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SOMMARIO 
Negli ultimi anni, la ricerca di soluzioni costruttive finalizzate alla mitigazione dei danni causati da eventi eccezionali ha suscitato un 
grande interesse da parte della comunità scientifica internazionale. Tali azioni possono essere fronteggiate sia attraverso criteri di 
sovraresistenza che di ridondanza strutturale e la combinazione di questi criteri può portare alla definizione di metodi di progetto 
efficaci ed economicamente efficienti. Uno dei principali obiettivi delle strategie di intervento è quello di realizzare sistemi strutturali 
in grado di attivare meccanismi di ridistribuzione dei carichi in modo che questi possano essere trasferiti, dalla parte danneggiata alla 
parte non danneggiata della struttura. Il lavoro svolto fa parte di un Progetto di Ricerca Europeo che ha l'obiettivo di definire nuovi 
criteri di progetto per strutture miste acciaio-calcestruzzo nei confronti di azioni eccezionali. La prima parte della ricerca si concentra 
sul comportamento di due telai 3-D nei confronti del collasso di una colonna interna. Due prove a scala reale saranno eseguite su una 
parte di queste strutture. Simulando il collasso completo di una colonna sarà possibile studiare la ridondanza del sistema 
tridimensionale fornito dalla soletta attraverso l'attivazione delle forze membranali. Il presente articolo illustra lo studio preliminare 
condotto in fase di progetto delle prove.  

 
ROBUSTNESS OF FRAMED STEEL-CONCRETE COMPOSITE SYSTEMS: 

THE CASE OF A COLUMN COLLAPSE 

 
SUMMARY 
The last years were characterized by a growing interest about the development of strategies for the mitigation of the damages caused 
by accidental events. Accidental actions can be resisted by residual strength and alternate load path methods and combination of 
these strategies can lead to an effective and cost efficient design procedure for progressive collapse mitigation by redistributing the 
loads within the structure. One of the main objective of these strategies is the development of structural systems able to activate 
mechanisms to transfer the loads from the damaged to the undamaged part of the structure. This paper illustrates the preliminary 
work carried on within a European Research Project, aimed at developing new design concepts for steel-concrete composite frames 
against accidental actions. The first part of the study investigates the behavior of two geometrically different steel-concrete 3-D 
composite frames subjected to the loss of an internal column. Two full-scale experimental tests will be performed on a part of these 
structure. By simulating the total loss of the impacted column, the experiments enable investigation of the redundancy of the 3-D slab 
system in terms of activation of membrane effects. The present paper presents the preliminary study for the design of the tests.  

 
 

 
1. INTRODUZIONE 

Il concetto di affidabilità strutturale è spesso sinonimo di 
sicurezza e ricopre un ruolo di primo piano nell’ottica 
progettuale odierna. In particolare, il conseguimento di un 
predefinito livello di affidabilità nei confronti di eventi rari è 
stato ed è tuttora uno degli argomenti di principale interesse 
all’interno della comunità scientifica. La sua importanza è 
legata al fatto che, nonostante tali azioni siano molto rare, le 
loro conseguenze sono spesso disastrose ed è necessario 
perseguire il giusto compromesso tra sicurezza ed 
economicità. Grandi progressi sono stati fatti negli ultimi anni 
nella valutazione della sicurezza nei confronti di alcune azioni 

rare quali ad esempio il sisma, mentre lo studio 
dell’affidabilità strutturale a seguito di eventi eccezionali 
(impatti, esplosioni, conseguenze di errori umani) necessita 
ancora di importanti sviluppi.  

Seguendo i principi di sicurezza ed economicità delle 
strutture, è ormai consolidato il concetto che, a seguito di 
eventi rari, i principali obiettivi del progettista sono quelli di 
salvaguardare la vita degli occupanti e di evitare danni 
sproporzionati rispetto all’entità delle cause. Nell’ambito 
dell’ingegneria sismica questi concetti sono largamente diffusi 
e recepiti dalle normative attraverso la definizione di differenti 
stati limite in relazione alla frequenza di accadimento 
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dell’evento. Nonostante la somiglianza delle problematiche, 
per quanto riguarda gli eventi eccezionali, la codificazione 
delle procedure non ha raggiunto gli stessi livelli di 
avanzamento e una delle cause è sicuramente la difficoltà 
nell'identificazione di tali eventi e nella descrizione della loro 
probabilità di accadimento.  

Dal punto di vista normativo, il tema delle azioni 
eccezionali è trattato negli Eurocodici EN 1990 Eurocode – 
Basis of Structual Design [1] e EN 1991-1-7 Eurocode 1 – 
Part 1-7 Accidental Actions [2]. In particolare, l’Eurocodice 
EN 1990 [1] stabilisce i principi necessari al perseguimento di 
un’adeguata robustezza strutturale definita come “la capacità 
della struttura di evitare danni sproporzionati rispetto alle 
cause innescanti quali fuoco, esplosioni, impatti o 
conseguenze di errori umani” (EN 1991-1-7 1.5.14 [2]). 
L’Eurocodice EN 1991-1-7 [2] propone diverse strategie per il 
conseguimento della robustezza introducendo i concetti di 
eventi eccezionali identificati e non identificati e di classe di 
conseguenza. Nel caso di eventi eccezionali identificati (e.g. 
impatti, esplosioni, ecc. ) le strategie di progetto includono: la 
realizzazione di elementi strutturali tali da sopportare le azioni 
eccezionali, progettati sulla base di forze statiche equivalenti e 
la prevenzione o riduzione dell’azione. Tali misure hanno 
l’obiettivo di prevenire il danno. Nel caso di eventi eccezionali 
non identificati (e.g. conseguenze di errori umani, attacchi 
terroristici, ecc. ) le strategie di intervento dipendono dalla 
classe di conseguenza. In questi casi, l’impossibilità di 
prevedere le eventuali situazioni di innesco del fenomeno 
hanno portato a sviluppare strategie di progetto capaci di 
mitigare, piuttosto che di prevenire il danno. In particolare, 
l’elevata ridondanza strutturale (e.g. l’introduzione di percorsi 
di carico alternativi), il progetto di elementi chiave e 
l’adozione di regole prescrittive atte al mantenimento di 
un’adeguata integrità e duttilità strutturale sono alcune delle 
strategie proposte dall’Eurocodice [2]. L’obiettivo diventa 
quindi quello di realizzare un sistema strutturale dotato di 
difese intrinseche, tali da garantire il mantenimento di un 
livello di integrità adeguato a seguito di un qualunque 
possibile evento critico [3]. La robustezza è quindi una 
proprietà ‘intrinseca’ di una struttura nel senso che non 
dipende dalle possibili cause scatenanti. Infatti, nel momento 
in cui si consideri la dipendenza dalle azioni, risulta più 
appropriato parlare di resistenza al collasso. 

