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Introduzione 

Attraverso lôanalisi di un caso studio, il  presente lavoro di tesi si concentra sulla valutazione 

del ruolo svolto dai sistemi di ancoraggio geotecnico in sistemi complessi come le paratie 

vincolate in testa.  

I tiranti di ancoraggio sono opere geotecniche per le quali la resistenza a sfilamento dipende in 

maniera rilevante dalle caratteristiche del terreno in cui è collocato il bulbo di fondazione e 

dalle tecnologie con cui tale elemento viene realizzato. La normativa nazionale vigente, 

permette di valutare la resistenza allo sfilamento con formule teoriche, però richiede 

lôesecuzione di prove di carico preliminari al fine di verificare che le resistenze ultime stimate 

attraverso le calcolazioni siano in realtà raggiungibili. 

Il lavoro della presente tesi si ¯ basato sullôanalisi di un caso reale di una banchina operativa 

situata in un importante porto del nord-est dellôItalia, realizzata negli anni 70 e costituita da un 

diaframma in c.a. ancorato in sommità con ancoraggi a bulbo iniettato. 

Lôobbiettivo della tesi ¯ stato quello di valutare il comportamento del diaframma esistente a 

seguito della rottura di alcuni tiranti di ancoraggio avvenuta durante i recenti lavori di 

adeguamento strutturale della banchina. 

Lo studio di tale opera ha visto inizialmente la consultazione di vari documenti del progetto 

esecutivo originale dellôepoca cos³ da valutare la consistenza dellôopera e comprendere gli 

aspetti normativi e di impostazione di un progetto degli anni Settanta di una grande struttura 

portuale.  

Lôinterpretazione dei dati di monitoraggio, oggetto anche del mio tirocinio pre-laurea di 

carattere applicativo svolto presso il dipartimento SIMAU, ha riguardato le misure di 

spostamento della trave di coronamento del diaframma in c.a. nel periodo in cui sono stati 

tranciati i tiranti con lôobiettivo di ricostruire lôevoluzione degli spostamenti in relazione al 

procedere delle lavorazioni di cantiere.  

La definizione successiva di attendibili modelli numerici strutturali della trave di coronamento, 

tramite i codici agli elementi finiti PLAXIS 2D e SAP2000, ha richiesto un processo iterativo 

di calibrazione della deformata della trave del modello numerico con la deformata reale 

osservata dal monitoraggio. Il modello numerico strutturale della trave con il codice SAP2000 

ha consentito, oltre alla stima delle sollecitazioni sulla trave, anche la valutazione del carico 

agente sui tiranti prima del loro danneggiamento.  

Successivamente, per la valutazione complessiva dellôeffetto subito dal diaframma a seguito 

dellôinterruzione dei tiranti, si sono definiti tre diversi modelli numerici geotecnici del 
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diaframma in c.a. utilizzando il codice PLAXIS 2D. A distinguere i tre diversi modelli è il 

legame costitutivo adottato per il terreno: un elastico con soglia plastica alla Mohr-Coulomb, 

un Hardening Soil Model (HS) e un Hardening Soil Model with small strain stiffness (HS-

small). I risultati ottenuti da questi tre differenti modelli sono quindi stati messi a confronto in 

termini di deformata, taglio e momento sul diaframma in c.a.  

Infine, si sono fatti anche alcuni confronti e valutazioni sui risultati del modello numerico 

dellôintero sistema geotecnico e il modello numerico della sola struttura della trave di 

coronamento. Il confronto è stato fatto in termini di sollecitazione a taglio in corrispondenza 

dei tiranti e media della deformata reale dopo la rottura dei tiranti. Il buon accordo dei risultati 

ottenuto dai due modelli del caso studio analizzato consente di ritenerli entrambi idonei alla 

simulazione di quanto accaduto. 
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1 Tiranti di ancoraggio a bulbo iniettato 

I tiranti di ancoraggio a bulbo iniettato sono strutture geotecniche utilizzate per trasferire sforzi 

di trazione al terreno reperendo contributi resistenti ad una certa distanza dalla struttura in 

esame o comunque in zone che offrono la possibilità di assorbire le sollecitazioni in gioco. Tra 

le applicazioni più comuni: stabilizzare fronti di scavo e versanti in frana, vincolare al terreno 

muri di sostegno e paratie, consolidare volte di gallerie, assorbire sottospinte idrauliche (bacini 

di carenaggio, corpi diga), vincolare fondazioni soggette a sforzi di trazione (pale eoliche, 

funivie). 

Le raccomandazioni AGI-AICAP 2012 definiscono i tiranti di ancoraggio ñelementi strutturali 

che lavorano a trazione, costituiti da elementi in acciaio o altri materiali idonei, di lunghezza 

anche considerevole, che opportunamente collegati al terreno sono in grado di trasmettere forze 

di coazione ai terreni ed alle rocceò [1]. 

Gli elementi principali dei tiranti di ancoraggio a bulbo iniettato sono: 

1. Testata 

2. Parte libera; 

3. Bulbo di fondazione. 

In Figura 1.1 [2] è presente una raffigurazione degli elementi costituenti un tirante di 

ancoraggio. 

 
Figura 1.1: Tirante di ancoraggio 
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La testata di ancoraggio è costituita dagli elementi che trasmettono alla struttura ancorata la 

forza di trazione applicata allôancoraggio; comprende la sotto piastra di ripartizione, il 

dispositivo di bloccaggio e la piastra di appoggio. 

La parte libera dei tiranti di ancoraggio ha la funzione di trasferire la forza di trazione dalla 

testata alla fondazione. Essa deve rimanere svincolata dal terreno per lôintera vita di progetto e 

deve essere protetta da fenomeni corrosivi tramite lôapplicazione di una guaina con un prodotto 

inibitore della corrosione nellôintercapedine. La lunghezza della parte libera è una grandezza 

importante perch® deve essere tale da permettere lôancoraggio della fondazione nei terreni 

aventi caratteristiche geotecniche idonee. 

La parte di fondazione dei tiranti di ancoraggio ha lo scopo di trasferire le forze di trazione al 

terreno in cui essa si trova. Nel caso in cui il terreno sia aggressivo, si può proteggere tale 

fondazione con un tubo corrugato intorno alle armature [2]. 

Esistono principalmente tre modalità di rottura che interessano i tiranti, e queste sono : 

1 (SLU geotecnico), rottura dellôancoraggio allôinterfaccia bulbo-terreno; 

2 (SLU stabilità), rottura per instabilità globale. 

3 (SLU strutturale), rottura del tirante e rottura allôinterfaccia tirante-bulbo. 

 

In Figura 1.2 [2] sono presenti le tre modalità di rottura dei tiranti. 

 

 

 
 

Figura 1.2: Modalità di rottura dei tiranti 

 

 

1.1 Modalità esecutive dei tiranti di ancoraggio 

Le modalità esecutive di un tirante di ancoraggio sono le seguenti: 

1 esecuzione della perforazione tramite opportuna sonda; 

2 inserimento del tirante; 

3 iniezione; 

4 collaudo e tesatura. 
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Il tecnico inserisce la sonda in maniera tale che il suo asse abbia un angolo di inclinazione con 

lôasse orizzontale pari a quello prescritto in fase progettuale.  

La perforazione viene eseguita comunemente mediante lôimpiego di perforatrice con sistemi a 

doppia batteria, aste e rivestimenti, o a batteria unica, con il rivestimento che costituisce anche 

sistema di perforazione.  

In Figura 1.3 [3], è rappresentata una perforatrice SM21 a batteria unica, comune per 

lôesecuzione dei tiranti. 

 

 
 

Figura 1.3: Perforatrice SM21 a batteria unica 

 

 

 

 

 

Grazie ai fluidi di perforazione come fango bentonitico, aria o acqua, si favorisce lôasportazione 

dei detriti dal foro di perforazione. 

La natura del terreno è un fattore discriminante per la scelta della modalità e delle tecnologie di 

perforazione [4]. 

Il tirante di ancoraggio, se costituito da trefoli, viene tipicamente composto in stabilimento e 

portato in sito per essere posato. In seguito, sono rappresentati alcuni tiranti comunemente 

utilizzati (da sito web della Carnica Tiranti srl) [5]. 
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In Figura 1.4 e Figura 1.5 sono rappresentati i tiranti più comunemente utilizzati. 

