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SOMMARIO 
Nel caso di strutture soggette a carichi esplosivi, l�azione stessa presenta grandi incertezze per quanto riguarda la posizione, l�intensità 

e la possibilità di accadimento. Sommando a queste incertezze quelle relative ai materiali, alla geometria e i sovraccarichi, si rende 

necessario un�analisi statistica finalizzata ad una più realistica stima della risposta strutturale. Questo lavoro presenta i risultati 

ottenuti da una indagine parametrica sulla affidabilità di travi inflesse in calcestruzzo armato soggette a carichi di tipo esplosivo.  

In particolare, sono state esaminate le risposte probabilistiche del massimo spostamento e del fattore di duttilità di elementi inflessi in 

c.a. nei confronti di azioni esplosive, valutate mediante analisi dinamica non lineare di un sistema equivalente ad un grado di libertà. 

I risultati mostrano l�affidabilità di tali elementi strutturali. 

 

SUMMARY 
In the case of structures subjected to explosive loading, the load itself is very uncertain, as it is widely accepted that explosive event 

is difficult to predict in position, intensity and possibility of occurrence. These random effects associated with material, geometry and 

loading uncertainty, require to consider them into a probabilistic analysis in order to have a more realistic estimation of the structural 

response. 

This paper presents a parametric investigation of the reliability of reinforced concrete (RC) beam flexural members subjected to blast 

loadings. 

In particular, the probabilistic responses of the maximum displacement and displacement ductility factor for a reinforced concrete 

(RC) flexural member against potential blast loadings are evaluated by non linear dynamic analysis of its equivalent single-degree-

of-freedom (SDOF) system. Reliability of such elements is presented and discussed. 

 

 
1. INTRODUZIONE 

Negli ultimi anni, a seguito dei numerosi eventi terroristi-

ci, il problema della sicurezza delle costruzioni nei riguardi 

della azioni da esplosione (blast) ha assunto un notevole rilie-

vo, mettendo in evidenza la necessità di valutare se le risorse 

di resistenza di una struttura risultino adeguate a far fronte a 

tali azioni eccezionali. Questa problematica tocca la sicurezza 

strutturale con riflessi significativi, sia sulla valutazione della 

vulnerabilità delle costruzioni nuove ed esistenti, sia sui costi, 

da considerare nelle opere e interventi, volti al contenimento 

del rischio connesso alle esplosioni. 

La problematica attiene sia alla concezione del sistema 

strutturale, concepito in modo da scongiurare fenomeni di col-

lasso progressivo,1 sia alla concezione dei singoli elementi 

                                                 
1 A tal fine, usualmente si possono seguire due approcci: uno diretto, 

organizzando la struttura in modo che possa garantire, in presenza del 

collasso di uno o più elementi strutturali, dei percorsi alternativi di 

resistenza; uno indiretto, organizzando la struttura con una adeguata 

strutturali, chiamati a resistere ad azioni da esplosione, accet-

tando che l�elemento possa presentare escursioni in campo 

plastico, con il vantaggio di consentire un efficiente meccani-

smo di dissipazione di energia. 

Ora, il tema della valutazione della sicurezza di strutture in 

presenza di azione da esplosione, è ampiamente affrontato in 

letteratura. Tali valutazioni, anche se affrontate in regime non 

lineare, sono comunque riconducibili ai classici problemi di 

sicurezza probabilistica, che considerano i diversi aspetti di 

incertezza e aleatorietà, sia lato resistenza, che lato azione da 

esplosione. 

Il presente lavoro, invece, è in linea con quanto sviluppato 

dagli Autori in [01], dove, più che affrontare il problema della 

sicurezza di un dato elemento strutturale, interessato da una 

plausibile azione da esplosione, si sono analizzate le vulnera-

bilità di una famiglia di elementi strutturali, al fine di eviden-

                                                                             
robustezza (ottenuta con l�introduzione di continuità strutturali e di 

dettagli costruttivi che aumentino le capacità dissipative).  
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ziare il ruolo che giocano le diverse grandezze che governano 

il comportamento. 

In particolare, nello studio [01] si è inteso analizzare la 

vulnerabilità di travi in c.a., semplicemente appoggiate, carat-

terizzate da geometria e materiali, usualmente impiegati nella 

realizzazioni di strutture in c.a. progettate per carichi ordinari. 

Lo scopo è stato quello di voler esprimere uno spettro di ri-

sposta di travi in c.a. di diversa luce, caratterizzate da diverse 

snellezze e proprietà dei materiali, in presenza di tre livelli di 

azione da esplosione, cosicché da poter esprimere il loro di-

verso grado di vulnerabilità.  

I risultati in [01] evidenziano come il definire una funzio-

ne di stato limite, con riferimento ad una frazione della luce 

(i.e. vlim=L/50, o in generale L/n), indipendentemente dalle 

caratteristiche di lunghezza e snellezza della trave, non sem-

bra corretto. Infatti, si è verificato che il limite v2 (deforma-

zione ultima dello SDOF), varia con la snellezza e la luce del-

le travi, risultando il corrispondente valore �n� crescente con 

la luce e decrescente con la snellezza L/h≅L/d.  

Così pure, contrariamente a quanto ci si poteva attendere, 

la risposta delle travi, in termini di massimo spostamento di-

namico, decresce con il crescere della luce e con il decrescere 

della snellezza. 

Infine, in [01] si è evidenziato come, con riferimento ai tre 

livelli di azione da esplosione considerate, l�affidabilità delle 

travi, rispetto al superamento del limite vlim=L/150, risulta 

meglio garantita nelle travi con luci maggiori. 

Lo scopo del presente lavoro è quello di approfondire gli a-

spetti che governano il problema e di meglio evidenziare il 

ruolo giocato dalla caratteristiche dei materiali e delle travi 

nella definizione delle caratteristiche di risposta e di affidabi-

lità. 

 

2. AZIONE DI ESPLOSIONE 
Per quanto riguarda gli aspetti generali e i modelli propo-

sti in letteratura per le azioni da esplosione, in [02], sono ri-

portati i riferimenti di letteratura che possono chiarire in det-

taglio, sia le caratteristiche dell�azione da esplosione, in rela-

zione alla loro diversa natura, sia gli aspetti principali dei mo-

delli più frequentemente adottati. 
Le simulazioni sviluppate in [01], a partire da tali tre sce-

nari,2 sono state ottenute assumendo delle variazioni alla 

MonteCarlo della sovrappressione di picco P0 e del tempo di 

durata degli impulsi Ä, fra i valori minimi e massimi, corri-

spondenti, rispettivamente, allo 0,7 e all�1,3 volte i valori di 

riferimento di ciascuno scenario.3 

Nel presente lavoro, oltre ad esprimere ulteriori letture 

delle analisi svolte in [01], si vuole entrare nel merito degli 

aspetti della modellazione utilizzati in [01], proponendo ulte-

riori analisi che evidenziano gli aspetti di comportamento del-

                                                 
2 Questi tre possibili scenari sono stati ottenuti utilizzando come leggi 

di variazione delle sovrappressioni e della durata dell�impulso con la 

distanza ridotta Z, le leggi formulate da Henrych [03], facendo in 

modo che ai tre scenari corrispondesse circa la stessa quantità 

d�energia d�impulso (area dell�impulso). 
3 Per quanto riguarda la distribuzione del carico di sovrappressione da 

esplosione, in [01] si è considerata una distribuzione costante sulle 

superfici investite di pertinenza di ciascuna trave. Tale ipotesi, molto 

utilizzata nei casi proposti in letteratura, è in realtà accettabile quando 

l�estensione delle superfici è molto ridotta. Quando, invece, le super-

fici sono molto estese, le sovrappressioni possono presentare valori 

molto diversi con la distanza dal centro della carica. 

le travi in c.a., in relazione alle loro caratteristiche geometri-

che-meccaniche, evidenziando il ruolo delle diverse ipotesi e 

dei diversi modelli assunti per le analisi svolte per le diverse 

famiglie di travi. 
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Fig. 1- Andamento delle sovrappressioni da esplosione 

 

3. MODELLO DINAMICO 
Nell�analisi di strutture esposte ad esplosioni e/o urti, è 

esperienza consolidata che il primo picco di spostamento rap-

presenta la condizione più severa [02] [04] [05]. I cicli suc-

cessivi evidenziano significativi decrementi di intensità e le 

oscillazioni si smorzano rapidamente. 4 

Perciò, nelle analisi di strutture esposte ad esplosioni è u-

suale riferirsi alla risposta in termini di deformazione massi-

ma, ossia al primo picco di spostamento consegnate al carico 

impulsivo, essendo improbabile che la struttura collassi nei 

picchi successivi. 

Allo scopo, un utile modello dinamico è costituito da un 

semplice oscillatore ad un grado di libertà (SDOF), che si pre-

sta ad analisi semplici ed affidabili in tutti quei casi di elemen-

ti strutturali inflessi, con simmetria di vincolo e di carico (Fig. 

2). 