L’Eurocodice propone una classificazione delle strutture 
sulla base di classi di conseguenza (CC). L’obiettivo è quello 
di differenziare l’affidabilità richiesta in base alle conseguenze 
derivanti dal fallimento del raggiungimento del requisito 
richiesto. La classe di conseguenza 3 (CC3) prevede elevate 
conseguenze in termini di perdite di vite umane e danni 
economici. In questi casi sono necessari criteri più stringenti al 
fine del raggiungimento del requisito di robustezza. 
Diversamente, la classe di conseguenza 1 (CC1) si riferisce ad 
esempio ad edifici agricoli dove l’uomo normalmente non 
entra ed un eventuale crisi strutturale non comporterebbe gravi 
danni sia dal punto di vista umano che economico.  

Il crescente interesse per lo studio degli effetti delle azioni 
eccezionali ha portato negli ultimi decenni ad una consistente 
mole di ricerca. Gli studi si sono peraltro focalizzati sulla 
valutazione del comportamento di strutture in cemento armato. 
Solo pochi sono stati condotti su strutture in acciaio o su 
strutture miste acciaio-calcestruzzo investigando quasi 
esclusivamente la risposta di un singolo elemento all’impatto, 

mentre le conseguenze sulla struttura non sono mai state 
sufficientemente approfondite. Le conoscenze in questo 
campo sono pertanto ancora piuttosto limitate. 

Tali strutture rappresentano una importante tipologia con 
applicazioni sia nel campo degli edifici multi-piano a uso 
residenziale e commerciale, sia di edifici industriali. La ricerca 
in questo campo ha quindi un’elevata rilevanza pratica.  

Alcuni contributi sono stati dati di recente allo sviluppo di 
strategie di progetto atte all’ottenimento di un’adeguata 
robustezza per questo tipo di strutture [4] e [ 5]. Permane 
tuttavia la necessità di ulteriori approfondimenti in particolare 
sul comportamento 3-D. 

In molte tipologie di edifici le colonne risultano essere 
elementi vulnerabili nei confronti delle azioni eccezionali e 
quindi, l’identificazione degli effetti del collasso di una 
colonna ha una rilevanza fondamentale nella valutazione della 
robustezza. Tale interesse deriva sia dal ruolo fondamentale 
ricoperto dell’elemento strutturale sia dalla probabilità di 
accadimento di tale evento, che sebbene sia difficilmente 
quantificabile, ha sicuramente una rilevanza non trascurabile, 
in particolare nei casi di edifici situati in prossimità di strade 
molto trafficate o di edifici con zone carrabili al piano terra, 
dove la collisione di un veicolo è un evento con probabilità di 
accadimento non trascurabile. 

Le strutture miste acciaio-calcestruzzo sono caratterizzate 
da un elevato rapporto resistenza/peso, un’elevata duttilità tale 
da garantire lo sfruttamento delle risorse residue del sistema e 
da un’elevata rigidezza dei solai nel comportamento a piastra 
tale da consentire un'ottima ripartizione dei carichi nel caso di 
collasso di una colonna sfruttando il principio di ridondanza 
strutturale.  

Il principio delle resistenze residue persegue l’obiettivo 
della stabilità globale attraverso un’elevata dissipazione di 
energia e mediante lo sfruttamento delle resistenze plastiche. 
Diversamente il principio della ridondanza strutturale si basa 
sull’idea di creare dei sistemi atti ad assorbire le azioni e 
quindi garantire un diverso percorso dei carichi qualora uno 
degli elementi strutturali dovesse collassare. Tale 
ridistribuzione delle forze interne consente di limitare la crisi 
ad una parte della struttura senza compromettere la stabilità 
globale dell’edificio come mostrato in Figura 1. Nonostante 
questi siano due concetti differenti, la loro interazione è 
indispensabile al fine di ottenere un’adeguata robustezza 
strutturale. 

 
Figura 1 –Danneggiamento locale di un edificio (da EN 1991-1-7 [2]) 

 
Il collasso di una colonna genera un significativo 

cambiamento dello schema statico della parte di struttura 
interessata con conseguente incremento delle deformazioni, 
delle sollecitazioni e il trasferimento dei carichi negli elementi 
strutturali adiacenti. Tuttavia, il trasferimento delle azioni è un 
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elevate deformazioni. Tali deformazioni non sono di interesse 
in questa sede in quanto l’attenzione è rivolta al 
comportamento del sistema di piano e la scelta della 
condizione di vincolo ha l'obiettivo di simulare correttamente 
il comportamento di quest'ultimo. Quindi, per consentire il 
confronto dei risultati, le forze assiali presenti nelle colonne 
del modello globale sono state riprodotte nel modello della 
sottostruttura. 

