 

– nella costruzione siano presenti importanti dissesti attribuibili a cedimenti delle 

fondazioni o dissesti della stessa natura si siano prodotti nel passato; 

– siano possibili fenomeni di ribaltamento e/o scorrimento della costruzione per effetto: 

di condizioni morfologiche sfavorevoli, di modificazioni apportate al profilo del terreno in 

prossimità delle fondazioni, delle azioni sismiche di progetto; 

– siano possibili fenomeni di liquefazione del terreno di fondazione dovuti alle azioni 

sismiche di progetto. 

Ad ogni buon conto, sulla scorta delle informazioni ottenute dalle indagini, si è 

proceduto ad una stima se pur approssimata, della capacità portante della struttura, delle 

fondazioni ed a confrontarla con le azioni trasmesse sul piano di posa dalle strutture in 

elevazione, in maniera tale da confermare l’assenza di qualsiasi segno di dissesto 

imputabile a problemi fondali. 

Si è proceduto inoltre alle verifiche della fondazione della parete da realizzare ex-novo, 

dal piano seminterrato. 

Le azioni agenti all’interfaccia terreno-fondazione sono state ricavate attraverso analisi 

non lineari con modellazione dell’intera struttura a “macroelementi” incastrati alla base. 

Le analisi effettuate contemplano: 

• combinazioni allo stato limite ultimo SLU per soli carichi verticali; 

• combinazioni allo stato limite di danno SLV con azioni sismiche di progetto con 

periodo di ritorno T=475 anni; 

• combinazioni allo stato limite di danno SLD con azioni sismiche con periodo di 

ritorno T=50 anni; 
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• combinazioni agli stati limite di esercizio per carichi verticali (“rare”). 

I dettagli sulla modellazione, sono riportati nella relazione di calcolo delle strutture e 

nei tabulati di calcolo allegati restituiti dal software utilizzato per le analisi. 

Le verifiche geotecniche allo stato limite ultimo e di esercizio vengono eseguite nei 

paragrafi successivi, richiamando i dati essenziali necessari, dedotti dai tabulati di calcolo. 

8.2. AZIONI DI CALCOLO UTILIZZATE PER LE VERIFICHE ALLO SLU 

Le fondazioni della struttura in muratura sono nastriformi, con impronta di circa 70 cm 

per l’ala Est-Ovest e 90 cm per l’ala Nord-Sud. Il software di calcolo utilizzato per l’analisi 

non lineare fornisce, le pressioni agenti sull’impronta di fondazione per ogni combinazione 

sismica SLV e statica SLU, nonché l’inviluppo. 

Le verifiche della fondazione nastriforme sono eseguite controllando che la pressione 

massima agente sul piano di posa non superi la pressione resistente della fondazione di 

pari dimensione e sottoposta ad una azione perfettamente centrata tale da generare una 

pressione uniforme pari a quella massima. L’azione parallela al piano di posa, nelle 

combinazioni sismiche di verifica, viene trascurata perché ampiamente contrastata dalla 

resistenza laterale del terreno, in quanto le fondazioni si approfondiscono per oltre 2,00 m 

dal piano campagna e quindi la superficie di contatto è molto elevata. Pertanto, la 

combinazione di verifica più gravosa è quella allo SLU, per la quale tutti i carichi sono 

amplificati per i coefficienti parziali di sicurezza (A1).  

Nelle figure seguenti si riportano i risultati più significativi utili per le verifiche, 

restituiti dal software di calcolo. 
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Pressioni massime sul terreno ottenute per la combinazione di carico SLU (statica) 

 

 
Pressioni massime sul terreno ottenute per l’inviluppo di tutte le analisi eseguite 
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8.3. VERIFICHE SLU DEL COMPLESSO TERRENO-FONDAZIONE 

8.3.1. Fondazioni delle pareti esistenti 

La profondità del piano di posa è più approfondita di 2,00, che è la profondità raggiunta 

durante le indagini, rilevando fino a quella quota l’approfondimento della stessa muratura 

presente fuori terra. Si presume che, come usuale all’epoca di costruzione, a profondità 

maggiori sia presente la fondazione vera e propria più larga rispetto alla muratura 

superiore. Per gli scopi di cui alla presente relazione si presume che la fondazione si 

approfondisca per almeno un altro metro rispetto alla quota indagata, trascurando però 

l’eventuale allargamento. 