Con tale modello si riduce un sistema molti (infiniti) gradi 

di libertà (MDOF) ad un sistema ad un grado di libertà 

(SDOF). 

In letteratura, non mancano esempi di formulazioni con 

ipotesi di comportamento non lineare delle caratteristiche di 

risposta dello SDOF, per i quali, in ipotesi di carico impulsi-

vo, sono fornite delle soluzioni del problema dinamico. Ad 

esempio, [04] costituisce uno dei primi lavori in cui si è per-

seguito un approccio che nei limiti di una modellazione sem-

plificata con SDOF, utilizza ipotesi di non linearità di rispo-

                                                 
4 Per quanto detto in riferimento alle time-history dei possibili 

scenari da esplosione, risulta che i valori tipici di durata dell�impulso 

da esplosione, variano nell�intervallo 0,1 � 0,001, che è generalmente 

molto più breve della durata del periodo di oscillazione fondamentale 

To, di un singolo elemento strutturale. 

Tale circostanza comporta che nella maggior parte dei casi di strutture 

reali (soggette a esplosioni caratterizzate da durata di impulsi Ä, mino-

ri di 0,1 To), l�impulso applicato alla struttura si concretizza con una 

condizione di velocità iniziale imposta all�elemento strutturale, alla 

quale lo stesso elemento strutturale risponde in regime di frequenze 

naturali. Infatti, se si pensa ad un modello SDOF, a cui si impone un 

impulso I = Po ⋅ Ä/2, per la conservazione della quantità di moto si 

ricava facilmente che la velocità iniziale imposta è v=I/m, con m la 

massa. Tale circostanza, evidenzia come la risposta dell�elemento è 

legata alla massa dello stesso e che le strutture con masse importanti, 

come quelli in calcestruzzo, risultano meno eccitate dalle onde di 

pressioni da esplosioni. 
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sta, per lo studio del comportamento di strutture in calcestruz-

zo armato soggetto a carico impulsivo. 

 

 
                 a)                                                        b) 

Fig. 2 � Schematizzazione trave con SDOF 

 

La risoluzione dell�equazione differenziale formulata in 

[06] e utilizzata in [04], è ottenuta con il metodo �semi-

analitico�, che implementata in un programma di calcolo, pre-

disposto dall�Autore, ha permesso di evidenziare gli effetti di 

alcuni parametri significativi per la risposta, quali la durata 

della forzante, la duttilità ultima della sezione (considerando 

anche la riduzione del braccio della coppia interna per effetto 

dello schiacciamento e espulsione del calcestruzzo) e lo smor-

zamento strutturale (Fig. 3 e Fig. 4). 
 

 
 

Fig. 3 � Diagramma Momento � Curvatura di una sezione rettangola-

re anche con altezza ridotta dr. 

 

Altri Autori, ad esempio [05], hanno impiegato ipotesi di 

risposta non lineare dello modello SDOF, per il quale si sono 

utilizzate le soluzioni dell�equazione differenziale, della fase 

pre - snervamento e per la fase post-snervamento, concatenate 

in modo analogo a quanto proposto in [04]. In un recente lavo-

ro [07], sono proposti dei confronti statistico fra i risultati di 

analisi dinamiche non lineari di travi in c.a. soggette ad azioni 

di esplosione, ottenuti con riferimento a modelli FE ed a mo-

delli SDOF, attraverso degli indici adimensionali che quantifi-

cano la differenza fra i risultati ottenuti con i due modelli.  

In particolare, per il confronto sono considerate le risposte 

in termini di spostamento massimo e di rapporto di duttilità. 

Fig. 4 � Legge carico � freccia del sistema di richiamo a partire dai 

diagrammi M-θ. 

 

Altri autori, ad esempio [01] [02], [04] e [08], ritengono 

che nella definizione dei modelli si debba considerare il ruolo 

che rivestono le staffe nel confinamento del calcestruzzo com-

presso, e utilizzano dei modelli di legami costitutivi che ten-

gono conto di tale effetto. 

Dai diversi approcci seguiti in letteratura, si comprende 

facilmente, come il problema della modellazione della risposta 

di travi in c.a., soggetta ad azioni impulsive, possa essere af-

frontato a diversi livelli di complessità, che però trovano dei 

limiti operativi, nel tentativo di interpretare i complessi com-

portamenti dei materiali e delle strutture sotto azioni da esplo-

sione.  

Nel presente lavoro, con riferimento a tali aspetti, si inten-

de evidenziare il ruolo che rivestono le diverse ipotesi e i di-

versi modelli che si possono considerare per i materiali, che si 

possono ipotizzare per le diverse famiglie di travi in c.a. con-

siderate nelle analisi. 

 
4 INCERTEZZE E VARIABILITÀ DELLA 
RISPOSTA DINAMICA 
4.1 Incertezza e aleatorietà nella valutazione della 

risposta di un elemento strutturale 
In un problema di misura della sicurezza di un elemento 

strutturale, sotto carico da esplosione, una corretta analisi del-

le prestazioni non può prescindere dalle incertezze e aleatorie-

tà inerenti: 

1) le resistenze dei materiali e i modelli costitutivi in 

condizioni normali di velocità di deformazione ap-

plicati (condizioni statiche); 

2) le variazioni delle resistenze e dei modelli costituti-

vi in presenza di elevate velocità di deformazione;
 5

 

                                                 
5 Un�analisi che consideri la variazione della velocità di deforma-

zione con aggiornamento delle proprietà dei materiali, in funzione 

della variazione della velocità di deformazione, è molto complessa. 

Generalmente, nelle analisi in regime dinamico, in presenza di azioni 

da esplosione, si assume che la velocità di deformazione sia costante 

durante e dopo l�applicazione del carico impulsivo e che sia uniforme 

in tutta la struttura.  

Sulla base di tale ipotesi si ritiene, spesso, adeguata una soluzio-

ne tecnica approssimata, ottenuta con riferimento ad un oscillatore 

semplice (SDOF), che simuli il comportamento della struttura, sotto 

carico impulsivo da esplosione. Tale procedura è molto usata nelle 

analisi dinamica di strutture in c.a. esposte ad esplosioni, anche in 

riferimento a valutazioni della sicurezza probabilistica (ad esempio, 

in Yu e Hao (2001) [05]). In ogni caso, nel prosieguo si discuteranno 
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3) la variazione dei meccanismi resistenti e modelli di 

comportamento strutturale; 

4) le dimensioni geometriche dell�elemento strutturale. 

Con riferimento agli ultimi due punti, nella valutazione 

della sicurezza probabilistica è usuale assumere come certi 

(deterministici):  

• i meccanismi resistenti; 

• il modello di comportamento strutturale; 

• le dimensioni geometriche dell�elemento strutturale. 

 

4.2 Incertezza e aleatorietà nella valutazione della 
risposta di una famiglia di elementi strutturali  

Nel caso si voglia studiare il comportamento di famiglie di 

elementi strutturali, come appunto è il caso delle travi inflesse, 

al fine di caratterizzarne il comportamento in termini di rispo-

sta dinamica, oltre all�incertezza e l�aleatorietà dell�azione, 

occorre considerare che le travi possono essere diverse per 

geometria e per consistenza meccanica. In tal caso, la variabi-

lità da considerare non è solo quella intrinseca dei materiali, 

ma è quella di diversi materiali e di diversa consistenza geo-

metrica degli stessi. 

Per tale ragione, in [01], si è ipotizzato di studiare delle 

travi di luce e snellezze diverse, realizzate con calcestruzzi 

ordinari di resistenza cilindrica a compressione compresa fra i 

25 e i 35 MPa. Analogamente, per l�acciaio d�armatura, a par-

tire da percentuali di armatura plausibili, si sono ipotizzate 

degli acciai con resistenza media allo snervamento compresa 

fra i 420 e 480 MPa, rispettivamente corrispondenti a quelle di 

barre realizzate con acciaio FeB38k, e a barre realizzate con 

acciaio di caratteristiche, come quelle di un acciaio tipo 

FeB44k o tipo B450C. 

Nel presente lavoro, in riferimento a tali aspetti, si intende 

meglio evidenziare il ruolo che giocano la resistenza del calce-

struzzo, su varie famigli di travi, nella definizione dei modelli 

dinamici semplificati (SDOF) e quindi sulla risposta alle azio-

ni da esplosione. 

 

4.3 Prestazioni attese e stato limite di danno 
Usualmente, per il controllo dei danneggiamenti degli e-

lementi strutturali soggetti alle azioni da esplosione, si impon-

gono dei limiti alle escursioni di deformazioni plastiche che 

riguardano gli spostamenti e le rotazioni, dedotti 

dall�esperienza di casi di strutture reali. 

In particolare, con riferimento ad elementi inflessi in c.a., 

per quantificare le prestazioni in campo plastico, è usuale con-

siderare il rapporto di duttilità, definito come rapporto fra la 

massima escursione plastica e il valore al limite elastico, in 

relazione alle grandezze rotazioni e spostamenti. In tal caso, la 

verifica consiste nel confrontare i rapporti ¼max e θmax, dello 

spostamento e della rotazione massime, con dei valori di rife-

rimento *

max
θ  e *

max
¼ , stabiliti con riferimento a delle soglie di 

danneggiamenti, corrispondenti ad effetti che possono classifi-

carsi, ad esempio, come lievi, medi e gravi. 