 
 

Figura 1.4: TIRANTI RCP1-V 

 
 

Figura 1.5: TIRANTI RCP1-V MULTIBULBO 

 

 

Posizionato il tirante nella perforazione si procede alla sua iniezione con opportuna malta 

cementizia che ha il compito di proteggere dalla corrosione lôarmatura e di vincolare la stessa 

al terreno.  

La miscela di iniezione della fondazione, con le caratteristiche espresse dal progettista, viene 

iniettata operando con semplice circolazione o a pressione in funzione della tecnologia prevista 

per il tirante in esame. 

In funzione del tipo di terreno, inoltre, si individuano i parametri di iniezione quali la portata, 

il volume e la pressione [4]. 

Infine, avviene il collaudo dei tiranti e il loro bloccaggio. Il collaudo viene svolto in conformità 

con le raccomandazioni AGI-AICAP [1].  

Il collaudo degli ancoraggi si esegue tramite la prova di accettazione. La prova di accettazione 

è la prova non distruttiva di tesatura per il controllo finale del dispositivo posto in esercizio. 

Tale prova deve essere svolta su tutti gli ancoraggi prima di metterli in esercizio. 

Tale prova viene svolta per : 

¶ Verificare che lôallungamento al massimo carico di prova sia inferiore al valore massimo 

ammissibile e il rapporto di creep Ŭ ( scorrimento viscoso) sia inferiore al valore massimo; 

¶ verificare che tutti gli ancoraggi siano in grado di resistere al carico di prova; 

¶ determinare la lunghezza libera apparente. 
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Il carico di prova è  pari a 1.2Pd, essendo Pd il tiro di progetto dellôancoraggio. 

La prova può essere condotta secondo uno di questi due metodi: 

¶ Metodo a carico costante; 

¶ Metodo ad allungamento costante. 

Il metodo a carico costante ¯ svolto tesando lôancoraggio a partire dalla forza  di allineamento 

Pa, pari al valore minimo tra 50 kN e il 10% di Pc, fino al carico Pc. 

Viene applicato il carico in maniera graduale, a step, per cinque step di carico con sosta a 

ciascun incremento e poi si misura lôallungamento.  

Tale carico può essere applicato con una velocità massima pari a 10 kN al minuto.  

Il tiro viene mantenuto costante per un periodo di tempo ȹt pari a 5 o a 15 minuti, al carico Pc 

in funzione del tipo di terreno, misurando gli allungamenti dellôancoraggio ai seguenti tempi 

 

Se lôallungamento, al carico Pc, risultasse superiore a quello previsto per lôaccettazione, il tempo 

di osservazione viene prolungato fino a poter determinare il corrispondente valore del rapporto 

di creep Ŭ: 

In tabella seguente è presente la procedura di carico per la prova di accettazione. 

Tabella 1.1: Procedura per la prova di accettazione 

 

 

Finita la prova, il carico viene ridotto al valore della forza di allineamento Pa . 

 

 

Il metodo a carico costante ¯ svolto tesando lôancoraggio a partire da una forza di allineamento 

Pa, pari al valore minimo tra 50 kN e il 10% di Pc, fino al carico Pc. 

Il carico è applicato a step, devono essere applicati almeno cinque step di carico, con sosta 

necessaria per valutare lôincremento di spostamento ottenuto.  

Tale carico deve essere applicato con una velocità massima pari a 10 kN al minuto. 

Lôallungamento ȹL0, relativo al carico massimo, viene mantenuto costante per un periodo di 

tempo ȹt pari a 15 minuti. 
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Vengono rilevate le variazioni di carico ȹPc per tali istanti temporali: 

 

Se la variazione del carico applicato (ȹPc), risultasse superiore al valore previsto per 

lôaccettazione, il tempo di osservazione viene prolungato: 

¶ Per ancoraggi in roccia o in terreni incoerenti almeno 30 minuti con lettura 

dellôallungamento a 5,10,20,30 minuti; 

¶ per ancoraggi in terreni a grana fine almeno 60 minuti con misura dellôallungamento a 

15,30, 45 e 60 minuti. 

Alla fine della prova, il carico sullôancoraggio viene ridotto fino alla forza di allineamento Pa, 

in tre step di carico, valutando per ogni step lôallungamento ottenuto. 

Validata la prova di accettazione, lôancoraggio pu¸ essere tesato al valore Pc, previsto in 

progetto e bloccato. 

Le condizioni di accettazione per la prova a carico costante si basano nel valutare se il valore 

dellôallungamento dellôancoraggio ȹL e il rapporto di creep Ŭ sono inferiori ai valori limite 

posti nella Tabella 1.2. 

Tabella 1.2: Valori limite di ȹL e Ŭ 

 

Se la prova è svolta ad allungamento costante, la variazione del carico applicato ȹPc deve  

soddisfare i seguenti valori limite: 

¶ inferiore al 3% della forza di collaudo (ȹPc < 0.03Pc) per 60 minuti di tempo di 

osservazione; 

¶ inferiore al 6% della forza di collaudo ((ȹPc < 0.06Pc) per 24 ore di tempo di 

osservazione 
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In entrambi i casi, lôallungamento permanente finale deve essere inferiore al 10% 

dellôallungamento elastico. 

Inoltre, per entrambe le prove deve essere soddisfatta la seguente condizione: 

1. La lunghezza libera apparente deve essere: 

0.9Lt <Lapp< Lt + 0.5Lt 

Lt è la lunghezza teorica e Lapp è pari a 
  

. 

Con: 

AS = area della sezione dellôarmatura; 

ES = modulo elastico dellôarmatura; 

ȹL= allungamento elastico misurato al valore del tiro di prova; 

PP = tiro di prova; 

Pa = tiro di allineamento. 

Se gli ancoraggi non soddisfano le condizioni di accettazione devono essere sostituiti. 

 

1.2 Tipi di tiranti 

Esistono vari tipi di tiranti di ancoraggio in funzione dellôarmatura utilizzata, dello scopo per 

cui vengono realizzati e per le modalità di trasferimento delle azioni al terreno. 

In base alle sollecitazioni agenti, i tiranti possono essere suddivisi in: 

¶ tiranti attivi; 

¶ tiranti passivi. 

Nei tiranti attivi si applica una forza di trazione alla parte libera dei tiranti, chiamata pre-tiro. 

Tale forza deve essere sempre superiore alla forza sollecitante per garantire lôidoneit¨ 

dôimpiego del tirante. 

Il pre-tiro serve per azzerare gli assestamenti e mantenere fermo lôancoraggio durante 

lôapplicazione del carico. I tiranti attivi pi½ comuni sono a trefoli, perch® ai trefoli ¯ facilmente 

applicabile il pre-tiro. 

Nei tiranti passivi non viene applicato il pre-tiro. I tiranti passivi più comuni sono i tiranti a 

barre. 

Esiste anche la classificazione dei tiranti in base alla durata del loro utilizzo: 

¶ tiranti provvisori; 

¶ tiranti permanenti. 

 

Tale distinzione si basa sulla durata di esercizio dei tiranti. 
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I tiranti provvisori sono utilizzati per stabilizzare opere temporaneamente, solo in fase di 

costruzione. 

I tiranti permanenti sono applicati per stabilizzare lôopera per tutta la sua vita utile. 

Inoltre, si ha la suddivisione dei tiranti anche in base al tipo di armatura di cui sono costituiti, 

si hanno: 

¶ tiranti a trefoli; 

¶ tiranti a barre; 

I tiranti a trefoli hanno il vantaggio di essere sistemi flessibili tramite accorciamento e 

allungamento dei trefoli, facilità di trasporto e installazione. 

I tiranti a barra invece sono costituiti da barre formate da elementi modulari collegati tramite 

giunti. 

Si possono facilmente eseguire tiranti a trefoli di qualsiasi lunghezza, evitando le problematiche 

conseguenti allôutilizzo di tiranti a trefoli di lunghezza predefinita. Inoltre, hanno una facilità 

di trasporto e installazione [2], [6]. 

1.3 Normativa sui tiranti di ancoraggio 

Negli ultimi decenni si è avuta una crescita esponenziale dellôutilizzo dei tiranti di ancoraggio. 