Considerato, quindi che la pressione massima sul terreno si rileva per l’ala est-ovest ove 

sono presenti pareti di minore spessore (vedi diagramma delle pressioni sule terreno sopra 

rappresentati) nella verifica si considera una impronta di carico B=0,70 m, un 

approfondimento D=3,00 m ed una pressione massima di calcolo pari 370 kPa. 

Nella tabella seguente si riporta le verifiche effettuate per la combinazione statica più 

svantaggiosa. 

Tenendo conto dell’effetto del consolidamento avvenuto sin dal tempo della costruzione, 

sia dell’effetto dell’allargamento della fondazione, tenuto conto della totale assenza di 

lesioni che lascino presupporre una eccessiva deformabilità del terreno, si stima un modulo 

edometrico dello stesso, pari a:  

��� = 10 �	
 

Si considera un tratto di fondazione di lunghezza di circa 19,00 m, disposto lungo la 

direzione Est-Ovest (sottostante la parete denominata negli elaborati di calcolo come 

“P3”), risulta assoggettata alle massime pressioni locali. 

Si fa riferimento alla pressione massima locale e si considera a vantaggio di sicurezza 

uniformemente distribuita su tutta la sezione di contatto terreno fondazione. In condizioni 

statiche, la pressione massima vale 370 kPa, e quindi l’azione normale al piano è pari a: 

0,70 × 19,00 × 370 ≅ 4900 �� 

Pertanto, le verifiche porgono: 
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φ' c' cu γw γt,1 γt,1,sat γ't,1 γt,2 γt,2,sat γ't,2 tensioni 

[-] [kN/m2] [kN/m2] [kN/m3] [kN/m3] [kN/m3] [kN/m3] [kN/m3] [kN/m3] [kN/m3] [-] 

25,5 2,00 0,00 10,00 16,70 18,00 8,00 16,70 18,00 8,00 Efficaci 

Eed D zw hw Ax Ay NEd Hed,x Hed,y Hed θX 

[kN/m2] [m] [m] [m] [m] [m] [kN] [kN] [kN] [kN] [°] 

10000 3,00 100,00 -97,00 0,70 19,00 4900 0,0 0,0 0,0 5,7 

Med,x Med,y ex ey B' L' θΒ' mB mL m ca 

[kNm] [kNm] [m] [m] [m] [m] [°] [-] [-] [-] [kN/m2] 

0,0 0 0,00 0,00 0,70 19,00 5,7 1,964 1,036 2,058 1,2 

γt',1 γt',2 Nc Nq Nγ Nq/Nc amax βs khk zγκ Nγ,Ε 

[kN/m3] [kN/m3] [-] [-] [-] [-] [g] [-] [-] [-] [-] 

16,70 16,70 21,47 11,24 11,68 0,52 0,000 0,38 0,000 1,000 11,68 

tgφ' ko ν E G Icr Ir Rottura ψc ψq ψγ 

[-] [-] [-] [kN/m2] [kN/m2] [-] [-] [-] [-] [-] [-] 

0,477 0,569 0,363 5867 2153 91 75,0 PUNZ. 0,912 0,926 0,926 

sc sq sγ D/B' k dc dq dγ ic iq iγ 

[-] [-] [-] [-] [-] [-] [-] [-] [-] [-] [-] 

1,019 1,018 0,985 4,286 1,342 1,537 1,415 1,000 1,000 1,000 1,000 

qc,lim qq,lim qγ,lim qw Σq B'⋅L' Σq⋅B'×L'     

[kN/m2] [kN/m2] [kN/m2] [kN/m2] [kN/m2] [m2] [kN]     
61,3 750,5 62,2 0,0 874,0 13,3 11625     

           

Verifica Capacità Portante     Nlim γR NRd NEd Ed<Rd ρN=NEd/NRd 

      [kN] [-] [kN] [kN] [-] [-] 

          11625 2,3 5054 4900 SI 0,97 

 

Poiché risulta: 

�Ed,max = 370 kPa < �Rd,SLV = �Rd
! ⋅ # = 5054

0,70 ⋅ 19,00 ≅ 380 kPa 

 

La verifica risulta soddisfatta. 