La Figura 7 mostra il confronto tra gli spostamenti 
verticali e momenti flettenti della soletta (Sez. 1) della 
sottostruttura con una delle tre opzioni di vincolo ed il telaio 
completo per i tre step della sequenza di prova. Nella terza 
fase il carico sulla soletta viene incrementato con un 
coefficiente di 1,3. Le linee tratteggiate indicano la risposta 
del sottotelaio mentre quelle continue si riferiscono alla 
struttura completa. Dalla Figura 7 è possibile osservare che 
non c'è una significativa differenza tra i risultati ottenuti 
attraverso le tre opzioni di vincolo e che in tutti i casi il 
comportamento del telaio completo viene simulato in modo 
più che soddisfacente in termini di spostamenti e momento 
flettente. Risultati analoghi sono stati ottenuti anche per le 
altre sezioni riportate in Figura 5b e confrontando altre 
quantità (es. taglio, forza assiale, ecc.). 

In Figura 8 vengono confrontate le tensioni di Von Mises 
nel lato inferiore e superiore della soletta ottenute dal modello 
del telaio completo e del sottotelaio vincolato secondo 
l'opzione 3. E' possibile osservare che la distribuzione delle 
tensioni ottenute dal modello del telaio completo sono ben 

approssimate da quelle della sottostruttura. Risultati analoghi 
sono stati ottenuti anche con le altre opzioni di vincolo.  

Il confronto dei risultati delle tre opzioni di vincolo indica 
chiaramente che il comportamento della soletta soggetta al 
collasso della colonna centrale è poco sensibile al tipo di 
condizione al contorno utilizzata per simulare la continuità del 
telaio completo. Questo risultato ha consentito di utilizzare la 
più semplice soluzione di vincolo nella preparazione del 
campione. Informazioni aggiuntive sono riportate in 
Baldassino et al. 2013 [11]. 

 
3.2 Incremento di carico dopo la rimozione della colonna 

Durante la terza fase della prova, il carico agente sulla 
soletta viene incrementato fino a collasso al fine di ottenere 
una stima del margine di sicurezza. Tuttavia, l'applicazione di 
un ulteriore carico distribuito sulla soletta non è una soluzione 
sperimentalmente perseguibile e pertanto altre soluzioni sono 
state investigate.  

Nella prova, durante la prima e la seconda fase, la 
presenza della colonna viene simulata attraverso l'utilizzo di 
un martinetto idraulico nel quale la forza di compressione 
viene gradualmente ridotta fino a zero. Dal punto di vista 
operativo, la soluzione più immediata per l’applicazione di un 
carico verticale aggiuntivo è quindi quella di utilizzare il 
martinetto in trazione. Tuttavia, in questo caso, l’incremento 
di carico avviene attraverso l’applicazione di un carico 
concentrato e si è ritenuto necessario valutare l’influenza di 
questa modalità di carico. 

 

 
Figura 7 - Confronto dello spostamento verticale e del momento flettente corrispondenti alla sezione 1 - Studio sulle modalità di vincolo 
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Figura 8 - Confronto delle tensioni di Von Mises nella soletta 

 

 
Figura 9 - Confronto dello spostamento verticale e del momento flettente sulla soletta corrispondente alla sezione 1 - Studio sulla modalità di carico 

 
La sensibilità della risposta del telaio rispetto alla 

procedura di carico è stata quindi oggetto di analisi al fine di 
stabilire se la soluzione proposta fornisce risultati significativi 
ai fini della ricerca. Lo studio è stato effettuato confrontando i 
risultati dell'analisi numerica del telaio dove il carico 
distribuito viene incrementato e del sottotelaio (con l’opzione 
di vincolo 3) dove viene applicato un carico concentrato in 
corrispondenza della colonna centrale. Questo carico è 
ottenuto come forza equivalente determinata sulla base del 
principio dell'area di influenza. La risposta è stata confrontata 
in termini di spostamenti e sollecitazioni sulle diverse sezioni 
significative identificate in Figura 5b. Per brevità, solo i 
risultati relativi alla sezione 1 sono riportati in questo articolo.  

La Figura 9 mostra il confronto dello spostamento 
verticale e del momento flettente della soletta (Sez. 1). La 
linea tratteggiata indica la risposta del sottotelaio mentre la 
linea continua si riferisce al telaio completo. La terza fase 
della sequenza di carico è riferita ad un incremento di carico 
con coefficiente pari a 1,3. Dalla Figura 9 si osserva che la 
procedura di carico proposta approssima in modo più che 
soddisfacente il comportamento del telaio completo in termini 
di spostamenti (con un errore dell'ordine di 1,5%) e di 
momento flettente. Risultati simili sono stati ottenuti per le 

altre sezioni significative. L'analisi ha confermato la 
possibilità di incrementare il carico verticale applicando una 
forza concentrata di trazione in corrispondenza della colonna 
centrale. Informazioni aggiuntive sono riportate in Zandonini 
et al. 2014 [12]. 

 
4. CONCLUSIONI E SVILUPPI FUTURI 

Il lavoro svolto fa parte di un Progetto di Ricerca Europeo 
che ha l'obiettivo di definire criteri di progetto adeguati per 
strutture miste acciaio-calcestruzzo nei confronti di azioni 
eccezionali. In particolare, viene investigata la capacità di 
attivare i meccanismi di ridistribuzione 3-D dei carichi in 
modo che questi possano essere trasferiti, dalla parte 
danneggiata alla parte non danneggiata della struttura. 
L’attenzione si rivolge agli effetti della sovraresistenza, della 
ridondanza strutturale e della risposta dei giunti che sono tra i 
principali fattori che contribuiscono al raggiungimento del 
necessario livello di robustezza di queste. 