Le raccomandazioni AGI-AICAP forniscono informazioni molto utili sugli ancoraggi e 

costituiscono di fatto, oltre alle NTC, il principale riferimento tecnico sul tema. 

 

1.3.1 Verifiche agli stati limite ultimi in condizioni statiche e sismiche 

I tiranti di ancoraggio come tutte le altre opere geotecniche, per garantire il loro corretto 

esercizio, devono soddisfare le verifiche allo stato limite ultimo statiche e sismiche. Tali 

verifiche sono [7]: 

1 sfilamento; 

2 resistenza alla rottura; 

3 gerarchia delle resistenze. 

Per tutte le verifiche agli stati limite, si deve utilizzare lôapproccio dei coefficienti parziali di 

sicurezza.  

In Figura 1.6 sono riportati i coefficienti parziali di sicurezza usati per la verifica in condizioni 

statiche delle paratie e dalle cui analisi si deriva il tiro allôancoraggio che andr¨ confrontato con 

la resistenza di progetto del bulbo di ancoraggio [7].  
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Figura 1.6: Coefficienti parziali di sicurezza in condizioni statiche 

Invece in condizioni sismiche si usano i valori dei coefficienti parziali riportati in Figura 1.7 [7]: 

 

 

Figura 1.7: Coefficienti parziali di sicurezza in condizioni sismiche 

 

Le verifiche degli stati limite ultimi in presenza di azioni sismiche devono essere eseguite ponendo 

pari a 1 i coefficienti parziali sulle azioni e sui parametri geotecnici e impiegando le resistenze di 

progetto, con i valori dei coefficienti ɔR che cambiano in funzione dellôopera da verificare, e sono 

consultabili nel capitolo 7 delle NTC oppure nel capitolo 6 delle NTC [7]. 

Per verificare il sistema di ancoraggio allo sfilamento, si deve utilizzare la seguente combinazione 

dei coefficienti:  

A1+M1+R3 

È necessario che sia soddisfatta la seguente diseguaglianza:  
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In cui Pd ¯ lôazione di progetto e Rad è la resistenza di progetto. 

In particolare, la resistenza di progetto è pari a:  

 
In cui Rak ¯ la resistenza caratteristica e il coefficiente di sicurezza ɔR è il fattore di riduzione delle 

resistenze  da scegliere in funzione della funzione, temporanea o permanente, del tirante (Tabella 

1.3) [7]. 

Tabella 1.3: Coefficiente di sicurezza delle resistenze 

 
 

La resistenza caratteristica Rak può essere calcolata nel modo seguente dai risultati delle prove su 

ancoraggi di prova:  

 

 

Quindi il valore della resistenza caratteristica Rak è il minore dei valori ottenuti applicando i 

fattori di correlazione ɝa1 e ɝa2 rispettivamente al valor medio e al valor minimo delle 

resistenze misurate Ra,m nel corso delle prove di progetto.  

In Tabella 1.4 [7] sono presenti i valori dei fattori di correlazione. 

Tabella 1.4: Coefficiente di sicurezza delle resistenze 

 

 

Inoltre, il valore della resistenza caratteristica Rak può essere valutato attraverso i  metodi di 

calcolo analitici utilizzando i valori caratteristici dei parametri geotecnici. 

In tal caso vengono utilizzati i fattori di correlazione ɝa il cui valore dipende dal numero di profili 

indagati. 
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Quindi il valore della resistenza caratteristica Rak è il minore dei valori ottenuti applicando i 

fattori di correlazione ɝa3 e ɝa4 rispettivamente al valor medio e al valor minimo delle 

resistenze calcolate Rac. In Tabella 1.5 [7] sono presenti i valori dei fattori di correlazione. 

 

Tabella 1.5: Coefficiente di sicurezza delle resistenze 

 
 

Per calcolare la resistenza allo sfilamento del bulbo, Rac, la normativa permette di utilizzare 

formule empiriche; una formula empirica frequentemente utilizzata è quella di Bustamante e 

Doix (1985) [8]. Tale formula permette di determinare la resistenza dei micropali; dagli studi 

in letteratura si è constatato che è anche idonea per valutare la resistenza allo sfilamento RA 

degli ancoraggi costituiti da tiranti a bulbo iniettato, la formula per il calcolo della RA è la 

seguente: 

RA = P + S = ́*DS*L B*s 

Con: 

P = portata alla base della fondazione dellôancoraggio; 

S = resistenza laterale lungo il tratto della fondazione dellôancoraggio; 

DS = diametro nominale; 

LB = lunghezza del tratto vincolato; 

s = resistenza laterale unitaria. 

 

Tale metodo permette di calcolare la resistenza a sfilamento del bulbo di ancoraggio; la 

normativa impone comunque di svolgere prove di carico preliminari su tiranti di prova, atte a 

valutare in situ la resistenza  dei tiranti. 

Dalle indicazioni poste nelle raccomandazioni AGI-AICAP [1], i tiranti preliminari di prova 

sono dei tiranti realizzati nello stesso terreno in cui devono essere inseriti i tiranti definitivi e 

con le condizioni uguali a quelle dei tiranti definitivi. Tali prove sono distruttive. 
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Tali prove sono esclusivamente finalizzate alla valutazione della resistenza caratteristica allo 

sfilamento. 

Le prove da svolgere sono di due diverse tipologie: 

1 la prova di sfilamento; 

2 la prova di idoneità. 

Il numero minimo di ancoraggi per ogni prova viene scelto in funzione del numero previsto 

degli ancoraggi. In Tabella 1.6 [1] è presente un riepilogo del numero minimo di ancoraggi da 

utilizzare per ogni prova. 

 

Tabella 1.6: Numero minimo di ancoraggi di prova 

 

La prova a sfilamento ha il fine di determinare la tensione tangenziale limite di aderenza tra il 

bulbo e il terreno, per progettare la fondazione degli ancoraggi finali. 

Lôancoraggio di prova ha unôarmatura sovradimensionata in relazione al diametro di 

perforazione oppure una lunghezza di fondazione ridotta rispetto agli ancoraggi finali, per 

favorire lo sfilamento dal terreno, senza raggiungere lo snervamento. 

La prova a sfilamento comporta di sollecitare i tiranti fino ad un carico pari al 90% del carico 

di snervamento. 

PP = 0.9ASfyk 

Il carico e lo scarico sono applicati ad una velocità pari a 10 kN/min. Tale prova inizia con  

lôapplicazione di una forza di allineamento, Pa, pari al valore minimo tra 50 kN e il 10% del 

carico di prova PP, poi si effettua la tesatura per incrementi di carico di 0.1 PP per ogni secondo 

fino allo sfilamento o fino al carico di prova PP. 

Se non si è raggiunto lo sfilamento della fondazione, deve essere ripetuta la prova aumentando 

la sezione delle armature o riducendo la lunghezza della fondazione. 

La resistenza a sfilamento è il valore maggiore misurato durante la prova. 
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La prova di idoneità viene svolta su un ancoraggio uguale a quelli finali, con lôeccezione che 

lôarmatura ¯ la massima compatibile con il diametro di perforazione. Tale prova permette di 

valutare la resistenza caratteristica a sfilamento dellôancoraggio e lôidoneit¨ del dispositivo ai 

carichi di esercizio.  

Il carico di prova PP ¯ pari al valore della resistenza caratteristica dellôancoraggio, moltiplicato 

per il fattore parziale ɔRa , che dipende dal tipo di ancoraggio, e moltiplicato per il fattore ɕa1 

che correla il valore caratteristico della resistenza con la media dei valori misurati , in relazione 

al numero di ancoraggi di prova. 

PP = Pa ɔRa ɕa1 

 

Il carico e lo scarico sono applicati ad una velocità pari a 10 kN/min. Tale prova inizia con  

lôapplicazione di una forza di allineamento, Pa, pari al valore minimo tra 50 kN e il 10% del 

carico di prova PP 

La prova segue la seguente modalità di applicazione del carico, Tabella 1.7 [1]. 

 

 

Tabella 1.7: Numero minimo di ancoraggi di prova 

 
 

Per ogni carico dovranno essere letti i valori per: 

 

Poi si effettua lo scarico fino al valore di Pa, carico di allineamento. Tale scarico deve essere 

graduale per garantire la giusta misurazione dellôallungamento corrispondente al carico. 