Nel primo caso, la funzione di stato limite può essere for-

mulata con l�espressione (Fig. 4):  

maxy vvg −⋅¼= ,      (1) 

dove ymax v/v=¼     (2) 

                                                                             
i limiti di approssimazione introdotti con una soluzione tecnica basata 

su tale ipotesi. 

è il rapporto di duttilità assunto come accettabile, vmax è lo 

spostamento massimo indotto dalle azioni, vy è lo spostamento 

valutato al limite elastico. 

Nel secondo caso, la funzione di stato limite può essere 

formulata con l�espressione: 

maxyg θ−θ⋅¼= ,      (3) 

dove ymax
/θθ=¼     (4) 

è il rapporto di duttilità, assunto come accettabile, max
θ  è la 

curvatura massima plastica, indotta dalle azioni, yθ  è la cur-

vatura massima, valutata al limite elastico.6 

 

4.4 Stima della sicurezza  
Nei limiti della numerosità del numero di simulazioni svi-

luppate in riferimento ai tre scenari considerati in [01], in que-

sta sede si è sviluppata un�analisi dell�affidabilità delle diverse 

travi considerate, con riferimento alle equazioni di stato limite 

(1), assumendo gli usuali valori proposti in letteratura per il 

valore del rapporto di duttilità (2). Si precisa che le valutazioni 

dell�affidabilità in termini frequentistici alla Montecarlo qui 

eseguite, data la limitata numerosità delle simulazioni (circa 

500000), devono essere considerate valide solo in termini affi-

dabilità relativa fra le diverse famiglie di travi considerate nel-

le analisi.  

 

5 MODELLI DI COMPORTAMENTO DEI 
MATERIALI IN REGIME DINAMICO 

5.1 Legami costruttivi (Ã−ε) dei materiali in condizioni 
quasi-statiche 

La possibilità degli elementi in c.a. di dissipare energia è 

legata alla possibilità dei materiali acciaio e calcestruzzo di 

consentire delle ampie deformazioni in campo plastico, con-

servando le capacità resistenti di picco. Mentre nel caso 

dell�acciaio d�armatura, questa possibilità è evidenziata dal 

classico modello bi-lineare (con o senza incrudimento), nel 

caso del calcestruzzo, invece, questa possibilità è fortemente 

limitate dai valori contenuti dalle deformazioni ultime, e dai 

comportamenti post-picco con forte pendenza, con tendenza 

ad un comportamento sempre più di tipo fragile, con il cresce-

re della resistenza del materiale. A modificare favorevolmente 

il comportamento del calcestruzzo in termini dei valor di pic-

co e del comportamento post-picco, possono intervenire sia 

l�effetto del confinamento delle staffe sul calcestruzzo, sia 

l�effetto della velocità di deformazione. 

 

5.2 Legami costruttivi )( c

c

c

c ε−Ã  dei calcestruzzi in condi-

zioni confinate 

                                                 
6 In alternativa, spesso viene proposto un modo semplice indiretto, 

assumendo lo spostamento limite accettabile con riferimento alla luce 

L della trave. In tal caso, si può far riferimento ad uno spostamento 

massimo istantaneo e/o allo spostamento residuo della sezione di 

mezzeria (ad esempio, come limite istantaneo, si può assumere 

50/Lvv limmax =≤ , mentre come limite residuo, si può assumere 

100/Lvv limmax.,res =≤ ).  

Tale modo di procedere, alla luce di quanto evidenziato in [01], 

non sembra corretta, in quanto con il fissare un limite unico per lo 

spostamento massimo di travi con luci e snellezze diverse, si determi-

nano livelli di affidabilità molto diversi per le famiglie di travi di luci 

e snellezze diverse.  
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In merito al confinamento esercitato dalle staffe, sulla ca-

pacità resistente e deformativa del calcestruzzo sono presente 

proposte consolidate in letteratura ([09] [10] [11]). 

In EC2, viene espressa la resistenza in funzione della resi-

stenza non confinata, con un parametro k, che tiene conto del 

rapporto meccanico ωst delle staffe, e del coefficiente di effi-

cacia α, che esprime l�efficacia delle staffe nel realizzare il 

confinamento.7 [10]. 

Per quanto riguarda il coefficiente di efficacia del confi-

namento α, sono diverse le indicazioni che definiscono tale 

coefficiente. In generale, le formulazioni proposte considera-

no la quantificazione del reale volume di calcestruzzo confi-

nato con l�efficacia, per effetto della forma delle sezioni, della 

presenza o meno di spilli di collegamento, della distanza delle 

staffe. Alcuni Autori [11] suggeriscono di assumere α=0,75 ÷ 

0,85. 

Per quanto riguarda i legami costitutivi, oltre al noto mo-

dello proposto in EC2, si ricorda il modello proposto da Man-

der, che presenta, al pari del modelli di EC2 e di Sargin [12]), 

un�unica espressione data dalla relazione: 

r

c

co

c

coc

c

c

c

)(1r

r

f

ε
ε

+−

ε
ε

=Ã  
                                          (5)

dove il grado r dell�equazione proposta è determinato in fun-

zione del modulo elastico secante Ec,sec, secondo le relazioni: 

sec,cc

c

EE

E
r

−
=  con cc f5000E =  e 

c
co

c
c

sec,c

f
E

ε
=   (6) 

Nella figura 5, a titolo esemplificativo, sono riportati gli 

andamenti dei legami c

c

c

c ε−Ã
,
 relativi ai modelli EC2 e di 

Mander, ottenuti con riferimento alla classe di resistenza del 

calcestruzzo C28/35, per diversi rapporti meccanici delle staf-

fe. 

                                                 
7 In particolare, l�EC2 considera l�effetto del confinamento delle staf-

fe con le seguenti relazioni: 

c

c

c

c

c
fkf ⋅==Ã

 

dove, 

©
¨
§

>αωω⋅α⋅+
≤αωω⋅α⋅+

=
1,0  per   25,1125,1

1,0  per  50,2000,1
k

stst

stst
 

Per quanto riguarda la deformazione di picco εco, che per i calce-

struzzi ordinari non confinati fino alla classe C 50/60, è pari al 2�, in 

presenza di confinamento, l�EC2 assume l�espressione: 
2

co

c

co k⋅ε=ε     

con k espresso dalle relazioni precedenti (5). 

Così pure, la deformazione ultima εcu, che sempre per i calce-

struzzi classe C50/60, in assenta di confinamento è pari a 3,5%, men-

tre in presenza di confinamento assume l�espressione: 

stcu

c

cu 1,0 ω⋅α⋅+ε=ε . 

 

 

Fig. 5 � Modelli di Mander e di EC2 del legame 
c

c

c

c ε−Ã  in relazione 

alle due diverse ipotesi di staffe 

 

5.3 Comportamento dei materiali in regime di elevata 
velocità di deformazione 

5.3.1 Comportamento del calcestruzzo 
In ambito tecnico-normativo, si ricorda che per considera-

re l�incremento del valore di picco della resistenza (f�c), viene 

considerato un fattore di incremento dinamico (IDF) Kd, intro-

dotto dal CEB-FIP (1990) [13].8 Successivamente, la proposta 

del CEB è stata modificata da Malvar (1998) [14]. Nella pro-

posta CEB il fattore Kd cresce con la velocità di deformazione 

imposta ed assume le seguenti espressioni:  

( ) ( ) αεε=ε 026.1
sd /K &&&  per 1s30 −≤ε&   (7) 

( ) ( ) 3/1
sd /K εεγ=ε &&&  per 1s30 −>ε& ,  (8) 

dove: ε& =velocità di deformazione; 
s
ε& =30×10-6 s-1 (quasi-

static strain rate); γlog = 2156.6 −α ; α = )f/f95/(1
co

'

c
+ ; 

fco=10 MPa.  

La deformazione di picco viene incrementata dal valore 

quasi-statico εc al valore dinamico εdc, in funzione della velo-

cità di deformazione imposta, secono la seguente espressione:  

( )( ) c
*

c
3

ddc K  76.0  K 12.0 ε=ε+ε=ε & .    (9) 

I risultati degli studi mostrano che anche il modulo elasti-

co del calcestruzzo aumenta con l�aumento della velocità di 

deformazione. 

 
5.3.2 Comportamento dell�acciaio 

Senza entrare nel merito dei processi che si originano in 

relazione alla velocità di deformazione, i risultati in letteratura 

concordano nell�evidenziare: 

� un incremento della tensione di snervamento; 

� un incremento della tensione di rottura; 

                                                 
8 Si è preferito far riferimento al consolidato MC90, in attesa che il 

draft del MC2010 sia approvato. 
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� un incremento della deformazione di snervamento e di 

rottura che si traduce in un incremento della duttilità del mate-

riale. 