La prima parte della ricerca si concentra sullo studio 
sperimentale di due telai 3-D a scala reale nei confronti del 
collasso di una colonna interna e il presente articolo illustra lo 
studio preliminare necessario per il progetto delle prove. 
Simulando il collasso completo di una colonna sarà possibile 
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studiare la ridondanza tridimensionale fornita dal sistema di 
solaio anche attraverso l'attivazione delle forze membranali. 

Le prove riguardano due telai 3-D di un piano con due 
campate in entrambe le direzioni. I campioni sono delle 
sottostrutture realizzate in scala reale e vogliono essere 
rappresentativi dei telai completi accuratamente scelti come 
casi studio e dai quali sono stati estratti. La scelta della 
condizioni di vincolo delle sottostrutture ha quindi richiesto 
particolare attenzione. 

La prova verrà eseguita in tre fasi: il campione verrà 
inizialmente caricato con il carico di progetto uniformemente 
distribuito sulla soletta, successivamente il martinetto che 
simula la colonna centrale verrà fatto ‘cedere’ fino ad 
annullare la forza di compressione  (collasso della colonna) e 
infine il carico verticale verrà incrementato mettendo in 
trazione il martinetto fino al ‘collasso’ con l'obiettivo di 
stimare il margine di sicurezza della struttura. Attraverso 
analisi numeriche è stato affrontato il problema della scelta 

delle condizioni al contorno da applicare al campione  atte a 
simulare correttamente il comportamento del telaio completo. 
Inoltre, è stata investigata l’adeguatezza della procedura scelta 
per l’applicazione del carico nella terza fase della prova. 
Le analisi hanno mostrato una limitata sensibilità del 
comportamento della soletta soggetta al ‘collasso’ della 
colonna centrale rispetto alle opzioni di vincolo considerate. 
Questo risultato ha indicato la possibilità di utilizzare 
condizioni di vincolo semplici e tali da consentire la 
misurazione delle reazioni. Inoltre le analisi hanno dimostrato 
che, con riferimento ad un incremento del 30% del carico di 
progetto, l'applicazione di un carico concentrato alla 
sottostruttura approssima bene il comportamento del telaio 
completo dove l'incremento avviene sul carico uniformemente 
distribuito. Il campione simmetrico è stato appena realizzato 
ed è rappresentato in Figura 10. I risultati della prova saranno 
pubblicati nei prossimi mesi.  

  
Figura 10 – Campione di prova simmetrico 
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SOMMARIO  
Le attività condotte per la realizzazione della prima parte del progetto di “Restauro e rifunzionalizzazione del Nuovo Mercato delle 
Vettovaglie”, promosso dall’Amministrazione Comunale di Livorno, hanno compreso il rilievo accurato dell’edificio, la ricostruzione 
della documentazione storica e l’esecuzione di una campagna di prove sperimentali. Nella presente memoria viene completata la 
descrizione di questa prima fase di analisi, oggetto di una precedente memoria, illustrando in modo organico la parte relativa alle 
prove e alle indagini sperimentali eseguite in situ e presso il Laboratorio di Ingegneria Strutturale dell’Università di Pisa. 

 
 
RESTORATION PROJECT OF THE NUOVO MERCATO DELLE VETT OVAGLIE: EXPERIMENTAL TESTS FOR THE 

ASSESSMENT OF ITS MASONRY ELEMENTS 

 
 
SUMMARY  
The first phase of the restoration project of the “Nuovo Mercato delle Vettovaglie”, promoted by the Livorno municipality, consisted 
of the detailed geometric survey of the building, reconstruction of the historical documentation and execution of a series of 
experimental tests. In the present paper we give the full description of such first phase, yet illustrated in a previous paper. A 
systematic report of all the tests performed, both in-situ and in the laboratory of the Dept. of Structural Engineering of the University 
of Pisa, is given. 
 

 
1. INTRODUZIONE: L’EDIFICIO DEL NUOVO 
MERCATO DELLE VETTOVAGLIE 
 
 

Il Mercato delle Vettovaglie di Livorno è un edificio in 
muratura, realizzato tra il 1890 e il 1894 su progetto 
dell’ingegnere Angiolo Badaloni (Livorno, 1849-1920), allora 
direttore dell’Ufficio d’Arte del Comune (corrispondente 
all’attuale capo dell’Ufficio Tecnico) e progettista di numerosi 
edifici ed interventi edilizi realizzati a Livorno tra l’ottocento e 
il novecento, tra i quali, per citarne alcuni, l’Accademia 
Navale (1878), i bagni termali delle Acque della Salute (1903) 
e l’acquedotto di Filettole (1912). 

L’area su cui sorge l’edificio, compresa tra Via Buontalenti 
e gli Scali Saffi, era in precedenza attraversata da una vistosa 
curva del Fosso Reale. Nel piazzale che risultò 
dall’interramento del tracciato originario del fosso e dal suo 
spostamento nella posizione attuale, a seguito dello 

smantellamento delle Mura Medicee negli anni 30 del XIX 
secolo, trovò posto l’edificio del Nuovo Mercato [1, 2]. 

L’edificio ha una pianta quadrangolare, prossima ad un 
rettangolo di dimensioni pari a circa 100 m x 60 m, e si 
articola su quattro livelli: tre fuori terra (piano terra e piano 
ammezzato, primo piano e ballatoio) più uno interrato. 