8.3.2. Fondazione della parete P35 da realizzare ex-novo 

Per la nuova parete da realizzare è prevista una fondazione profonda su 17 micropali, 

collegati da una trave continua di dimensioni trasversali pari a 1,00m x 0,40 m. 

Per la valutazione delle azioni massime agenti sui pali si fa riferimento alle pressioni 

massime sul terreno riscontrate dalle analisi per la parete P35, tenendo presente che essa è 

stata modellata alla stregua delle fondazioni delle pareti esistenti come fondazione 
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superficiale di profondità 2,00 m e larghezza 0,65 m. La pressione massima riscontrata per 

la parete P35, sui grafici riportati ai paragrafi precedenti, è pari a 360 kPa.  

Pertanto, la pressione netta agente alla quota testa pali, va calcolata tenendo conto della 

differenza di peso tra la fondazione in muratura e quella in c.a., che produce una differenza 

di pressione pari a: 

Δ' = 0,40 ∙ 1,00 ∙ 25,00 − 2,00 ∙ 0,65 ∙ 21,00
0,65 ≅ −26 �	
 

Dunque: 

',�- = 360 − 26 ≅ 334 �	
 

Dunque, il carico agente alla testa di un singolo palo, tenendo conto che la lunghezza 

della parete è pari a 8,00 m e della presenza di n. 17 micropali, risulta: 

�.�,/01 = 334 ∙ 0,65 ∙ 8,00
17 ≅ 100 �� 

Il calcolo della portanza ultima del singolo micropalo, viene eseguita secondo il metodo 

discusso da Bustamante e Doix (1985), per il quale si adotta la formula: 
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Il valore del diametro del bulbo del palo sD  viene valutato in 

funzione del diametro di perforazione e della natura del terreno, 

con la relazione: 

ds DD ⋅= α  

In cui il coefficiente di maggiorazione α dipende dal metodo di 

iniezione (IGU) oltre che dalla natura del terreno, e viene 

quantificato per mezzo della seguente tabella: 

 

 

[ 

Schema micropalo, dove in questo caso il 

bulbo si intende esteso a tutta la lunghezza 

del micropalo. 

 

 

  
Il valore di α è deducibile 

dalla tabella al lato in 

funzione della tipologia di 

terreno e dell’iniezione. 
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Nel caso in esame si assume: 

2 = 1,2 

E quindi: 

3� = 2 ∙ 4 = 1,2 ∙ 0,20 = 0,24 5 

Per il calcolo della resistenza laterale limite a contato terreno micropalo si fa rifermento 

ai risultati della prova in sito, che nel caso in consiste in una prova penetrometrica dinamica 

continua (DPSH). 

I valori del numero di colpi ottenuti vengono convertiti in numero di colpi equivalenti 

a quelli di una prova SPT, attraverso la relazione 

�/67 = 8 ∙ �96/: 

Dove 8 è il coefficiente di correlazione della strumentazione utilizzata, che nel caso 

specifico è pari a 1,489. 

Dedotti, quindi, i valori del numero di colpi alle varie profondità, letti dal certificato 

della prova allegato alla relazione geologica, la stima della tensione laterale limite si può 

stimare dal risultato di prove SPT come: 

;< = �/67,<
20 ∙ 100 [�	
] 

E la portanza ultima assiale del singolo micropalo risulta: 

?0@A = B3� C ;< ∙ ∆E< 

Dove con ;< si è indicato il valore della resistenza laterale alla profondità E<, assunta 

costante nel tratto di altezza ∆E<. 

Nella tabella sottostante è riportato, sinteticamente il risultato dell’elaborazioni 

eseguite, seguendo lo schema sopra descritto, con la precisazione che con E si è indicata la 

profondità misurata del piano campagna del punto in cui è stata eseguita la prova, mentre 

con E′ si è indicata la profondità misurata dalla testa de micropali. 