Il valore di resistenza allo sfilamento per i terreni è il valore minimo per il quale il creep risulta 

maggiore di 2 mm. 

Infine, la prova risulta superata se vengono soddisfatte le condizioni esposte in Tabella 1.8 [1]. 
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Tabella 1.8: Numero minimo di ancoraggi di prova 

 

 

E se la lunghezza apparente Lapp e la lunghezza libera teorica Lt verificano che : 

 

0.9Lt <Lapp< Lt + 0.5Lt 

 

Lt è la lunghezza teorica e Lapp è pari a 
  

.  

Con: 

AS = area della sezione dellôarmatura; 

ES = modulo elastico dellôarmatura; 

ȹL= allungamento elastico misurato al valore del tiro di prova; 

PP =  tiro di prova; 

Pa = tiro di allineamento. 

 

Inoltre, deve essere svolta la verifica di resistenza per evitare la rottura dellôancoraggio in 

esercizio. 

Tale verifica di resistenza è soddisfatta se il carico di snervamento di progetto è maggiore al 

valore del tiro di progetto. 

Quindi, per svolgere la verifica bisogna determinare la resistenza a snervamento di progetto 

dellôancoraggio, e tale resistenza di progetto si determina rapportando la resistenza caratteristica 

di snervamento con il coefficiente di sicurezza ɔR relativo alle incertezze meccaniche del 

materiale, acciaio, pari a 1.15 [7]. 

Infine, deve essere svolta la verifica  di gerarchia delle resistenze. Tale verifica garantisce che 

lôancoraggio ¯ sovraresistente alla rottura rispetto allo sfilamento [1]. 
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2 Banchine portuali 

Le banchine portuali sono delle infrastrutture adibite allôattracco delle imbarcazioni e alla 

movimentazione di merci; sulle stesse circolano mezzi per lo scarico, il carico e la 

movimentazione delle merci.  

Le banchine devono essere dimensionate in funzione delle attività principali che si devono 

svolgere su di esse. Infatti, in base allôuso della banchina, i carichi variabili agenti possono 

essere molto diversi.  

Le banchine devono avere caratteristiche di robustezza così da ripartire efficacemente ed in 

maniera uniforme i carichi indotti dal terreno, quelli derivanti dalle attività in banchina e quelli 

dovuti al peso proprio delle strutture. Lunghezze dei conci di banchina elevate sono da evitare. 

La verifica dellôeventuale urto delle imbarcazioni va trattata come una situazione eccezionale.  

Esistono varie tipologie di banchine in funzione dellôelemento strutturale presente per resistere 

alle spinte del terreno e in funzione delle fondazioni [2], [9]. 

Le principali tipologie sono: 

1 banchina con diaframma in c.a; 

2 banchina con palancola in acciaio; 

3 banchina a cassoni cellulari in c.a; 

4 banchina su pali. 
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2.1 Banchina con diaframma in c.a. 

La banchina con diaframma in c.a. ¯ unôopera notevolmente rigida grazie alla presenza del 

diaframma in c.a [2]. 

Gli aspetti positivi di tale tipologia di banchina sono: 

1. stabilità, dovuta al suo elevato peso; 

2. robustezza; 

Gli aspetti negativi sono: 

1. limitata lunghezza; 

2. incertezze durante la fase di realizzazione; 

3. fragilità di tale opera; qualora sia soggetta a sollecitazioni più elevate del carico di 

snervamento, potrebbe manifestare un comportamento fragile. 

In Figura 2.1 è presente una vista 3D della banchina con diaframma in c.a di Marcegaglia situata 

nel porto canale di Ravenna [4]. 

 

 
 

Figura 2.1: Vista 3D della banchina con diaframma in c.a di Marcegaglia 
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2.2 Banchina con palancola in acciaio 

La banchina con palancola in acciaio è una tipologia di banchina molto versatile [10].  

Gli aspetti positivi di tale banchina sono: 

1. possibilità di realizzare lunghezze elevate, grazie allôassemblaggio di profilati di 

acciaio; 

2. prefabbricazione in stabilimento; ciò evita le problematiche e le incertezze legate alle 

reali geometrie delle opere e alle caratteristiche meccaniche dei materiali di cui sono 

costituite; 

Gli aspetti negativi di tale banchina sono: 

 

1. Elevata leggerezza, per garantire la stabilità deve essere presente obbligatoriamente un 

sistema di ancoraggio. 

In Figura 2.2 è presente la banchina con palancolato metallico situata ad Amsterdam. [10] 

 

 
 

Figura 2.2: Banchina con palancolato in acciaio ad Amsterdam 
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2.3 Banchina a cassoni cellulari in c.a. 

La banchina a cassoni cellulari in c.a è costituita da cassoni in cemento armato prefabbricati, 

riempiti con calcestruzzo o inerti. 

Questa tipologia di banchina è usata più comunemente per le strutture offshore, oltre che per 

sostenere i terreni.  

Tale tipologia di banchina è suddivisa in celle, cioè settori di forma rettangolare o circolare. 

Questa suddivisione permette di riempire le varie celle con materiale differente, o inerti o 

calcestruzzo; quindi, garantisce un risparmio del costo totale. 

Permette di avere una riduzione delle sollecitazioni grazie alla presenza delle pareti interne tra 

una cella e quella vicina. 

Garantisce la stabilità al galleggiamento, grazie allôesecuzione dei getti di calcestruzzo 

allôasciutto, vuotando progressivamente le celle [2]. 

In Figura 2.3 è presente una banchina a cassoni cellulari in c.a situata nel porto di Civitavecchia 

[11]. 

 

 

In Figura 2.3: Banchina a cassoni cellulari in c.a. nel porto di Civitavecchia 
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2.4 Banchina su pali 

La tipologia di banchina su pali strutturali viene frequentemente prevista in presenza di terreni 

dalle scarse caratteristiche geotecniche e/o di forti sovraccarichi in banchina; lôobiettivo ¯ 

quello di trasferire, attraverso i pali, i carichi in banchina in profondità beneficiando del duplice 

vantaggio di contenere i cedimenti e ridurre le pressioni orizzontali sullôopera fronte mare 

rispetto ad una soluzione nella quale i sovraccarichi agiscono direttamente su piano campagna. 

In Figura 2.4 è presente una rappresentazione di una banchina con piattaforma di scarico su pali 

realizzata recentemente nel porto di Ancona come intervento di adeguamento strutturale della 

banchina su massi sovrapposti risalente agli anni ô40. [12]. 

 
 

Figura 2.4: Banchina su pali nel porto di Ancona 
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3 Modellazione dei comportamenti dei terreni 

La modellazione del comportamento dei terreni è un argomento molto complesso che da sempre 

è stato oggetto di studi da parte dei geotecnici [2]. 

Il comportamento dei terreni è di difficile interpretazione, perché è fortemente non lineare. 

Tale non linearità è dovuta principalmente alla rigidezza del terreno, in quanto essa dipende dal 

livello di sollecitazione, dal livello di deformazione e dal percorso di carico [2]. 

Il comportamento dei terreni può essere modellato con vari modelli aventi vari livelli di 

approssimazione, cioè aventi legami costitutivi tensione-deformazione sempre più simili al 

comportamento reale dei terreni. 

I modelli che rappresentano più fedelmente il comportamento del terreno hanno un maggiore 

numero di parametri e quindi sono più complessi. 

I modelli più utilizzati per rappresentare il comportamento dei terreni sono quattro: 

 

1 Modello elastico lineare; 

2 Modello elastico con soglia plastica alla Mohr-Coulomb; 

3 Hardening Soil Model (HS); 

4 Hardening Soil Model with small strain stiffness (HS-small). 

 

La differenza di questi 4 modelli è presente nel legame costitutivo rappresentativo del 

comportamento del terreno [13]. 

 

 

3.1 Modello elastico lineare 

Il modello elastico lineare è sicuramente il modello più semplice che può essere utilizzato in 

una analisi numerica di un sistema geotecnico. 

I parametri chiave del modello sono:  

1 il modulo di Young, E; 

2 il coefficiente di Poisson, ɡ. 