Il piano interrato, posto a circa 4 m sotto il piano di 
campagna, ospita principalmente locali di deposito. In 
corrispondenza del sovrastante salone del Pesce si trovano 21 
cantine coperte con volte a botte, mentre sotto al salone delle 
Gabbrigiane vi è la ex ghiacciaia, un locale interamente 
coperto con volte a crociera poggianti su pilastri in muratura 
di pietra. Due gallerie laterali ed una più ampia centrale, che 
si affaccia direttamente sul fosso Reale, collegano i diversi 
ambienti. Al piano interrato si accede direttamente, oltre che 
dalla via d’acqua, anche attraverso due rampe carrabili che 
scendono lungo i lati corti dell’edificio, da Via Gherardi Del 
Testa e da Via del Cardinale. 
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Per le arenarie, i valori della resistenza a compressione 
variano da valori molto bassi (6,8 MPa quello minore) a valori 
decisamente più alti, paragonabili a quelli di un calcestruzzo 
(46,1 MPa il maggiore). Il valore medio ottenuto, di 24,6 MPa, 
è al di sotto della media standard delle arenarie, ma comunque 
soddisfacente. I moduli di deformabilità ricavati rientrano 
nella media delle arenarie. Buona risulta essere la resistenza a 
flessione (8,3 MPa), sulla quale però occorrerebbero ulteriori 
indagini a causa della forte dispersione dei risultati delle prove 
eseguite. 

Anche i conglomerati naturali hanno mostrato una 
resistenza a compressione soddisfacente, con un valore medio 
di 18,6 MPa e una modesta dispersione dei valori misurati. La 
resistenza a flessione del provino in conglomerato naturale 
esaminato è risultata di 9,6 MPa, un valore non distante da 
quello delle arenarie. Infine, le calcareniti hanno evidenziato 
valori di resistenza molto bassi, con una media di 4,7 MPa. 

La variabilità nei risultati è stata confermata anche dalle 
prove eseguite in situ con i martinetti piatti. I grafici ottenuti 
mostrano come i risultati relativi ai diversi piani si 
differenzino sensibilmente, specialmente per quanto riguarda il 
modulo elastico della muratura. Oltre a ciò, è opportuno 
rilevare come un certo grado di correlazione sia osservabile tra 
i valori del modulo elastico e quelli della tensione valutata al 
limite del tratto lineare 

I rapporti tra i valori della tensione al termine del tratto 
lineare della curva di risposta dei pannelli murari, determinati 
mediante le prove con i martinetti piatti doppi, e quelli della 
compressione presente nelle stesse murature sono risultati 
essere sempre maggiori o, nel caso peggiore, uguali a 1,5. 
Questo risultato rappresenta un dato importante il quale, unito 
ai dati ottenuti dalle indagini preliminari eseguite sulle malte, 
alla buona qualità dei materiali impiegati, all’esecuzione 
dell’opera completata in un periodo relativamente breve, 
all’ottimo stato di conservazione delle murature, suggerisce 
che l’edificio appare in grado, ad oltre un secolo dalla sua 
costruzione, di sostenere senza alcun problema i carichi 
verticali ai quali è soggetto. Infine, merita osservare che la 
campagna di indagini sperimentali, limitata all’epoca della 
convenzione con l’ente proprietario dell’edificio da vincoli 

temporali e di budget, meriterebbe certamente di essere 
ripresa, sia studiando il comportamento dell’edificio sotto 
carichi orizzontali, sia completando l’originario programma 
sperimentale. 
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SOMMARIO 
Guardare al passato o, come dicevano i nostri professori, “studiare la storia” serve per non ricommettere gli errori del passato. Il 
dissesto idrogeologico odierno è frutto di anni di attività edilizia dissennata, senza capacità o volontà di previsione delle conseguenze 
e caratterizzata spesso da scarsa conoscenza e consapevolezza nell’utilizzo dei materiali a disposizione e delle tecniche di 
costruzione. Analizzare criticamente gli anni in cui l’Italia ha rovinato il proprio territorio è il doveroso punto di partenza per non 
ricommettere questi errori. Perché è successo e cosa lo ha reso possibile? Cosa dobbiamo cambiare? Abbiamo, oggi, motivo per 
sperare di aver finalmente raggiunto quella maturità che non permette di seguire la strada più semplice, più rapida o più redditizia ma 
di scegliere invece la strada “giusta” per uno sviluppo realmente sostenibile rispettando il territorio che ci ospita? A queste domande 
abbiamo cercato di rispondere ampliando un ragionamento che troppe volte viene sbrigativamente risolto nel denunciare la colpa dei 
singoli (politici, assessori, progettisti, direttori dei lavori, costruttori o fornitori) che hanno operato nel luogo dell’ennesima tragedia. 

 
ITALY 2014: WHAT IT TAKES TO GO FROM THE YEAR OF HYDROGEOLOGICAL INSTABILITY TO THE 

RESTORATION AGE 

 
SUMMARY 
Looking at the past or, as our professors said, " to study the history", helps to not repeat old mistakes. Hydrogeological instability of 
today is the result of years of insane building activity, without ability or desire of prediction of the consequence and often 
characterized by poor knowledge and awareness into the use of available materials and construction techniques. Critical analisys of 
the years in which our territory has ruined, is a good starting point to not make and repeat the same old mistakes. Why did it happen 
and what made it possible? What must we change? Today,do we have a good reason to hope to have finally reached that maturity 
which does not allow to follow the easier and faster direction or the more convenient way instead choosing the "right  way" for a 
sustainable development with respect towards our territory? We tried to answer to this questions enlarging the way of thinking that 
usually is quickly solved blaming single actors (politicians, assessors, project managers, construction managers or suppliers) who 
worked in the place of the umpteenth tragedy. 
 

 
 
1. IL DISSESTO IDROGEOLOGICO 
 
1.1 Cosa è 

Rientrano nel concetto di dissesto idrogeologico tutti quei 
processi che vanno a impattare in modo spesso distruttivo in 
termini di degradazione del suolo e quindi, conseguentemente, 
anche nei confronti delle cose e persone presenti in loco. 

L’entità dei danni causati da questi processi (frane, 
alluvioni, erosione superficiale, …) può essere più o meno 
ingente ma spesso si rivela catastrofica. 
 
1.2 Concetti correlati 

Il dissesto idrogeologico, specialmente negli ultimi anni, è 
stato un argomento frequentemente trattato dagli organi di 
stampa e dai mezzi di comunicazione in generale. 