 

z Δz N NSPT τ ΔQLiM z’ 

[m] [m] [-] [-] [kPa] [kN] [-] 

0,20 0,20 5 7,4 37,2   
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0,40 0,20 5 7,4 37,2   
0,60 0,20 6 8,9 44,7   
0,80 0,20 7 10,4 52,1 7,9 0,70 

1,00 0,20 9 13,4 67,0 10,1 0,90 

1,20 0,20 9 13,4 67,0 10,1 1,10 

1,40 0,20 5 7,4 37,2 5,6 1,30 

1,60 0,20 2 3,0 14,9 2,2 1,50 

1,80 0,20 2 3,0 14,9 2,2 1,70 

2,00 0,20 2 3,0 14,9 2,2 1,90 

2,20 0,20 2 3,0 14,9 2,2 2,10 

2,40 0,20 2 3,0 14,9 2,2 2,30 

2,60 0,20 2 3,0 14,9 2,2 2,50 

2,80 0,20 2 3,0 14,9 2,2 2,70 

3,00 0,20 3 4,5 22,3 3,4 2,90 

3,20 0,20 3 4,5 22,3 3,4 3,10 

3,40 0,20 3 4,5 22,3 3,4 3,30 

3,60 0,20 3 4,5 22,3 3,4 3,50 

3,80 0,20 1 1,5 7,4 1,1 3,70 

4,00 0,20 1 1,5 7,4 1,1 3,90 

4,20 0,20 2 3,0 14,9 2,2 4,10 

4,40 0,20 2 3,0 14,9 2,2 4,30 

4,60 0,20 2 3,0 14,9 2,2 4,50 

4,80 0,20 2 3,0 14,9 2,2 4,70 

5,00 0,20 1 1,5 7,4 1,1 4,90 

5,20 0,20 1 1,5 7,4 1,1 5,10 

5,40 0,20 1 1,5 7,4 1,1 5,30 

5,60 0,20 1 1,5 7,4 1,1 5,50 

5,80 0,20 1 1,5 7,4 1,1 5,70 

6,00 0,20 1 1,5 7,4 1,1 5,90 

6,20 0,20 1 1,5 7,4 1,1 6,10 

6,40 0,20 4 6,0 29,8 4,5 6,30 

6,60 0,20 1 1,5 7,4 1,1 6,50 

6,80 0,20 1 1,5 7,4 1,1 6,70 

7,00 0,20 1 1,5 7,4 1,1 6,90 

7,20 0,20 1 1,5 7,4 1,1 7,10 

7,40 0,20 1 1,5 7,4 1,1 7,30 

7,60 0,20 2 3,0 14,9 2,2 7,50 

7,80 0,20 1 1,5 7,4 1,1 7,70 

8,00 0,20 2 3,0 14,9 2,2 7,90 

8,20 0,20 1 1,5 7,4 1,1 8,10 

8,40 0,20 3 4,5 22,3 3,4 8,30 

8,60 0,20 2 3,0 14,9 2,2 8,50 

8,80 0,20 2 3,0 14,9 2,2 8,70 

9,00 0,20 5 7,4 37,2 5,6 8,90 

9,20 0,20 5 7,4 37,2 5,6 9,10 

9,40 0,20 6 8,9 44,7 6,7 9,30 

9,60 0,20 4 6,0 29,8 4,5 9,50 

9,80 0,20 2 3,0 14,9 2,2 9,70 

10,00 0,20 2 3,0 14,9 2,2 9,90 

10,20 0,20 2 3,0 14,9 2,2 10,10 

10,40 0,20 2 3,0 14,9 2,2 10,30 

10,60 0,20 3 4,5 22,3 3,4 10,50 

10,80 0,20 4 6,0 29,8 4,5 10,70 

11,00 0,20 9 13,4 67,0 10,1 10,90 

11,20 0,20 10 14,9 74,5 11,2 11,10 

11,40 0,20 9 13,4 67,0 10,1 11,30 

11,60 0,20 8 11,9 59,6 9,0 11,50 

11,80 0,20 7 10,4 52,1 7,9 11,70 

12,00 0,20 7 10,4 52,1 7,9 11,90 

12,10 0,10 7 10,4 52,1 3,9 12,00 

    QLim 205,9  
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Pertanto, risulta: 