 

Tale modello risulta però generalmente poco adatto a simulare il reale comportamento del 

terreno e il suo utilizzo dovrebbe essere limitato a casi specifici o alle sole strutture (vedi ad 

esempio strutture metalliche) ricomprese in tali sistemi geotecnici. 
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3.2 Modello elastico con soglia plastica alla Mohr-Coulomb  

Il seguente modello è il modello più semplice per rappresentare il comportamento attritivo del 

terreno. Tale modello si basa sui seguenti parametri: 

1 Il modulo di Young, E; 

2 il coefficiente di Poisson ɡ; 

3 la coesione, c; 

4 lôangolo di dilatanza, ɣ; 

5 lôangolo di attrito, ű; 

6 tensione di rottura ůr. 

Questo modello ha tipicamente una legge tensione-deformazione elasto-plastica perfettamente 

lineare. 

In tale modello, per valutare il raggiungimento della condizione di plasticità si introduce la 

tensione di rottura.  

La plasticità è un fenomeno che interessa i terreni quando essi sono sollecitati da una tensione 

pari a quella di rottura. 

La tensione di rottura permette di sapere se si è raggiunta o meno la condizione di plasticità, 

cioè deformazione indefinita ad uno specifico valore di carico. 

In Figura 3.1 [13] è presente la legge costitutiva non lineare su cui si basa la teoria di Mohr- 

Coulomb. 

 
 

Figura 3.1: Legame elastico lineare plastico perfetto 

 

È possibile fare riferimento alle curve tensione-deformazione ottenute da prove triassiali 

drenate, tra lo sforzo deviatorico (q = ůô1 ï ůô3 ) e la deformazione assiale Ů, per avere maggiore 

conoscenza di tale modello e dei parametri costituenti il modello. 
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Nelle prove triassiali drenate, si ha una compressione isotropica del materiale fino ad una certa 

tensione di confinamento ůô3, poi viene incrementata la tensione assiale ůô1, mantenendo 

costante la ůô3 . 

In Figura 3.2. è presente la curva ottenuta dalle prove triassiali drenate. 

In  Figura 3.3 viene indicata la curva del modello Mohr-Coulomb che approssima la curva reale. 

La figura fornisce unôindicazione del significato e dellôinfluenza dei parametri fondamentali 

del modello [2], [13]. 

 

 
Figura 3.2: Legame tensione-deformazione di una prova triassiale drenata 

 

 
Figura 3.3: Legame elasto-plastico perfetto relativo al modello Mohr-Coulomb 

 

 

Invece in Figura 3.4 [2] è presente il criterio di rottura di Mohr-Coulomb su cui si basa il 

modello. 

 

Figura 3.4: Criterio di rottura di Mohr-Coulomb 
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In tale piano è presente la retta limite (inviluppo di rottura) che rappresenta la condizione di 

plasticizzazione dei terreni. 

Tale retta limite rappresenta la resistenza al taglio del terreno al variare dello stato di 

confinamento.  

 

Quando un cerchio di Mohr, che rappresenta la tensione in un punto, è tangente alla retta limite 

si è nella condizione di plasticizzazione del materiale. 

Lôangolo dôattrito efficace dei terreni, űô, rappresenta lôinclinazione della retta limite, la 

coesione efficace, cô, rappresenta lôintercetta di tale retta con lôasse delle ordinate [2]. 

 

3.3 Hardening Soil Model 

Il seguente modello permette di rappresentare il legame costitutivo tensione-deformazione fra 

lo sforzo deviatorico q e la deformazione assiale Ů (in condizione di compressione triassiale 

drenata), facendo avere un comportamento al terreno elastoplastico incrudente, di tipo 

iperbolico, più realistico rispetto al comportamento elasto-plastico perfetto simulato dal 

modello di Mohr-Coulomb. 

Tale modello prevede lôesistenza di una soglia plastica basata sul criterio di rottura di Mohr-

Coulomb. 

Inoltre, tale modello si basa sullôesistenza di 3 moduli (deviatorico, edometrico e scarico - 

ricarico), sulla dipendenza della rigidezza sullo stato tensionale e sulla possibilità di considerare 

la storia di carico. 

La parte dellôincrudimento del modello ¯ funzione delle deformazioni distorsionali e 

volumetriche plastiche.  

Il seguente modello permette di rappresentare la riduzione di volume di un terreno, normal-

consolidato sottoposto a carichi di compressione di tipo edometrico o isotropo. Esso è un 

modello più complesso rispetto a quello di Mohr-Coulomb. 

La curva sforzo ï deformazione di un campione di una prova triassiale consolidata drenata in 

base al modello Hardening Soil Model (HS) è descritta dalla seguente equazione [13]: 

 

Con q ¯ lôinvariante deviatorico (q = ůô1 ï ůô3), qa è il valore limite asintotico della tensione 

deviatorica, E50 è il modulo elastico al 50% della tensione massima deviatorica e Ů50 è la 
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corrispondente deformazione principale. In Figura 3.5 è presente la legge tensione-

deformazione di tale modello [13]. 

 

Figura 3.5: Legame tensione-deformazione del Hardening Soil Model 

La tensione deviatorica a rottura (qf) e la tensione limite asintotica (qa) sono legate dal 

cosiddetto ñfailure Ratioò Rf che assume un valore inferiore di 1 [13]: 

 

e, considerando il criterio di rottura di Mohr-Coulomb, si ha che [13]: 

 

Per considerare il comportamento anelastico del terreno, con sviluppo di deformazioni 

irreversibili, lôHardening Soil Model (HS) adotta una formulazione della rigidezza del terreno 

con tre valori di rigidezza in funzione del percorso di carico considerato [13]: 

 

Sono i valori che assumono le rigidezze in corrispondenza di una pressione di riferimento pref, 

ed m è un parametro di forma. 

Il modulo elastico di carico (E50) e di scarico-ricarico (Eur) sono legati alle tensioni principale 

minima (ůô3), mentre il modulo edometrico (Eoed) è legato alla tensione principale massima 

(ůô1). Il coefficiente m regola lôevoluzione del modulo e, se non calibrato su prove reali, può 

essere assunto pari a 0,5 per le sabbie e 0,8 per le argille [13]. 
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3.4 Hardening Soil Model with small strain stiffness  

Il seguente modello ¯ unôevoluzione del modello Hardening Soil Model (HS). 

In particolare, il modello Hardening Soil Model (HS) si basa sul presupposto che il terreno ha 

un comportamento elastico durante il carico e scarico, però gli studiosi hanno constatato che  

lôintervallo in cui i terreni hanno un comportamento elastico ¯ molto piccolo. 

Inoltre, aumentando la deformazione, la rigidezza del terreno decade in maniera non lineare, 

come espresso in Figura 3.6 [13]. 

 
 

Figura 3.6: Curva G/G0-ɔ 

 

Dalla precedente figura si può affermare che, le prove geotecniche permettono di indagare 

intervalli di deformazione in cui la rigidezza assume un valore quasi dimezzato rispetto al valore 

iniziale, relativo a deformazioni molto piccole. 

Il modello Hardening Soil Model with small strain stiffness (HS-small) è una modifica del 

modello (HS), tale modello tiene conto dei più elevati valori di rigidezza dei terreni a piccole 

deformazioni.  

A bassi livelli di deformazione la maggior parte dei terreni ha una rigidezza decisamente più 

elevata rispetto a quella associata ai livelli di deformazione di numerose situazioni di interesse 

ingegneristico; inoltre, tale rigidezza varia in modo non lineare con il livello di deformazione. 

Il modello Hardening Soil Model with small strain stiffness (HS-small) utilizza quasi 

interamente gli stessi parametri del modello Hardening Soil (HS), sono necessari solo due 

parametri aggiuntivi per descrivere la variazione di rigidità con lo sforzo: 

1. Modulo di taglio a piccole deformazioni  G0; 

2. la deformazione a taglio óɔô al valore di 70% di G0. 
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4 Monitoraggio degli spostamenti 

Lôistallazione di un sistema di monitoraggio degli spostamenti permette di valutare se unôopera 

subisce traslazioni nel tempo. 