I danni e i rischi collegati col diffuso dissesto 
idrogeologico italiano sono in continua crescita fino a indurre 
a temere di aver ormai innescato un processo senza ritorno. 

Cementificazione selvaggia, abusivismo edilizio, 
sfruttamento eccessivo dell’ambiente per l’estrazione di 
aggregati, disboscamento progressivo e irrazionale del 
territorio, abbandono e incuria delle aree montane, sono 
aspetti spesso citati quando si parla di dissesto idrogeologico. 

Un rapporto stretto fra questi aspetti e la fragilità del 
nostro territorio è innegabile. D’altra parte colpisce il grado di 
unificazione e sovrapposizione che spesso ritroviamo nel 
pensiero della gente comune su questi termini e concetti. 
Trattazioni e dissertazioni superficiali e sbrigative lasciano 
prevalentemente un sensazione di insicurezza diffusa verso 
queste attività che vengono considerate come “colpevoli” 
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anche senza una loro reale responsabilità specifica se non 
quella di essere state condotte in modo dissennato per decenni. 

Non si può dire che il disboscamento sia un’attività di per 
sé sbagliata, negativa o inutile. 

Alla stessa stregua è sbagliato ritenere la cementificazione, 
intesa in senso lato come il costruire utilizzando calcestruzzo 
armato, come responsabile sempre e comunque di inenarrabili 
disastri ambientali. 

Il livellamento e l’appiattimento veicolato dai mass-media 
su simili complessi temi tecnici nell’ottica di rendere il tutto 
fruibile al grande pubblico, porta, non solo a semplificarli 
eccessivamente, ma anche a trasformare, nell’opinione diffusa, 
strumenti e mezzi in vere e proprie cause del problema. 

La conseguenza è l’odierna convinzione che tutto sia 
sbagliato, che la soluzione o la strada giusta per migliorare 
l’attuale fragilità ambientale sia remota o difficilmente 
percorribile da quegli attori che già hanno sbagliato in passato. 

 
2. RUOLI E RESPONSABILITÀ 
 
2.1 I protagonisti del processo costruttivo 

Chi realmente partecipa ad un qualsiasi processo 
costruttivo e a che titolo? Chiarire il ruolo di ciascun attore è 
fondamentale per capire le responsabilità di ciascuno: 
- il politico-legislatore ha il compito di definire quel 

complesso mondo legislativo che impone i paletti minimi 
da rispettare delineando il confine fra legalità e illegalità 
come livello minimo accettabile; 

- il politico-amministratore ha la responsabilità di 
amministrare la spesa pubblica in modo conforme alle 
leggi introdotte e di applicare gli strumenti previsti dal 
legislatore; 

- la committenza pubblica o privata, volta al 
raggiungimento di obiettivi di interesse generale o 
personale, individua gli interventi e le opere da realizzare; 

- il progettista, con la propria professionalità, definisce le 
caratteristiche progettuali delle opere richieste in modo da 
permettere il raggiungimento del livello prestazionale e 
funzionale atteso dal committente per quell’opera; 

- il costruttore realizza le opere seguendo i relativi progetti; 
- il direttore dei lavori  supervisiona il conforme 

svolgimento delle fasi realizzative; 
- i fornitori  sono responsabili di consegnare materiali in 

linea e conformi alle richieste effettuate. 
 
2.2 Cause 

In termini di responsabilità, tutte le volte che un’opera, 
pensata per limitare o risolvere il dissesto idrogeologico di una 
zona, non riesce a raggiungere il suo obiettivo, almeno uno dei 
protagonisti precedenti non ha svolto a pieno il proprio ruolo. 

Nella storia italiana esistono esempi di errori o mancanze 
da parte di tutti, chi più chi meno, gli attori menzionati. 

Affinché ciascuno contribuisca al risultato finale sono 
necessarie sostanzialmente due condizioni di base:  
- la volontà di raggiungere l’obiettivo finale sospinti dalla 

voglia di curare e preservare l’interesse del committente; 
- la capacità professionale a esercitare il proprio ruolo. 

Il verificarsi di queste due condizioni è una congiuntura 
che non è realistico pensare di poter trovare comunemente. 
Lamentarsi di evidenti lacune di professionalità o della 
precedenza data da alcuni agli interessi personali non risolve il 
problema. Se queste situazioni non si verificassero, non 

servirebbero leggi e norme che indirizzino i singoli verso 
quella legalità intesa come livello minimo ammissibile. 

Purtroppo è l’esperienza che ci dice che non possiamo 
sperare in risultati migliori semplicemente confidando in attori 
dotati di elevate doti di eticità e professionalità. 

È per questo che individuiamo le principali cause della 
situazione attuale, nell’attività politica che non è riuscita a 
creare o a far applicare un sistema normativo tale da garantire 
la sicurezza e la preservazione del territorio. 

 
3. UN FUTURO DIVERSO 

 
3.1 Presupposti 

La condizione necessaria (non sufficiente) per ambire a un 
futuro diverso nel quale effettivamente venga avviato il 
complesso processo di risanamento del territorio consiste in 
un’evoluzione di natura politica. 

Tale evoluzione passa sicuramente dalla risoluzione di 
alcune evidenti criticità attuali:  
- volontà: al di là dei proclami, è necessario che il 

risanamento idrogeologico diventi una reale priorità; 
- stanziamenti economici: la pianificazione del 

risanamento del territorio nazionale deve basarsi su fondi 
certi e adeguati, consapevoli che la prevenzione ha sempre 
costi inferiori rispetto agli interventi di urgenza; 

- iter e competenza decisionale: il passaggio della 
competenza decisionale a governatori speciali non risolve 
il problema e spesso porta a controindicazioni di altra 
natura. L’iter decisionale deve essere fluido, basato su 
competenze tecniche specifiche e capace di garantire una 
pianificazione strutturata in base a priorità chiare; 

- appalti pubblici : l’economicità di un’offerta come 
parametro fondamentale per l’aggiudicazione di un 
appalto è un’impostazione che deve essere rivista, 
specialmente per opere che riguardano la messa in 
sicurezza del territorio. Temi come la durata nel tempo 
dell’opera, i costi di manutenzione ordinaria e 
straordinaria, l’efficacia dell’intervento proposto sono 
aspetti che devono avere maggiore importanza 
nell’aggiudicazione di un appalto per questo tipo di opere. 