Liu and Owen (1986) [15] forniscono un modello di com-

portamento dell�acciaio per carichi dinamici con espressione: 

( ) ,1/log  f/f sd10ysyd +εε»= &&  dove ydf  e ysf , sono la resistenza di 

snervamento dinamica e statica, dε& e sε& , sono i corrispondenti 

valori della velocità di deformazione; »  è 0,03 e sε&  è circa 

10-2/s.  

Nella figura 5, sono riportati gli incrementi dinamici del 

calore di picco di un calcestruzzo C20/35 e gli incrementi di-

namici della resistenza di snervamento di un acciaio ad ade-

renza migliorata con resistenza di snervamento di 450 MPa. 

Come si può osservare, i valori di amplificazione dinamica 

per il calcestruzzo sono significativi, mentre per l�acciaio sono 

da ritenersi trascurabili anche con velocità di deformazione 

dell�ordine di 150/s. 

 

Fig 5 � Variazione dinamica del valore di picco di un calcestruzzo 

C28/35 (modello MC90) e di snervamento di una acciaio fyd=450 

MPa (modello Liu and Owen). 

 

6 ANALISI NUMERICHE E SPETTRI DI RISPOSTA 
6.1 Effetti dei modelli assunti per i materiali nella defi-

nizione del modello SDOF 
Al fine di evidenziare il ruolo che rivestono i modelli dei 

legami costitutivi assunti per il calcestruzzo e per l�acciaio, in 

relazione all�effetto di confinamento e alla velocità di defor-

mazione, nelle figure 6, 7, e 8, sono riportati gli andamenti dei 

parametri vy e vu, valutati per gli SDOF, con riferimento alle 

ipotesi di [01], valutati in relazione alle snellezze d/L=1/8, 

1/12 e 1/15, per le classi di calcestruzzo con fc=20 MPa e 

fc=50 MPa, per luci comprese tra 6 e 12 m, armate con staffe 

φ8/20 cm e con staffe φ12/20 cm. 

Gli andamenti delle figure 6, 7 e 8, mostrano il ruolo im-

portante che riveste la presenza di staffe nella definizione delle 

caratteristiche di duttilità del modello SDOF. In pratica, per le 

travi con luci corte, al raddoppio dell�area delle staffe corri-

sponde un raddoppio del rapporto di duttilità. La circostanza 

che con il crescere della luce tale ruolo delle staffe si riduca, è 

dovuto al fatto che le staffe, essendo uguali per tutte le luci 

delle travi, hanno un peso percentuale che si riduce con 

l�aumento della sezione con la luce delle travi. 

Sempre dagli andamenti delle figure 7, 8 e 9, segnala 

l�importanza che assume la classe del calcestruzzo sul rappor-

to di duttilità. 

 

Fig. 6 � Andamento dei parametri vy e vu in relazione alle diverse ca-

ratteristiche ipotizzate per le travi con d/L=1/8 

 

 

Fig. 7 � Andamento dei parametri vy e vu in relazione alle diverse 

caratteristiche ipotizzate per le travi con d/L=1/12 

 

 

Fig. 8 � Andamento dei parametri vy e vu in relazione alle diverse ca-

ratteristiche ipotizzate per le travi con d/L=1/15 
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6.2 Spettri di risposta e stime di affidabilità 
Nel prosieguo, in analogia a quanto sviluppato in [01], si 

riportano i risultati delle analisi di affidabilità effettuate con 

delle analisi alla Montecarlo, sviluppate con riferimento a di-

verse famiglie di travi. 

Per quanto riguarda le armature trasversali, si sono consi-

derate le quantità di staffe tali da soddisfare gli usuali minimi 

di normativa. 

 
Tab. 1 � Confinamento delle staffe per le travi considerate nelle anali-

si di affidabilità relativa 

d/L  staffe pst [cm]
 

8÷15 φ 10 20÷30 

 

Per la valutazione del coefficiente di efficacia del confi-

namento sul calcestruzzo compresso esplicato dalle staffe, si è 

considerato un solaio di spessore pari a 25 cm. 

Per quanto riguarda i materiali calcestruzzo e armature 

d�acciaio, si sono considerati dei calcestruzzi ordinari, con 

resistenza media a compressione compresa fra i valori fc=25 

MPa e fc=35 MPa. L�armatura è ipotizzata possa avere carat-

teristiche che vanno da quelle di in acciaio tipo B450C con 

resistenza fyk=450 MPa a quelle di un acciaio FeB38k con 

fyk=380 MPa. 

Nella tabelle 2 e 3 sono riportati le proprietà dei materiali 

considerati. 

 
Tab. 2 � Proprietà dei calcestruzzi 

Calcestruzzo Ordinario (MPa) Resistenza media (fc) 

Classe media  fc=25 

Classe elevata fc= 35 

 

Tab. 3 � Proprietà dell�acciaio delle armature 

Acciaio Resistenza media (fs) 

B450C/Feb44k 480 

FeB38k 420 

 

Tab. 4 � Possibili scenari di riferimento per le analisi 

SCENARIO Bassa (B)
 

Media (M) Elevata (A) 

p0 [MPa] 0,016 0,16 1,6 

t1 [msec] 270 27 2,7 

 

Il carico da esplosione è riferito al caso di esplosi non 

confinate caratterizzate da azione impulsiva di tipo triangola-

re. Nella tabella 4 sono riportati i valori della sovrappressione 

massima p0 e della durata dell�impulso t1, assunti nelle analisi 

con riferimento a tre possibili scenari, basati sul valore della 

sovrappressione massima p0. 

Nelle simulazioni effettuate con riferimento ai tre scenari 

di azione di esplosione si è ipotizzato che i valori di picco e di 

durata variassero fra i valori minimo e massimo, rispettiva-

mente pari a 0,7 e a 1,3 volte il valore medio di riferimento 

per i diversi scenari. 

Nelle simulazioni per la definizione della massa distribui-

ta delle travi studiate, si è considerato un contesto strutturale 

ordinario tale da determinare un carico distribuito permanente 

di 40 kN/m. 

Il calcolo dell�affidabilità con riferimento ai tre livelli di 

danno è fatto con approccio frequentistico. 

Nella tabella 5 sono riportati i range di variazione dei pa-

rametri utilizzati nelle simulazioni. 

 

6.3 Spettri di risposta in termini di spostamento 
Nelle Figure 9 e 10 sono riportate le risposte, in termini di 

spostamento massimo max
v , ottenute con l�analisi dinamica 

non lineare con il modello semplificato, in relazione ai diversi 

valori dei parametri indicati in tabella 5, con riferimento ai tre 

scenari ipotizzati, per travi con luci di 6 e 12 m. 

 

Fig. 9 � Valori con frattili 90% e 10%  degli spostamenti massimi per 

le travi di luci 6 m, in funzione della snellezza 

 

 

 

Tab. 5 � Caratteristiche geometriche e di resistenza 

 

h/L 
L [m] 

Δl=100 cm 

 

b 
db

A 1s

1s ⋅
=ρ

 1s

2s

A

A
u=  

 

Staffe 

 

 

pst [cm]
 

 

cls 

 

acciaio 

1/9 6÷12 h/2.5 0.005÷0.01 0.25÷0.5 φ 8 20÷30 fc=25÷35 fy=420÷480 

1/10 6÷12 h/2.5 0.005÷0.01 0.25÷0.5 φ 8 20÷30 fc=25÷35 fy=420÷480 

1/11 6÷12 h/2.5 0.005÷0.01 0.25÷0.5 φ 8 20÷30 fc=25÷35 fy=420÷480 

1/12 6÷12 h/2.5 0.005÷0.01 0.25÷0.5 φ 8 20÷30 fc=25÷35 fy=420÷480 

1/13 6÷12 h/2.5 0.005÷0.01 0.25÷0.5 φ 8 20÷30 fc=25÷35 fy=420÷480 

1/14 6÷12 h/2.5 0.005÷0.01 0.25÷0.5 φ 8 20÷30 fc=25÷35 fy=420÷480 

1/15 6÷12 h/2.5 0.005÷0.01 0.25÷0.5 φ 8 20÷30 fc=25÷35 fy=420÷480 
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Fig. 10 � Valori con frattili 90% e 10%  degli spostamenti massimi 

per le travi di luci 12 m, in funzione della snellezza 

 

 
6.4 Stima dell�affidabilità 

 
I valori della stima della probabilità di superamento degli 

stati di danno, si basano sul confronto numerico alla Monte-

Carlo fra i valori del massimo spostamento istantaneo, e le 

soglie di stato limite date dalla relazione ylim vv ⋅¼= , con 3=¼ , 

definendo la probabilità di insuccesso come il numero di e-

venti sul totale, per cui si verifica ymax vv ⋅¼≥ . 

Nelle Figure 11, 12 e 13, sono riportate le risposte, in 

termini di livelli di probabilità, ottenute con l�analisi dinamica 

non lineare con il modello semplificato, in relazione ai diversi 

valori che i parametri indicati in tabella 5, per le travi di luci 

di 6, 8 e 12 m, rispettivamente, per lo scenario di bassa, media 

e alta intensità. 