GH,IJ-,calc = ?0@A = 206 �� 

Considerata la disponibilità di indagini si deve far riferimento al caso di 1 verticale 

indagate, e pertanto il valore di ξ della tabella 6.4.IV delle NTC, che risulta determinante 

in questo caso, è ξ3=1,70. 

Pertanto, i valori caratteristici delle resistenze risultano: 

GH,IJ-,M = GH,N,calc
OP

= 206
1,7 = 121 kN 

In definitiva, i valori di calcolo sono, se si considerano i coefficienti parziali della tabella 

6.4.II delle NTC:  

GH,lat,� = GH,lat,M
ST,lat,U

= 121
1,15 = 105 kN 

Posta l’efficienza dei pali in gruppo pari a V: = 1,00, in quanto i pali sono spaziati di 

circa oltre 3D, si ha che la resistenza di un singolo palo in gruppo è pari a: 

GH,�,PG = V: ⋅ GH,lat,� = 1,00 ⋅ 105 = 105kN > �Ed,SLU = 100 kN 

E pertanto le verifiche risultano soddisfatte con sufficienti margini di sicurezza, ed il 

tasso di sfruttamento ammonta a: 

�Ed,SLU
GH,�,PG

= 100
105 =  0,95 

8.4. VERIFICHE AGLI SLE 

Considerato la totale assenza, ad oggi, di lesioni, deformazioni o qualsiasi altra forma 

di dissesto riscontrabili nella struttura in elevazione, riconducibili a problematiche legate 

a cedimenti assoluti o differenziali del sistema fondale, non si ritiene necessario procede 

alle verifiche di esercizio. Pertanto, le verifiche relative al massimo cedimento assoluto, al 

massimo cedimento differenziale e alla massima distorsione attesa, si ritengono 

soddisfatte. 
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9. CONCLUSIONI 

 

Premesso che ai sensi del §8.3 delle NTC, la valutazione della sicurezza della 

costruzione non richiede la verifica del sistema di fondazione, poichè non “sussistono 

condizioni che possano dare luogo a fenomeni di instabilità globale”, né si verifica una 

delle seguenti condizioni: 

– nella costruzione siano presenti importanti dissesti attribuibili a cedimenti delle 

fondazioni o dissesti della stessa natura si siano prodotti nel passato; 

– siano possibili fenomeni di ribaltamento e/o scorrimento della costruzione per effetto: 

di condizioni morfologiche sfavorevoli, di modificazioni apportate al profilo del terreno in 

prossimità delle fondazioni, delle azioni sismiche di progetto; 

– siano possibili fenomeni di liquefazione del terreno di fondazione dovuti alle azioni 

sismiche di progetto; 

si è proceduto ad una stima, se pur approssimata, della capacità portante della struttura, 

delle fondazioni ed a confrontarla con le azioni trasmesse sul piano di posa dalle strutture 

in elevazione. La verifica conseguente ha dato riscontro positivo, confermando la bontà 

del sistema fondale, come appare evidente dal riscontro dell’assenza di qualsiasi segno di 

dissesto imputabile a problemi ad esso riconducibili. 

Lo scrivente, nella qualità di progettista delle strutture dell’opera in oggetto, facendo 

salvi ulteriori accertamenti che si rendessero necessari eseguire nel corso dei lavori di 

scavo, ritiene l’area prescelta ed il tipo di fondazione indicato idonee all’edificazione 

prevista. 

Si asserisce, inoltre, che la presente relazione è conforme a quanto stabilito al paragrafo 

6.1.2 del D.M. 17/01/2018 e al paragrafo C6.2.2.5 della circolare n. 617 del 2 febbraio 

2009, nonché all’art.17 della legge 2 febbraio 1974 n. 64. 

IL TECNICO 

 

 