Esso è usato in molteplici casi, principalmente per: 

¶ monitorare lo spostamento di unôopera durante lo svolgimento di lavori e in zone 

prossime ad essa; 

¶ valutare lôevoluzione nel tempo dello spostamento di elementi strutturali di unôopera; 

I metodi di monitoraggio più utilizzati in geotecnica sono i seguenti: 

¶ inclinometro; 

¶ stazione totale e mire ottiche. 

 

4.1 Inclinometro 

Gli strumenti che compongono il sistema inclinometrico tradizionale per la valutazione dello 

spostamento sono i seguenti: 

1. tubo inclinometrico; 

2. sonda; 

 

La sonda viene inserita nel tubo inclinometrico e rileva ogni 50 cm (o ogni metro) lôangolo di 

inclinazione del tubo rispetto la verticale; ricostruendo tale inclinazione per tutta lôaltezza del 

tubo, si riesce a determinare la proiezione della deformata nei due piani ortogonali. 

Gli spostamenti calcolati sono relativi e non assoluti, perché il tubo inclinometrico non è 

perfettamente verticale e quindi lo spostamento ad una determinata profondità e ad una certa 

data è uguale alla differenza tra lo spostamento misurato a quella data e quello iniziale (misura 

di zero). 

In Figura 4.1 [2] è presente una rappresentazione del sistema di monitoraggio inclinometrico. 

 



33 

 

 
 

Figura 4.1: Inclinometro e metodo di misura 

 

 

Il sistema appena descritto si riferisce allôinclinometro tradizionale, ma pi½ in generale si pu¸ 

distinguere tra: 

1. Sonda rimovibile, cioè una sonda che non è fissa nel tubo inclinometrico ma che viene 

calata nello stesso quando bisogna svolgere la misurazione;  in questo caso le misure 

possono essere eseguite su tutta lôaltezza del tubo con una spaziatura minima di 0,5 m 

(dimensione della sonda); 

2. Sonda fissa, cioè la sonda è posizionata ad una profondità prefissata e può valutare lo 

spostamento solo a quella profondità; 

3. Sonda mobile controllata da un sistema automatizzato con motore passo-passo che 

esegue le letture a passo prefissato. 

Inoltre, la sonda può essere costituita da un solo sensore (sonda mono assiale) che misura in un 

piano la deviazione, o da due sensori (sonda biassiale) che misurano contemporaneamente la 

deviazione in due piani ortogonali tra di loro. 

Per conoscere il modulo del vettore spostamento totale bisogna conoscere entrambi le 

componenti [2]: 
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Le fasi indispensabili per ottenere la misura di spostamento finale sono le seguenti: 

1. discesa tubazione; 

2. inserimento rivestimento; 

3. preparazione tubo; 

4. inserimento tubazione; 

5. rimozione rivestimento; 

6. cementazione tubo; 

In Figura 4.2 è presente una raffigurazione del principio di rilevazione degli inclinometri [2]. 

 

 

Figura 4.2: Principio di rilevazione degli inclinometri 

 

4.2 Stazione totale e mire ottiche 

La stazione totale è un sistema di rilievo costituito da un teodolite elettronico fornito da un 

distanziometro. 

Il teodolite è uno strumento dedicato alla misura degli angoli. 

Gli elementi costituenti un teodolite sono: 

1 due cerchi, quello orizzontale (o azimutale) e quello verticale (zenitale).  

2 un mezzo collimatore, cannocchiale munito di reticolo, che è collegato rigidamente a una 

parte ruotante intorno ad un asse che va reso verticale, a sua volta solidale con un indice 

óalidadaô. 

Lo strumento è schematizzato secondo 3 assi: 

1 asse primario, reso verticale, intorno al quale ruota l'alidada; 

2 asse secondario, perpendicolare allôasse primario, orizzontale, intorno al quale ruota il 

cannocchiale. 
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3 asse terziario, di tipo ottico. È l'asse del cannocchiale stesso, è solidale con le rotazioni degli 

altri 2 assi e può avere rotazioni indipendenti nel piano verticale. 

Con tale strumento è possibile valutare istantaneamente sul display sia la distanza che le misure 

angolari. 

I target più utilizzati per valutare gli spostamenti sono le mire ottiche. Esse vengono posizionate 

sullôopera di cui bisogna valutare lo spostamento nel tempo.  

La valutazione dello spostamento nel tempo viene svolta misurando per certi periodi temporali 

lo spostamento di tali target [14]. 

In Figura 4.3 [4] è visibile una mira ottica e in Figura 4.4 [14] un teodolite elettrico. 

 

Figura 4.3: Mira ottica 

 

 
 

Figura 4.4: Teodolite elettrico 
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5 Caso studio: Banchinamento operativo nel porto di Ravenna 

Il caso studio esaminato nella presente tesi è relativo ad una banchina situata nel porto canale 

di Ravenna, nel lato sinistro del canale Candiano; si tratta di una banchina operativa utilizzata 

per la movimentazione di materiali ferrosi. 

La banchina è stata costruita alla fine del 1974. 

Lôopera ¯ stata progettata considerando le sole azioni statiche, in considerazione del fatto che 

allôepoca della costruzione lôarea non era classificata a rischio sismico.  

In Figura 5.1 ¯ presente una foto aerea storica dellôarea, sovrapposta alla Carta Tecnica 

Regionale della regione Emilia-Romagna relativa al periodo 1931-1937. 

Dalla foto si pu¸ osservare che allôepoca lôarea era priva di edificazioni e che il canale Candiano 

era molto pi½ stretto dellôattuale; quindi, si pu¸ affermare con certezza che la banchina ¯ stata 

realizzata negli anni ó70 in una posizione arretrata rispetto alla sponda originaria del canale 

portuale [15], [16]. 

 

 
 

Figura 5.1: Foto aerea storica  

 

In Figura. 5.2 [17] è visibile la banchina in una immagine recente di Google Earth. 
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Figura 5.2: Banchina da Google Earth 

 

La banchina è stata originariamente costruita per la movimentazione di merci pesanti tramite 

delle gru su binario idonee a caricare e scaricare navi merci. I binari avevano uno scartamento 

di 9.80 metri, con il binario lato mare posto sulla trave di coronamento ed il binario lato terra 

posto su una trave fondata su pali in c.a., Ø420 mm, disposti a cavalletto. I progettisti, per 

simulare lôeffetto di tale gru sulla banchina, hanno considerato un carico uniformemente 

distribuito di 40kPa, applicato per una larghezza pari alla distanza dei due binari. 

La quota del piano campagna è posta a 2.2 m dal livello medio del mare e la profondità del 

fondale è di -9.40 m per unôaltezza complessiva di scavo pertanto di 11.60 m. Lôopera di 

sostegno è costituita da  un diaframma in c.a. di spessore 0.80 m ancorato in sommità con 

ancoraggi a trefoli, inclinati di 21Á rispetto lôorizzontale e aventi lôinterasse di 2.5 m, pre-

sollecitati e aventi la fondazione situata in un deposito sabbioso. 

Inoltre, per lôattracco delle navi merci sono state previste delle bitte con interasse di 25 m, 

progettate per sostenere un tiro di 500 kN. 

In Figura 5.3 [16] è mostrata una sezione tipo del progetto originale. 
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Figura 5.3: Sezione tipo del progetto originale 

 

Inoltre, in Figura 5.4 [16] è presente lo schema statico utilizzato dai progettisti. 

 

 
 

Figura 5.4: Schema statico delle forze 
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5.1 Descrizione dei materiali dellôopera esistente 

La banchina analizzata ¯ unôopera molto robusta che ha ben operato per circa cinquanta anni, 

senza manifestare criticità. 

La banchina è stata costruita considerandola di classe II e il calcestruzzo utilizzato, sia per il 

diaframma in c.a. che per la trave di coronamento è di classe 20/25 con resistenza cubica di 25 

MPa.  

Le armature utilizzate per il diaframma in c.a. hanno acciai FeB32k con tensione di 

snervamento caratteristica di 315 MPa per le armature delle staffe, e FeB44k con tensione di 

snervamento caratteristica di 430 MPa per le armature longitudinali; inoltre, le armature 

longitudinali sono ad aderenza migliorata. Tutte le armature utilizzate per la trave di 

coronamento della banchina hanno acciaio FeB32k [16]. 