 

 

Fig. 11 � Stima Probabilità di insuccesso per scenario di carico di 

tipo bassa intensità 

 

 

Fig. 12 � Stima Probabilità di insuccesso per scenario di carico di 

tipo media intensità 

 

 

Fig. 13 � Stima Probabilità di insuccesso per scenario di carico di 

tipo alta intensità 

 

7 OSSERVAZIONI CONCLUSIVE 
Nel presente lavoro si sono sviluppati gli aspetti che go-

vernano il problema della risposta di travi in c.a. sottoposte ad 

azioni di tipo esplosivo, evidenziando il ruolo giocato dalla 

caratteristiche dei materiali e dalla geometria delle travi nella 

risposta e nella valutazione dell�affidabilità. 

I modelli SDOF costruiti sulla base di diverse meccani-

che e geometriche, assunte per le travi (Tab. 5), sono caratte-

rizzati da valori del rapporto di duttilità yu v/v=¼  che dipen-

dono in modo significativo dalla resistenza del calcestruzzo e 

dall�entità del confinamento esercitato dalle staffe. Con rife-

rimento, ad esempio, alla Fig. 7, si apprezza un raddoppio del 

rapporto di duttilità passando da una fc=20 MPa ad una fc=50 

MPa. Un analogo significativo incremento si è osservato pas-

sando da una staffatura di φ8/20 cm ad una con φ12/20 cm. 

Con i criteri adottati, corrispondenti a situazioni ricorrenti 

nella pratica costruttiva, si è osservata la riduzione del rappor-

to di duttilità con l�aumentare della luce delle travi. Tale cir-

costanza è dovuta alla riduzione dell�efficienza del confina-

mento in considerazione della riduzione (Figg. 7, 8, 9) del 

rapporto geometrico delle staffe per le travi di luci e sezioni di 

maggiori dimensioni. 
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Lo studio statistico dei risultati ottenuti in termini di spo-

stamenti massimi conseguenti a tre differenti scenari di  e-

splosioni (bassa, media e alta intensità, Tab. 4), ha mostrato 

che la probabilità di insuccesso, intesa come la frequenza di 

superamento di una prefissata soglia di spostamento massimo 

(nel nostro caso assunta pari a 3vy), è maggiore per le travi 

con maggiore luce, come si può constatare dalle figure 11, 12 

e 13.  

L�esame delle figure sopra citate mostra che nel caso di 

esplosioni con bassa intensità (tipiche di esplosioni originate 

da fughe di gas in edifici ordinari), praticamente tutte le tipo-

logie di travi esaminate risultano adeguate a far fronte a tale 

tipo di azione (Fig. 11). La probabilità di insuccesso di dette 

travi, tende ad aumentare con l�aumento della snellezza e con 

la diminuzione delle luci (Figg. 12 e 13). 
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SOMMARIO 

In questo studio sono analizzate le principali novità introdotte dal Draft del Model Code 2010 (MC2010) in materia di verifiche a 
punzonamento. Il Model Code introduce quattro possibili livelli di approssimazione, di accuratezza crescente, per valutare la capacità 
resistente a taglio-punzonamento; la scelta del livello da utilizzare è legata alla geometria e alla complessità del problema da studiare. 
Sono sviluppati alcuni confronti tra i risultati che si ottengono applicando il I livello di approssimazione ed i risultati dell�EC2; 
inoltre sono evidenziate alcune differenze con l�EC2 ed alcune criticità nell�applicazione dei livelli di approssimazione superiori al I. 
 
SUMMARY 

In this paper the main changes introduced in the Draft of the Model Code 2010 (MC2010) are analyzed with reference to punching-
shear. Model Code introduces four different levels of approximation, with increasing accuracy, to evaluate the shear-punching 
strength; the choice of the level of approximation to be utilized depends upon the geometry and the complexity of the investigated 
problem. The results obtained using the I level are compared with those of EC2; moreover the paper highlights some differences 
between MC2010 and EC2 and some critical issues arising from using higher levels of approximation. 
 

 
1. INTRODUZIONE 

La capacità di resistenza e di deformazione dei solai a 
piastra sostenuti da pilastri è tipicamente governata dalla loro 
resistenza al taglio-punzonamento. Le rotture per 
punzonamento possono essere molto fragili, soprattutto per 
piastre senza armatura trasversale e con elevata percentuale di 
armatura flessionale [1]. 

A causa della sua importanza ai fini della sicurezza 
strutturale, il punzonamento è stato oggetto di ricerche 
sperimentali e teoriche fin dagli anni �50. Nel passato sono 
stati sviluppati diversi approcci [2, 3], alcuni di natura 
empirica (rapportati all�evidenza sperimentale) ed altri basati 
su modelli meccanici. Sebbene questi ultimi forniscano 
all�ingegnere un�interpretazione fisica del fenomeno, le 
normative internazionali (EC2-2004 [4], ACI 318-2008 [5]) 
sono ancora basate su approcci empirici, così come lo stesso 
Model Code 1990 [6]. Il recente Model Code 2010 (MC2010) 
adotta invece un modello fisico basato sulla �Teoria della 
fessura critica per taglio� (Critical Shear Crack Theory � 
CSCT) [7], che può essere applicato per la verifica a taglio-
punzonamento di elementi con o senza armatura trasversale. A 
differenza dei modelli di natura empirica, questa teoria può 
essere utilizzata anche per casi non convenzionali, perché 
consente di tenere in conto le peculiarità di ogni situazione 
attraverso una scelta appropriata dei parametri meccanici del 
modello [8]. 

2. TEORIA DELLA FESSURA CRITICA PER 

TAGLIO (CSCT) 

 
2.1 Fondamenti 

I principi di base della CSCT sono stati introdotti per la 
prima volta nel 1985 nella bozza di normativa svizzera per il 
calcestruzzo strutturale SIA 162 [9] e sono stati sviluppati in 
maniera approfondita nella successiva norma SIA 262 [10, 11] 
del 2003, che è completamente basata su questa teoria per 
quanto riguarda le verifiche a taglio di elementi senza 
armatura trasversale. Una serie di recenti lavori sperimentali e 
teorici hanno confermato la correttezza del modello meccanico 
[7, 12, 13, 14, 15] e ne hanno esteso l�applicazione anche a 
piastre armate a taglio [16, 17], solette da ponte [18], piastre 
su pilastri soggetti ad elevati carichi assiali [13], piastre in 
condizioni di carico non assial-simmetriche [19] e piastre 
precompresse [20]. 

Nell�ambito della teoria CSCT il modello meccanico può 
essere descritto con differenti livelli di dettaglio a cui 
corrispondono stime con accuratezza crescente della resistenza 
a punzonamento. In tal senso il Model Code 2010 prevede un 
approccio con quattro diversi livelli di approssimazione 
(Fig. 1): si adotta un livello di approssimazione più o meno 
elevato in funzione della complessità della struttura da 
analizzare. 
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Figura 1 � Rappresentazione schematica dei livelli di 

approssimazione definiti dal Model Code 2010 in funzione della 

complessità e dell�onere di calcolo rispetto all�accuratezza della 

soluzione [23]  

 
Ad esempio per le nuove strutture con geometria regolare 

è possibile adottare ipotesi semplificative, ma a vantaggio di 
sicurezza, e si possono ottenere risultati sufficientemente 
accurati con un calcolo più snello rispetto a quello dell�EC2. 
Per gli interventi su strutture esistenti o per la progettazione di 
strutture complesse l�accuratezza della stima della resistenza 
può essere gradualmente aumentata adottando una descrizione 
più raffinata del modello meccanico. Questo richiede più 
tempo per l�analisi, ma permette per le strutture esistenti di 
evitare costosi interventi di rinforzo e di adeguamento 
strutturale. 
 

 
 

Figura 2 � Modalità di apertura della fessura critica per taglio in 

relazione a rotazione ed altezza utile della piastra [8] 

 
I valori di resistenza forniti dalla CSCT sono stati 

confrontati da Muttoni [7] con i dati sperimentali reperibili in 
letteratura, così come con quelli di 146 prove sperimentali di 
punzonamento specificatamente realizzate all�EPFL (École 
Polytechnique Fédérale de Lausanne) negli ultimi dieci anni. 
Queste prove sono state eseguite su provini con dimensioni e 
condizioni di carico simili a quelle delle piastre utilizzate 
nell�edilizia corrente (dimensioni tipiche dei provini 3.0 x 3.0 
x 0.25 m). Grazie a queste campagne sperimentali sono state 
validate le principali ipotesi della CSCT e sono stati 
confermati alcuni dei comportamenti attesi sulla base della 
teoria (come l�effetto di snellezza). 

In questo lavoro viene descritto il modello meccanico 
della CSCT ed i livelli di approssimazione definiti nel Model 
Code 2010 [22, 23]. Sono inoltre evidenziate alcune differenze 
con l�approccio dell�EC2. 