 
3.2 Rapporti e condivisione 

I rapporti classici che legano i protagonisti di un processo 
costruttivo sono tradizionalmente di carattere prescrittivo e 
impositivo. La normalità è che ognuno abbia la propria area di 
competenza e decisione all’interno della quale si può muovere 
rispettando i paletti imposti da altri. 

È così che il progettista prescrive, il costruttore esegue 
richiedendo forniture di materiali conformi alle caratteristiche 
prescritte e il fornitore consegna materiali conformi. 

Le deviazioni rispetto a tale impostazione non sono 
obbligatorie né previste ma possono, anche oggi, 
concretizzarsi in tavoli di discussione dove ogni ruolo fornisce 
il proprio contributo a individuare la soluzione migliore. 

L’insieme di possibilità tecniche fra cui scegliere per 
realizzare un opera ha avuto una crescita e un avanzamento 
prestazionale enorme negli ultimi anni. Oggi il mercato offre 
un’ampia gamma di strade percorribili che influiscono sul 
risultato finale in modo importante. Può, oggi, un progettista 
riuscire a effettuare tutte queste scelte in modo indipendente e 
continuare a identificarsi nel suo tradizionale ruolo decisionale 
delle caratteristiche tecniche dell’intervento? È giusto 
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aspettarsi che un progettista sia un esperto di tutti i materiali, 
di tutte le tecniche costruttive, di progettazione strutturale 
quanto energetica e così via? 

Questa difficoltà a interpretare ancora oggi un ruolo 
pensato per un mondo tecnicamente più semplice e quindi più 
governabile, riguarda anche gli altri attori del processo. 

Tutto ciò può portare a due possibili conseguenze. 
Alcuni si rifugiano, coscientemente o no, nella 

perpetuazione di schemi e scelte già applicati o percorsi, non 
sfruttando, di fatto, del progresso del settore. 

Altri si mettono in gioco avviando un processo di 
confronto con gli altri partner del processo costruttivo, ognuno 
chiamato a non essere più semplice “costruttore” o “fornitore” 
ma vero e proprio esperto consulente nella propria materia. 

Le richieste e le prescrizioni a cui portano i due diversi 
modi di agire e di interpretare il proprio ruolo, sono, in 
generale, diverse e portano a risultati differenti. 

 
4. IL CALCESTRUZZO 

 
4.1 Un materiale diverso 

Il calcestruzzo è un materiale emblematico in questo 
senso, da sempre trattato come una commodity, come un 
prodotto da grande magazzino, sempre uguale a se stesso e 
con l’unica funzione di proteggere l’armatura contenuta. 

Relegato spesso all’idea di materiale dal quale, al 
massimo, è giusto pretendere o aspettarsi che sia caratterizzato 
dalla resistenza richiesta, il calcestruzzo è stato raramente 
visto come un reale strumento di progettazione per rispondere 
a esigenze particolari. Un materiale soprattutto da 
“controllare” per evitare brutte sorprese più che da “pensare” 
in quanto elemento influente sulla progettazione. 

La tradizionale limitatezza delle richieste fatte al materiale 
calcestruzzo è andata, per molto tempo, di pari passo con la 
reticenza da parte dei fornitori a garantire altre proprietà e 
prestazioni che avrebbero incontrato il favore di progettisti e 
costruttori, che avrebbero risposto alle loro esigenze operative 
o prestazionali ma che implicavano una conoscenza e una 
capacità di gestione del materiale apparsa per decenni come 
un traguardo difficilmente raggiungibile. 

Oggi non è più così. 
Le conoscenze odierne permettono di progettare prodotti 

diversi che si adattano a esigenze diverse in base 
all’applicazione prevista. Alcuni esempi: 
- modulazione del processo di presa; 
- accelerazione del processo di indurimento; 
- alte o altissime resistenze; 
- autocompattante; 
- autolivellante; 
- limitazione del ritiro igrometrico 
- limitazione della permeabilità 
- limitazione del rischio di fessurazione da ritiro plastico 
- limitazione del rischio di imbarcamento 
- limitazione del modulo elastico 
- drenanza 
- idrorepellenza 
- limitazione del modulo elastico a compressione 
- duttilità 
- plasticità 
- miglioramento del faccia vista anche colorati 
- limitazione dello sviluppo di calore d’idratazione 
- resistente agli urti 

- resistente all’abrasione 
- resistente al dilavamento 
-  estremamente pompabile in lunghezza 
- estremamente pompabile in altezza 
- … 

Gli esempi precedenti sono alcuni dei punti sui quali 
confrontarsi e che non necessariamente devono rimanere 
nell’area di un miglioramento o una limitazione rispetto a 
qualcos’altro ma possono, in generale, diventare una 
prestazione numerica garantita se questo permette di aprire 
strade progettuale diverse o nuove. 

Il materiale calcestruzzo non è più un semplice sinonimo 
di una determinata resistenza a compressione ma può 
diventare un insieme di parametri tecnici garantiti e fusi in un 
calcestruzzo progettato in modo unico per un’opera. 