In Figura 5.5 [16] è presente un documento storico in cui sono descritti i materiali utilizzati. 

 

 
 

Figura 5.5: Caratteristiche dei materiali 

 

 

5.2 Inquadramento geologico dellôarea 

Dal punto di vista geologico, lôarea della piana costiera romagnola appartiene al bacino di 

AVANFOSSA di età PLIO-QUATERNARIA, poi riempito in età OLOCENICA durante un 

ciclo TRASGRESSIVO-REGRESSIVO.  

I depositi di pianura e costieri risalgono al PLEISTOCENE e al MEDIO-OLOCENE e sono 

attribuibili al ñSUBSINTEMA di Ravennaò. 

Nella successione stratigrafica si individua la presenza della trasgressione OLOCENICA in 

corrispondenza degli strati sabbiosi trasgressivi (FACIES T,) posti ad una profondità di circa 

30 m dal piano campagna. 

Sopra i depositi sabbiosi si trovano i sedimenti fini di PRODELTA (FACIES M).  
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Lôunit¨ superiore ¯ costituita da depositi sabbiosi relativi a cordoni dunali (FACIES S).  

Nelle zone più interne, sopra i depositi sabbiosi, si hanno depositi di palude (FACIES P) 

appartenenti agli ambienti palustri della PIALASSA. 

Al di sotto del ñSUBSINTEMA di Ravennaò sono riconoscibili i depositi di piana alluvionale 

(FACIES A) del TARDOPLEISTOCENE (circa 15.000 anni fa). 

In Figura 5.6 è presente uno stralcio della carta geologica del porto di Ravenna, in specifico è 

presente il foglio 223. 

In tale figura sono presenti tre profili penetrometrici, sovrapposti alla successione stratigrafica 

della carta geologica, rappresentativi della zona Est, della zona centrale e della zona Ovest del 

porto canale. La CPTu3/2014 è stata realizzata presso la DARSENA SAN VITALE, la 

CPT8/1978 a LARGO TRATTAROLI, la CPTu21/2014 realizzata a PORTO CORSINI. 

Si pu¸ constatare unôottima correlazione tra le resistenze alla punta delle prove penetrometriche 

e la variabilit¨ delle unit¨ litologiche individuate nellôarea portuale [2]. 

 

 

Figura 5.6: Sovrapposizione fra la resistenza penetrometrica corretta misurata nelle verticali 

CPTu3/2014, CPT8/1978, CPTu21/2014 e la corrispondente sezione geologica dei sedimenti 

recenti del Ravennate (da Carta Geologica dôItalia, foglio 223) 

 

In sostanza risulta concettualmente utile suddividere lôarea portuale in 3 settori, sulla base 

dellôandamento della parte sovrastante del cordone litorale di FACIES S:  
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- Settore EST: in cui è presente Marina di Ravenna e Porto Corsini, tale settore è caratterizzato 

dal Cordone litorale (FACIES S) di limitato spessore ed un deposito di Prodelta (FACIES M) 

di elevato spessore (s > 15 m), avente la presenza di lenti di sabbie fini. 

- Settore CENTRALE: in cui è presente Largo Trattaroli, tale settore è caratterizzato dalla 

presenza dei depositi di palude nei primi metri da piano campagna e da uno spessore delle 

sabbie di cordone litorale di pochi metri (s < 5-6 m).  

- Settore OVEST: in cui è presente la Darsena San Vitale, tale settore è caratterizzato da una 

elevato spessore delle sabbie di Cordone litorale (FACIES S), di circa 15 m e da un ridotto 

spessore del Deposito di Prodelta (FACIES M), inferiore a 10 m, con la presenza di lenti di 

sabbie fini [2]. 

 

Dallôinquadramento geologico, estrapolato dalla carta geologica dôItalia, risulta la seguente 

successione litotipica:  

1. depositi antropici, riporto; 

2. depositi di palude- FACIES P; 

3. depositi cordone litorale- FACIES S, sabbie limose; 

4. depositi prodelta FACIES M, limi argillosi; 

5. depositi barriera trasgressiva -FACIES T, prevalentemente composti da sabbie profonde; 

6. depositi piana alluvionale -FACIES A, composti da unôalternanza di sabbie e argille. 

 

Nel caso studio descritto nella seguente tesi, la banchina oggetto di studio è posizionata a ovest 

della zona Largo Trattaroli, dove i depositi di palude (FACIES P) non sono presenti. 
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5.3 Successione stratigrafica e caratterizzazione dei terreni 

Dal paragrafo precedente si può dedurre che la successione stratigrafica, tipica dei terreni 

presenti nellôarea della banchina presa in considerazione, è quella riportata in Figura 5.7 [15]. 

In Figura 5.8 è presente la sezione litostratigrafica della zona in cui è posta la banchina [4]. 

 

 
 

Figura 5.7: Successione stratigrafica tipica dei terreni 

 

 

 
 

Figura 5.8: Sezione litostratigrafica 
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Dai documenti storici si nota che i progettisti hanno considerato solo i primi tre strati per 

progettare il diaframma della banchina.  

I parametri geotecnici usati sono descritti in Figura 5.9 [16]: 

 

 
 

Figura 5.9: Parametri geotecnici relativi ai documenti storici 

 

Nel presente lavoro di tesi, si è fatto riferimento alle caratteristiche geotecniche dei terreni 

valutati attraverso le campagne geognostiche recentemente realizzate al fine di progettare 

lôintervento di adeguamento della banchina. 

In Figura 5.10 [4]è indicata la posizione della banchina.  

In Tabella 5.1 è presente il sinottico dei parametri geotecnici utilizzati e la successione 

stratigrafica. 

 

Figura 5.10: Posizione della banchina oggetto di studio 
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Tabella 5.1: Sinottico parametri geotecnici 

  
Profondità 
(m da p.c.) 

Profondità 

(m da 

l.m.m.) 

ɔ (kN/m3) 
E50 ref 
(kN/m2) 

E0ed ref 
(kN/m2) 

Eur ref 
(kN/m2) 

ű(Á) 
G0 

(kN/m2) 
ɔ07(-) 

c' 
(KN/m2) 

ɜ(-) 

RIPORTO 

ANTROPICO 
(0)-(-1.5) 1.5 -(0) 18 60000 - - 37 - - - 0.2 

SABBIE 

LIMOSE 

(-1.5)- 

(-14.5) 

(0)-  

(-13) 
18 15000 15000 45000 36 60000 0.00015 - 0.25 

LIMI 
ARGILLOSI 

(-14.5)- 
(-28) 

(-13)- 
(-26.5) 

18 4000 4000 12000 28 60000 0.0332 - 0.25 

 

Dalla precedente tabella si nota che la quota del piano campagna è di +1.5 m dal l.m.m. 

In particolare, è presente un piccolo spessore di riporto antropico, di circa 1.5 metri costituito 

da materiale disomogeneo a carattere prevalentemente sabbioso. 

Poi si ha uno strato di circa 13 m si sabbie limose. Tale strato ha buone caratteristiche 

geotecniche ed in esso sono collocati i tiranti. Infine, è presente un ampio strato di limi argillosi 

di spessore 13.5 m, che ha caratteristiche geotecniche molto scadenti e quindi è molto spingente. 

I parametri geotecnici e lo spessore degli strati presenti nel sinottico posto in Tabella 5.1, sono 

stati valutati interpretando le prove svolte nella campagna geognostica del 2020, e per 

confermare i risultati ottenuti da tali prove si sono considerate le prove svolte nella passata 

campagna geognostica del 2014 [2], [4]. 

Le prove prese in considerazione della campagna geognostica del 2014 sono state le seguenti: 

1. CPTu 11; 

2. CPTu 12: 

3. CPTu 13; 

4. CPTu 32; 

Le prove prese in considerazione della campagna geognostica del 2020 sono state le seguenti: 

1. CPTu 1; 

2. CPTu 2; 

3. CPTu 3; 

4. CPTu 4; 

5. SCPTu 1; 

6. Sondaggio stratigrafico ST1; 

7. Sondaggio stratigrafico ST2; 

8. Sondaggio stratigrafico ST3; 

9. Sondaggio stratigrafico ST4. 
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In Figura 5.11 ¯ presente lôubicazione delle prove CPTu11, CPTu 12, CPTu 13, CPTu 32, 

della campagna geognostica del 2014 [4]. 