 
2.2 Resistenza a taglio sulla base di un modello fisico 

La CSCT è basata sull�assunzione che la resistenza a 
taglio degli elementi senza armatura trasversale sia governata 

dall�ampiezza e dalla scabrezza della fessura critica per taglio 
che si sviluppa lungo il puntone inclinato [7, 12] (Fig. 2). 

Sotto questa ipotesi la resistenza a taglio può essere 
calcolata considerando un corpo rigido la cui posizione 
cinematica a rottura è definita dalla rotazione della piastra, per 
la quale è adottata nel modello meccanico un�espressione 
calibrata sulla base dei risultati sperimentali [13]. 
 

 
 

Figura 3 � Modello cinematico di rottura previsto dal modello fisico 

della CSCT ed attivazione dell�ingranamento degli inerti [8]  

 
Questo modello cinematico evidenzia la presenza lungo la 

fessura critica per taglio sia di tensioni di trazione sia di 
tensioni tangenziali dovute all�ingranamento degli inerti tra le 
superfici della fessura (Fig. 3). La resistenza a taglio può 
dunque essere calcolata sommando i due contributi lungo la 
superficie di rottura. Il modello trascura invece l�effetto bietta 
delle armature flessionali, che può venire meno a causa 
dell�espulsione del copriferro. 

La resistenza a punzonamento diminuisce al crescere della 
rotazione, ossia con l�aumento progressivo dell�ampiezza della 
fessura critica per taglio. Infatti fessure più ampie riducono sia 
il contributo del calcestruzzo in trazione sia quello legato 
all�ingranamento degli inerti. Muttoni ha proposto un criterio 
di rottura semplificato [7] in cui la resistenza a punzonamento, 
tradizionalmente correlata alla radice quadrata della resistenza 
a compressione [24], è funzione dell�ampiezza e della 
scabrezza delle superfici della fessura critica per taglio: 

( )
gc

v

R dwff
db

V
,

0

⋅=
⋅

 (1) 

In questa espressione VR rappresenta la resistenza a taglio, 
b0 è il perimetro di controllo posto a distanza d/2 dal contorno 
dell�area caricata, dv è l�altezza utile della piastra in 
corrispondenza della zona caricata (Fig. 8), fc è la resistenza a 
compressione del calcestruzzo, w è l�ampiezza della fessura 
critica per taglio e dg è la dimensione massima degli inerti, 
messa in conto come misura dell�effetto di ingranamento degli 
inerti tra le due superfici della fessura. Si assume che 
l�ampiezza della fessura critica per taglio sia proporzionale al 
prodotto fra la rotazione ψ della piastra e la sua altezza utile d 
[25]: 

dw ⋅∝ψ  (2) 
Sulla base di queste considerazioni, per gli elementi senza 

armatura a taglio, è stato adottato il seguente criterio di rottura 
[7]: 
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dove dg0 (= 16 mm) rappresenta una dimensione di riferimento 
degli aggregati. Il confronto dei risultati ottenuti tramite il 
criterio di rottura semplificato con quelli di 99 prove 
sperimentali a punzonamento (Fig. 4) mostra una buona 

complessità e tempo di calcolo
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correlazione tra modello teorico e prove, con un coefficiente 
di variazione piccolo, inferiore a quello ricavato dall�impiego 
dell�EC2 o delle ACI [7]. 
 

 
 

Figura 4 � Confronto tra i risultati ottenuti tramite il criterio di 

rottura semplificato CSCT e dalle prove sperimentali eseguite da 

Muttoni [7, 8]  

 
3 VERIFICA A PUNZONAMENTO SECONDO IL 

MODEL CODE 2010 

Come anticipato sopra, il metodo per la verifica a 
punzonamento del Model Code 2010 [22, 23] si basa sulla 
teoria CSCT. Esso prevede quattro diversi livelli di 
approssimazione, i quali utilizzano tutti la stessa formula per 
la resistenza VRd: 

( ) ( ) ( )ψψψ sRdcRdRd VVV ,, +=  (4) 

dove compaiono i contributi del calcestruzzo e delle eventuali 
armature trasversali. 

I livelli di approssimazione si differenziano solo nel 
calcolo della rotazione che la regione di piastra posta al di là 
della fessura critica compie rispetto al piano orizzontale. 

Il grado di approssimazione con cui si stima la rotazione si 
ripercuote in maniera diretta sia sulla resistenza VRd,c offerta 
dal calcestruzzo sia sulla resistenza VRd,s dell�armatura 
trasversale (Eq. 5, 6, 9). 

 
3.1 Verifiche a punzonamento di piastre armate e non 

armate a taglio 

Il contributo alla resistenza a taglio-punzonamento offerto 
dal calcestruzzo risulta direttamente proporzionale alla 
resistenza massima a schiacciamento dei puntoni di 
calcestruzzo che si formano in prossimità dell�area caricata: 

v

c

ck

cRd
db

f
kV ⋅⋅⋅= 0, γψ  (5) 

con fck espresso in N/mm2 e con gli altri simboli già spiegati 
sopra (Eq. 1). 

Il parametro kψ è una funzione di deformazione 
inversamente proporzionale al prodotto fra la rotazione ψ 
della piastra al di là della fessura critica per taglio, l�altezza 

utile della piastra d ed il fattore che tiene conto 
dell�ingranamento degli inerti kdg, calibrato sulla massima 
dimensione degli inerti impiegati. Il coefficiente kψ quantifica, 
in funzione della rotazione della piastra, il grado di efficienza 
del contributo del calcestruzzo nel meccanismo resistente: 

6.0
6.05.1
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dgkd
k

ψψ  (6) 

dove d, in mm, è il valore medio dell�altezza utile nelle 
direzioni x e y e kdg può essere determinato dalla relazione 

15.1
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≤

+
=

g

dg
d

k  (7) 

con dg, diametro massimo degli inerti, espresso in mm 
(dall�Eq. 7 discende: dg,max ≈ 25.7 mm). 
 

 
 

Figura 5 � Valutazione delle armature a punzonamento attive rispetto 

alla superficie di rottura secondo il MC2010 [23] 

 
La resistenza di progetto a taglio-punzonamento offerta 

dalla presenza di specifici sistemi di armatura a punzonamento 
(barre piegate, cuciture verticali, etc.) è definita come:  

dswdeswsRd VkAV ⋅≥⋅⋅⋅=∑ 5.0sin, ασ  (8) 

dove ΣAsw rappresenta la somma dell�area trasversale di tutte 
le armature taglio resistenti adeguatamente ancorate o 
prolungate, comunque intercettate dalla potenziale superficie 
di rottura all�interno dell�area individuata dal contorno 0.35dv 
e dv rispetto al filo esterno del pilastro (Fig. 5) (vedi par. 4.1 e 
Fig. 8 per definizione di dv). Nello specifico, l�angolo di 
apertura della superficie tronco-conica di rottura è assunto pari 
a 45°. L�angolo α rappresenta invece l�inclinazione 
dell�armatura taglio-resistente rispetto al piano medio della 
piastra, necessario per determinare la tensione σswd che può 
essere assorbita dalla stessa armatura: 

( )
ywd

s

swd f
E

≤+⋅
⋅

= αα
ψ
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6

 (9) 

Il valore minimo, 0.5Vd, della resistenza di progetto a 
taglio-punzonamento in presenza di armature trasversali 
deriva dalla necessità di garantire una sufficiente capacità 
deformativa della piastra a rottura. Tale prescrizione impone 
l�adozione di una quantità minima di armatura trasversale, 
ricavabile dall�equazione seguente, supponendo che questa 
armatura abbia attinto la tensione di snervamento (σswd ≡ fywd): 

dywdepsswsRd VfkAV 5.0sin,min, ≥⋅=∑ α  (10) 

In generale, la resistenza massima a taglio punzonamento 
di piastre dotate di armature taglio resistenti è ricavabile dalla 
relazione: 

v

c

ck

cRdsysRd
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f
VkV ⋅⋅≤⋅= 0,max, γ

 (11) 

e ha come limite superiore la resistenza a schiacciamento dei 
puntoni di calcestruzzo che si instaurano in prossimità 
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dell�area caricata. 
L�Eq. 11 esprime la resistenza totale (VRd,c + VRd,s) della 

regione dotata di armature trasversali come multiplo della 
resistenza offerta dal solo calcestruzzo lungo la fessura critica 
per taglio attraverso il coefficiente ksys. 

Questo coefficiente quantifica la prestazione garantita dal 
sistema tecnologico di armatura a punzonamento adottato, 
prima dello schiacciamento del puntone di calcestruzzo, e, in 
assenza di prove sperimentali sullo specifico sistema adottato, 
può essere considerato a vantaggio di sicurezza pari a 2.0 [26]. 
La prestazione offerta dal sistema di armatura dipende 
principalmente dalla condizione di ancoraggio: per sistemi 
con scarso ancoraggio, tipo staffe ad U, il coefficiente 
sperimentale oscilla tra 2.0 e 2.6, mentre per sistemi con 
ancoraggio molto buono, tipo cuciture verticali, inclinate o 
gabbie prefabbricate, il coefficiente sperimentale può anche 
superare 3.0 [8]. 