 

 
 

Figura 5.11: Prove della campagna geognostica del 2014 

 

Dalla precedente planimetria si può notare che le prove svolte nel 2014 sono situate in una 

posizione non significativa per la valutazione dei parametri geotecnici dei terreni, però sono 

state prese in considerazione per svolgere un confronto dei risultati ottenuti dalle prove della 

campagna geognostica del 2020, che si trovano in posizioni significative.  

In Figura 5.12 [4] è presente lôubicazione delle prove CPTu 1, CPTu 2, CPTu 3, CPTu 4, della 

campagna geognostica del 2020. 

Queste quattro CPTu sono state eseguite in prossimità della zona in cui dovrà essere costruita 

la banchina, quindi sono prove significative. 

In Figura 5.13 [4] ¯ presente lôubicazione della prova SCPTu 1. Dalla figura, si può denotare 

che tale prova è situata in una posizione significativa per la valutazione dei parametri geotecnici 

degli strati. 

Infine, in Figura 5.14 [4] ¯ presente lôubicazione dei quattro sondaggi ST1, ST2. ST3 e ST4. 

Dalla figura si può notare che tali sondaggi sono posizionati in una posizione significativa per 

la valutazione dei parametri geotecnici degli strati. 

Tutte le prove non significative sono state prese in considerazione per svolgere un confronto 

con i risultati ottenuti con le prove significative, per avere certezza sui parametri assunti.  
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Figura 5.12: Ubicazione delle CPTu della campagna geognostica del 2020 

 

 

Figura 5.13: Ubicazione della SCPTu 1 della campagna geognostica del 2020 

 

Figura 5.14: Ubicazione dei sondaggi ST1, ST2, ST3 e ST4 della campagna geognostica 2020 
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5.3.1 Valutazione della stratigrafia 

I passaggi stratigrafici presenti nel sinottico finale sono stati valutati analizzando lôandamento 

delle óqcô con la profondità, relativo alle prove CPTu eseguite nella campagna geognostica del 

2020 e ai sondaggi stratigrafici eseguiti nella medesima campagna geognostica; si è scelto il 

valore della profondità del passaggio stratigrafico che rispetta più idoneamente tutte le prove 

analizzate. 

In particolare, si ¯ considerato il grafico óqc-profondit¨ô delle CPTu 1, CPTu 2, CPTu 3, CPTu 

4, SCPTu 1, le immagini dei report relativi ai 4 sondaggi ST1, ST2, ST3 e ST4, per ottenere la 

successione litostratigrafica presente nel sinottico finale.  

In specifico, dato che per la SCPTu 1 erano noti i dati numerici, si è svolto un lavoro di 

rielaborazione di tali dati. 

Da tali dati è stato possibile valutare ai fini della stratigrafia il parametro Ic.  

Inoltre, ai fini della valutazione dei parametri geotecnici è stato possibile svolgere la 

caratterizzazione geotecnica dei terreni, valutando: 

1. Il peso per unit¨ di volume, ɔ (kN/m3); 

2. lôangolo dôattrito efficace, űô(Á); 

3. densità relativa, Dr (%); 

4. il modulo elastico E (MPa); 

5. il modulo edometrico M (MPa); 

6. la resistenza al taglio non drenata cu (kPa). 

 

In Figura 5.15 [2]¯ presente la tabella riassuntiva della classificazione dei terreni con lôIC. 

 

Figura 5.15: Classificazione dei terreni con IC 
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Lôandamento della óqcô con la profondit¨ per la prova CPTu 1 ¯ rappresentato in Figura 5.16, 

per la prova CPTu 2 è rappresentato in Figura 5.17, per la prova CPTu 3 è rappresentato in 

Figura 5.18, per la prova CPTu 4 è rappresentato in Figura 5.19, per la prova SCPTu 1 è 

rappresentato in Figura 5.20 [4]. 

 

Figura 5.16: Andamento della qc con la profondità della prova CPTu 1 
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 Figura 5.17: Andamento della qc con la profondità della prova CPTu 2 
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Figura 5.18: Andamento della qc con la profondità della prova CPTu 3 
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 Figura 5.19: Andamento della qc con la profondità della prova CPTu 4 
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Figura 5.20: Andamento della qc con la profondità della prova SCPTu 1 

 

In Figura 5.21 sono raffigurate le 5 prove CPTu messe a confronto [4]. 
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Figura 5.21:  CPTu 1, CPTu 2, CPTu 3, CPTu 4, SCPTu 1 

Lôesecuzione di prefori non ha consentito valutazioni nei primi metri a partire da piano 

campagna.  

Si sono anche esaminati i report di quattro sondaggi a carotaggio continuo: ST1, ST2, ST3, 

ST4. 

In definitiva, dalle prove CPTu e dai sondaggi stratigrafici si sono avute le seguenti profondità 

dei vari strati, Tabella 5.2. 

Tabella 5.2: Riepilogo stratigrafia delle varie prove analizzate. 

 ST1 ST2 ST3 ST4 CPTu1 CPTu2 CPTu3 CPTu4 SCPTu1 

 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

depht da 

p.c.(m) 

RIPORTO (0)-(-1.8) (0)-(-1.3) (0)-(-2.5) (0)-(-2.8)      

SABBIE 

LIMOSE 
(-1.8)- 

(-15.4) 

(-1.3)- 

(-12.3) 

(-2.5)- 

(-12.7) 

(-2.8)- 

(-12.3) 

(-3)- 

(-14.5) 

(-3)- 

(-14.5) 

(-3)- 

(-14.5) (-3)-(-14) 

(-1.8)- 

(-14.8) 

LIMI 

ARGILLOSI 
(-15.4)- 
(-28.5) 

(12.3)- 
(-27) 

(-12.7)- 
(-26.7) 

(-12.3)- 
(-26.2) 

(-14.5) in 
poi 

(-14.5)- 
(-28) 

(-14.5)- 
(-27.5) (-14)-(-25) 

(-14.8)- 
(-31) 

SABBIE 

PROFONDE 
(-28.5)- 
(-31) 

(-27)- 
(-31.9) 

(-26.7)- 
(-32.6) 

(-28)- 
(-31.7)  (-28)-(-32) 

(-27.5) in 
poi 

(-25) in 
poi 

(-31)- 
(-33) 

ALLUVIONI 

PROFONDE 
(-31) in 

poi 

(-31.9) in 

poi 

(-32.6) in 

poi 

(-31.7) in 

poi     

(-33) in 

poi 

 

Da tale tabella riepilogativa si è scelta la profondità di ogni strato.  

In Tabella 5.3 è presente la profondità dei passaggi stratigrafici definitiva: 
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Tabella 5.3: Quote/Profondità dei passaggi di strato. 

da l.m.m. (m) da p.c. (m) 

1.5 -( 0) 0 -(-1.5) 

(0)-(-13) (-1.5)-(-14.5) 

(-13)-(-26.5) (-14.5)-(-28) 

(-26.5)-(-30.5) (-28)-(-32) 

(-30.5)-(-38.5) (-32)-(-40) 

 

 

In seguito, i dati della SCPTu 1 sono stati rielaborati attraverso la carta di óRobertsonô (2009), 

Figura 5.22.  

Tale grafico ha permesso di verificare la scelta dellôandamento stratigrafico dei terreni valutato 

con le prove CPTu e con i sondaggi stratigrafici. 

 

Figura 5.22:  Carta di Robertson (2009)- Dati SCPTu1 

 

Dalla seguente carta di óRobertsonô, si ¯ avuta la conferma dellôesattezza della scelta dei 

passaggi stratigrafici valutati con le CPTu e con i sondaggi [2]. 

Infine, si è visionata anche la successione stratigrafica presente nella sezione in Figura 5.8, e 

anche in tale successione, i passaggi stratigrafici sono presenti a profondità simili a quelle 

valutate con le prove CPTu e con i sondaggi. 

La profondità della falda è stata scelta pari a 1.5 m dal piano campagna, perché sia nei quattro 

sondaggi che nella SCPTu 1, la falda era posizionata a tale profondità. 

 

 
























































































































