Di seguito si descrivono i quattro livelli di 
approssimazione utilizzabili per la stima della rotazione ψ. Il 
progettista sceglierà il livello di approssimazione da utilizzare 
in funzione della geometria e della complessità strutturale. 

 
3.2 I livello di approssimazione 

Il I livello di approssimazione per il calcolo della 
rotazione ψ risulta applicabile, con sufficiente margine di 
sicurezza, nel caso di piastre regolari, prive di travi, progettate 
con l�analisi elastica. La stima dell�angolo di rotazione della 
piastra nelle direzioni principali (i = x, y : assi nel piano della 
piastra) è fornita dalla seguente relazione:  

s

ydisI

i
E

f

d

r
⋅⋅= ,5.1ψ  (12) 

dove rs,i indica la distanza del punto di annullamento del 
momento radiale dall�asse del pilastro ed è posta pari a: 

iis
Lr ⋅= 22.0,

 (13) 

con Li la luce della campata nella direzione di calcolo i. Nella 
verifica si adotta la rotazione massima tra quelle calcolate 
nelle due direzioni x e y. 

 

 
 

Figura 6 � Curve VRd
I - fck al variare dell�altezza utile della piastra tra 

200 mm e 280 mm con ksys posto pari a 1, in assenza di armature a 

taglio, e pari a 2, in presenza di armature trasversali standard 

(pilastro interno a sezione quadrata bc 250 mm, luce campata 7.0 m)  

 
Nel I livello di approssimazione la rotazione ψ risulta 

indipendente dalla percentuale geometrica di armatura 
flessionale, che di conseguenza in questo livello non entra in 
gioco nella stima della resistenza a punzonamento VRd 

I. 
Il I livello di approssimazione offre al progettista un 

rapido strumento per la valutazione della resistenza a 
punzonamento con o senza armatura a taglio. Qualora risulti 
Vd > VRd,c e sia pertanto necessario adottare armature a taglio, 
attraverso l�Eq. 11 il progettista può ricavare il valore di ksys 
(Fig. 6) e stabilire quale tipo di rinforzo occorre utilizzare o se 
è necessario modificare la geometria del problema. Dal 
confronto delle Eq. 5 e 6 con l�Eq. 11 risulta infatti evidente 
come la resistenza associata allo schiacciamento dei puntoni di 
calcestruzzo (kψ=1) può risultare inferiore alla somma delle 
resistenze VRd,c (kψ≤0.6) e VRd,s, così da richiedere l�aumento di 
spessore della piastra, l�inserimento di un capitello o altre 
modifiche geometriche. 

Il I livello di approssimazione, a vantaggio di sicurezza nel 
caso di piastre regolari, si presta bene ad un�applicazione in 
fase di dimensionamento preliminare, ma per livelli successivi 
di progettazione, l�accuratezza garantita dai livelli di 
approssimazione successivi (in particolare II e III) consente 
una maggiore efficienza ed un�economia da non trascurare. 
 
3.3 II livello di approssimazione 

Qualora per il progetto delle armature a flessione si operi 
una significativa ridistribuzione dei momenti flettenti (il 
MC2010 non specifica un valore di riferimento per la misura 
dell�entità della ridistribuzione), è preferibile calcolare le 
rotazioni della piastra con il II livello: 
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dove msd,i è il momento flettente unitario medio nella striscia 
sui pilastri in direzione i ed mRd,x è il momento resistente 
unitario di progetto nella stessa striscia. La larghezza di questa 
striscia può essere determinata tramite la relazione: 

min,,5.1 Lrrb
ysxss
≤⋅⋅=  (15) 

con le notazioni definite in Figura 7 e con rs,i dall�Equazione 
13. Il momento flettente medio per unità di lunghezza nella 
striscia di attacco del pilastro può essere approssimato tramite 
le seguenti espressioni: 
• per i pilastri interni 
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• per i pilastri di bordo: 
- considerando l�armatura tesa parallela al bordo 
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- considerando l�armatura tesa perpendicolare al bordo 
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• per i pilastri d�angolo 
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dove Vd rappresenta il valore del taglio di progetto, Md il 
valore del momento flettente di progetto (flessione retta o 
biassiale) e Δe l�eccentricità tra il baricentro dell�area caricata 
e l�area del perimetro di verifica di base. 
 

 
 

Figura 7 � Schema di riferimento per la definizione della larghezza 

della striscia sui pilastri, bs, per la determinazione dei momenti 

flettenti unitari secondo il MC2010 (bsr larghezza striscia ridotta per 

pilastri di bordo e d�angolo; Lmin = min (Lx, Ly)) [23] 

 
3.4 III livello di approssimazione 

Il III livello di approssimazione è consigliato nel caso in 
cui si abbiano solai a piastra, di geometria sia regolare sia 
irregolare, dove una delle luci superi il doppio dell�altra, ossia 
in condizioni di marcata difformità nella ripartizione dei 
momenti flettenti e di effetti di bordo non controllabili a priori. 
In questo caso le rotazioni della piastra nelle due direzioni 
principali possono essere calcolate tramite la seguente 
formula: 
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L�applicazione del III livello di approssimazione è 
subordinata alla determinazione di rs e msd tramite un modello 
numerico elastico lineare non fessurato. Questa operazione 
richiede la determinazione dei punti di annullamento dei 
momenti flettenti md,i nelle direzioni x e y in asse al pilastro e 
dei momenti flettenti msd,i mediati sulla striscia di competenza 
di larghezza bs: 

dxydyysd

dxydxxsd

mmm

mmm

,,,

,,,

±=

±=
 (18) 

 
3.5 IV livello di approssimazione 

Il IV livello di approssimazione prevede l�impiego di 
modelli numerici ed analitici avanzati ed il suo impiego, in 
linea generale, è consigliato solo nei casi di valutazione di una 
struttura esistente complessa, purché il livello di conoscenza 
della struttura sia sufficientemente accurato. In questo caso la 
rotazione ψ della piastra deve essere stimata attraverso 
un�analisi non lineare della struttura mettendo in conto 
fenomeni che si evolvono nel tempo quali la fessurazione, gli 

effetti del tension-stiffening, il ritiro e la viscosità, lo 
snervamento delle armature, così come qualsiasi altro effetto 
non lineare che possa risultare rilevante nella valutazione del 
comportamento reale della struttura.  

 
4 OSSERVAZIONI E VALUTAZIONI 

NELL�APPLICAZIONE 

 
4.1 Osservazioni sulle verifiche a punzonamento del 

MC2010 

Le formule di verifica del Model Code 2010 si riferiscono 
implicitamente alle seguenti possibili configurazioni di 
rottura, che sono le stesse dell�EC2, con la differenza che 
l�inclinazione della superficie tronco-conica di rottura non è 
pari a 26.6°, ma a 45°: 

A. piastra senza armatura a taglio-punzonamento: 
A.1. schiacciamento biella di calcestruzzo sul 
perimetro dell�area caricata; 
A.2. fessura critica diagonale a partire dall�estremità 
dell�area caricata con diffusione a 45° 

B. piastra con armatura a taglio-punzonamento: 
B.1. schiacciamento biella di calcestruzzo sul 
perimetro dell�area caricata; 
B.2. fessura critica diagonale a partire dall�estremità 
dell�area caricata con diffusione a 45° che attraversa il 
sistema di armatura a punzonamento 
B.3. fessura critica diagonale, con diffusione a 45°, a 
partire dall�estremità esterna dell�area provvista di 
armatura a punzonamento. 

 
Formalmente tutte le configurazioni elencate vengono 

però verificate tramite l�impiego della stessa formula (4), il 
che semplifica notevolmente il ricorso a simboli e limiti di 
natura empirica. 

Il Model Code 2010 introduce l�impiego della grandezza 
dv (Fig. 8), altezza utile nell�area di appoggio o caricata, che si 
differenzia da d nei casi in cui vi sia una differenza di quota 
tra la sommità del pilastro e l�intradosso della piastra oppure 
eventuali variazioni geometriche in prossimità dell�area di 
appoggio, o ancora in presenza di armature a punzonamento.  

 

 
a) 

 
b) 

Figura 8 � Definizione dell�altezza utile della piastra nella zona 

caricata: (a) in caso di differenza di quota tra testa della colonna ed 

intradosso della piastra; (b) in presenza di armatura a taglio [8, 23] 
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Tabella 1 - Analisi dei principali parametri richiesti per le verifiche a punzonamento tramite l�approccio incrementale del Model Code 2010 

 
  Livelli di approssimazione 

  I II III IV 

Fase di definizione 

Materiali  E L E L E L N L 

Geometria  standard standard standard standard 

Carichi Sd standard standard standard standard 

Fase di calcolo 

Sollecitazioni Vsd semplificato semplificato modello FEM-EL modello FEM-NL 

 msd n. r. semplificato modello FEM-EL modello FEM-NL 

 rs semplificato semplificato modello FEM-EL modello FEM-NL 

 mRd n. r. standard standard modello FEM-NL 

Rotazione ψ 
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ψ  modello FEM-NL 

Legenda: EL - Elastico-Lineare; NL - Non Lineare; semplificato - calcolo tramite formule semplificate previste dal MC2010; standard - normale 

procedura di definizione o di calcolo secondo MC2010; modello FEM - modello agli elementi finiti; n. r. - non richiesta, 

 
Nelle prescrizioni del Model Code 2010 non viene fatto 

riferimento esplicito alla presenza di capitelli, l�unica 
precisazione riguarda l�altezza utile dv. Secondo il MC2010 la 
presenza dei capitelli comporta soltanto l�allontanamento del 
perimetro di verifica di base dall�asse del pilastro o dell�area 
caricata. Tuttavia non viene fornita nessuna indicazione sul 
valore massimo del rapporto di snellezza dei capitelli, affinché 
il loro contributo possa essere effettivamente assimilato a 
quello derivante dall�allargamento della sezione del pilastro. 
L�indicazione del Model Code 2010 può infatti cadere in 
difetto in presenza di capitelli molto snelli, dove la rottura si 
manifesta a partire dal contorno del pilastro, interessando lo 
spessore complessivo del capitello e della piastra. 

Le prescrizioni relative alle piastre precompresse non 
offrono molte indicazioni, neanche in riferimento al tipo di 
tecnologia di precompressione utilizzata. Nel caso si adotti il I 
livello di approssimazione la precompressione non può essere 
messa in conto, mentre nel II o III livello si può stimare la 
rotazione ψ considerando il contributo del momento di 
precompressione. Utilizzando il IV livello di approssimazione 
la precompressione può essere direttamente modellata, 
considerando tutti i fenomeni non lineari conseguenti. 

Per quanto concerne il perimetro di verifica di base b0, nel 
Model Code esso è definito come il rapporto tra l�azione 
tagliante sollecitante ed il valore massimo della proiezione 
della forza tagliante perpendicolare al perimetro di verifica di 
base: 

refe
bkb ⋅=0  (19) 

dove bref è il perimetro di riferimento di base, calcolato 
coerentemente con l�EC2, ma posto a distanza 0.5d, anziché 
2d dal contorno del pilastro o dell�area caricata, e ke è dato 
dalla seguente espressione: 
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Il termine ke rappresenta il coefficiente di eccentricità delle 
azioni rispetto al baricentro dell�area caricata, paragonabile al 
termine β previsto dall�EC2, ma di determinazione molto più 
semplice. Infatti, l�eccentricità del carico risulta pari a 

e
V
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e

d

d

u
Δ−=  (21) 

dove Md è il momento sollecitante di progetto, mentre bu 
rappresenta il perimetro del cerchio di area equivalente. 

Nel caso in cui risulti necessario adottare armature a 
punzonamento, in maniera del tutto analoga a quanto richiesto 
dall�EC2, la verifica di resistenza a punzonamento va eseguita 
anche con riferimento al perimetro esterno bout, determinato 
con le stesse modalità descritte per b0. 

 
4.2 Alcuni confronti numerici 

La Figura 9 mostra l�andamento della resistenza unitaria a 
punzonamento di una piastra calcolata con il I livello del 
MC2010 e con l�EC2. Risulta evidente come al variare di fck la 
resistenza stimata con il MC2010 risulti dello stesso ordine di 
grandezza, e comunque quasi sempre superiore, di quella 
calcolata con l�EC2 per una percentuale geometrica di 
armatura flessionale pari al 2%. 

Nelle Figure 10 e 11 si riportano i diagrammi di 
variazione della resistenza a punzonamento di una piastra di 
altezza utile assegnata (d = 240 mm) su due pilastri a sezione 
quadrata di lato 250 mm e 600 mm. Risulta evidente come per 
il pilastro di 250 mm la resistenza stimata con il Model Code 
risulti sempre inferiore a quella dell�EC2, qualunque sia la 
percentuale geometrica di armatura flessionale adottata. Per il 
pilastro di lato 600 mm, il Model Code fornisce invece valori 
che si collocano poco sopra la resistenza minima prevista 
dall�EC2. Le differenze riscontrate sono riconducibili alla 
minore lunghezza del perimetro di verifica adottato nel Model 
Code rispetto all�EC2 e si riducono al crescere della 
dimensione del pilastro (Tab. 2). Ripetendo il calcolo per una 
piastra con altezza utile diversa, le differenze risultano più 
accentuate al crescere di d. 
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Figura 9 � Resistenza unitaria a punzonamento di una piastra non 

armata a taglio con altezza utile d 240 mm, in funzione di fck calcolata 

con il  I livello di approssimazione del MC2010 e con l�EC2, 

considerando la resistenza minima e quella ottenuta con ρ 2% 

(pilastro di spina, luce principale 6.0 m) 

 
 

 
 

Figura 10 � Resistenza a punzonamento di una piastra non armata a 

taglio con altezza utile d 240 mm, in funzione della resistenza 

cilindrica caratteristica a compressione, per pilastro di spina a 

sezione quadrata 600 mm, con luce di campata 6.0 m, calcolata al I 

livello di approssimazione del MC2010 e tramite l�EC2 (ρ=0, 1, 2%) 

 
 

 
Figura 11 � Resistenza a punzonamento di una piastra non armata a 

taglio con altezza utile d 240 mm, in funzione della resistenza 

cilindrica caratteristica a compressione, per pilastro di spina a 

sezione quadrata 250 mm, con luce di campata 6.0 m, calcolata al I 

livello di approssimazione del MC2010 e tramite l�EC2 (ρ=0, 1, 2%) 

Tabella 2 � Confronto percentuale tra la resistenza a punzonamento 

del calcestruzzo calcolata con il Model Code 2010 e quelle calcolate 

con l�EC2 per ρ = 0%, 1%, 2% considerando le classi C30/35 e 

C50/55 (Fig. 10 e 11) 

 
bc 250 mm C30/35 C50/55 

VRd,min (EC2) + 26 % + 26% 

ρ 1% + 62 % + 76 % 

ρ 2% + 104 % + 122% 

   

bc 600 mm C30/35 C50/55 

VRd,min (EC2) -6 % - 6% 

ρ 1% + 22 % + 32 % 

ρ 2% + 53 % + 67% 

 
5 CONCLUSIONI 

Il lavoro descrive nei suoi aspetti principali la verifica a 
punzonamento di piastre in c.a. secondo il Draft del Model 
Code 2010. In particolare si evidenzia come rispetto all�EC2 il 
MC2010 proponga un metodo di verifica basato su un 
modello meccanico e non su un modello empirico. Questo 
metodo si presta pertanto ad essere utilizzato anche per la 
verifica di casi non convenzionali, con i necessari 
approfondimenti. Tuttavia alcuni aspetti progettuali non sono 
affrontati in modo sufficientemente esteso, come ad esempio 
la verifica in presenza di capitelli. 

Sono stati eseguiti alcuni confronti numerici con l�EC2 
limitatamente al I livello di approssimazione, utilizzabile in 
fase di predimensionamento, dove può non essere nota la 
distribuzione delle sollecitazioni flettenti sulla piastra, la 
posizione dei punti di nullo dei momenti e la percentuale 
geometrica di armatura flessionale. L�utilizzo di questo livello 
di approssimazione non è invece consigliabile nella 
progettazione esecutiva, dove i livelli II, III e IV consentono 
una stima via via più accurata della resistenza e soluzioni più 
economiche. Merita in ogni caso osservare che il IV livello, 
che prevede il ricorso ad analisi numeriche non lineari, può 
condurre a risultati più affidabili dei livelli inferiori solo se il 
progettista possiede una conoscenza molto approfondita della 
geometria e delle caratteristiche meccaniche dei materiali. 
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SOMMARIO 

Viene illustrato il progetto di adeguamento strutturale, nel quale líaspetto sismico è particolarmente rilevante, di un edificio in 

cemento armato del 1912 realizzato con il brevetto Hennebique. Per preservare i caratteri originali dellíedificio, si è studiato un 

intervento con tecniche reversibili, con un uso integrato e per certi aspetti inusuali di isolamento, dissipazione e rinforzi locali. Il 

risultato è quello di aver ottenuto un progetto di adeguamento sismico pressoché completo. Sono illustrate le indagini, le procedure di 

calcolo e le tecniche impiegate.  

 

SUMMARY 

The paper describe the structural retrofitting, with special emphasis to seismic problems, of an industrial building built in 1912 in 

reinforced concrete under Hennebique Patent. In order to maintain the original characters of the building, an innovative use is done of 

isolation and dissipation, as well as of local retrofitting techniques to enhance strength and ductility of structural and non structural 

members. Reversible techniques have been adopted. Seismic retrofitting is complete at the same level of a new one. In the paper 

material and detailing surveys as well analyses and adopted techniques are presented and discussed.  

 

 
























































































































































































































































































































































