Risulta evidente come l’individuazione del calcestruzzo 
idoneo e adeguato per una specifica opera sia una 
scelta/decisione che non può essere presa semplicemente in 
base a un mero calcolo strutturale ma anche dalla definizione 
di come avverranno le operazioni di messa in opera e di 
stagionatura in cantiere e di quale sarà la sua funzione e ruolo 
nel tempo. Del resto le stesse Norme tecniche per le 
costruzioni del 14/01/2008 evidenziano come la prescrizione 
del calcestruzzo per una parte d’opera debba essere 
accompagnata da indicazioni su messa in opera e stagionatura. 

 
4.2 Prescrizione obbligatoria e richiesta adeguata 

La prescrizione minima obbligatoria, prevista dalle Norme 
tecniche per le costruzioni attualmente in vigore, comprende la 
classe di resistenza, la classe di consistenza e il diametro 
massimo dell’aggregato utilizzato. Queste caratteristiche, 
solitamente, sono accompagnate dalla classe d’esposizione 
ambientale in modo da rispondere alla garanzia di durabilità 
dell’opera per la durata della sua vita nominale. 

È opportuno sottolineare come una richiesta di questo tipo, 
nonostante sia molto più particolareggiata rispetto alle 
prescrizione minima prevista dalla precedente norma tecnica 
del 1996, porti a un calcestruzzo ordinario, comune e non 
studiato o ottimizzato per una specifica parte d’opera. 

In alcuni casi un prodotto simile può essere sufficiente a 
soddisfare le esigenze operative e prestazionali ovvero quando 
queste sono limitate se non quasi inesistenti. L’errore 
frequente consiste nel vedere i prodotti ordinari come la 
normalità relegando a una dimensione di particolarità o 
eccezionalità calcestruzzi che rispondano a aspettative diverse. 

 
4.3 Vantaggi 

I vantaggi che ci possiamo aspettare da questo diverso 
modo di guardare al materiale calcestruzzo sono enormi. 

Le esigenze e aspettative inespresse da parte di progettisti 
e costruttori spaziano dal campo operativo a quello 
prestazionale e, spesso, non si trasformano in richieste vere e 
proprie perché vengono sottovalutate le capacità di risposta e 
soluzione da parte dei fornitori. 

 
4.4 Esigenze in opere di risanamento idrogeologico 

Alcune delle tipologie di opere più ricorrenti in interventi 
mirati al risanamento idrogeologico di un’area possono essere: 
- argini fluviali; 
- dighe; 
- muri di contenimento; 
- consolidamento di terreni instabili; 
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- sistemazioni di alvei di fiumi; 
- pavimentazioni drenanti. 

Le esigenze più probabili in questo tipo di realizzazioni 
possono essere a titolo di esempio: 
- snellimento di opere di contenimento spesso troppo 

massive per essere gradevoli esteticamente; 
- bassa permeabilità dell’opera in calcestruzzo armato 

quando l’obiettivo principale sia quello di far scorrere 
l’acqua contenuta (argini) oppure nei casi in cui l’opera è 
volta a circoscrivere un’area inquinata (diaframmi per 
bonifica ambientale); 

- alta permeabilità (drenanza) quando l’obiettivo è quello 
di consentire lo scorrimento ma preservando e 
salvaguardando le falde sottostanti come avviene, per 
esempio, nel rifacimento di alvei fluviali; 

- minimizzazione dei fenomeni fessurativi quando le 
opere hanno sviluppi dimensionali rilevanti (argini, dighe, 
pavimentazioni in genere); 

- limitazione dell’aggravio in termini di peso che la nuova 
opera introduce quando questa sostituisce una porzione di 
terreno in un contesto di instabilità; 

- accelerazione delle tempistiche di entrata in servizio 
dell’opera che può avvenire solo dopo il raggiungimento 
di determinati livelli prestazionali; 

- soddisfacente impatto estetico in un contesto ambientale 
da preservare; 

- ottima resistenza a fenomeni erosivi, urti e abrasione 
causati dall’ambiente esterno a contatto; 

- elevata durabilità dell’opera con ridotta manutenzione 
nel tempo; 

- rilevante resistenza alle aggressioni esterne di natura 
chimica quando l’opera si inserisce in un contesto 
inquinato o comunque aggressivo. 
Esigenze di questo tipo, quando emergono in modo chiaro 

e trasparente, evidenziano come il calcestruzzo in grado di 
soddisfarle non possa assolutamente essere considerato 
“ordinario” e come sia necessario un processo condiviso che 
traduca questi desiderata in termini di prestazioni, proprietà, 
prodotti fattibili tecnologicamente e operativamente. 

 
4.5 Il calcestruzzo insegnato 

Il percorso formativo dei tecnici italiani prevede 
sostanzialmente lo sviluppo professionale attraverso alcune 
tipologie di università a indirizzo tecnico-scientifico. 

Ormai da decenni l’insegnamento del calcestruzzo ha un 
suo spazio all’interno di queste facoltà. Le linee di 
apprendimento di questo materiale sono sostanzialmente due: 
- conoscere il materiale in quanto tale (i suoi componenti 

principali, le sue caratteristiche principali); 
- imparare a progettare strutture in cemento armato. 

Questa impostazione viene da lontano ed era frutto di due 
orientamenti di base: 
- l’obiettivo principale di facoltà come ingegneria o 

architettura è di creare progettisti; 
- l’identikit di questo progettista non è uno specialista ma 

un tecnico con una preparazione che spazia in tutti i campi 
del processo costruttivo. 
Entrambi i concetti sono diventati sempre meno attuali e 

sempre meno sufficienti a ottenere il gradimento del mondo 
delle costruzioni esterno. 

Questi laureati, oggi, trovano lavoro in campi, ruoli e 
occupazioni diversissime e sostanzialmente specialistiche. In 
generale non utilizzeranno gran parte delle conoscenze 
maturate in ambito universitario mentre la parte restante, 
inerente la sua mansione specifica, si rivela spesso inadeguata 
comportando un approfondito periodo di formazione post-
laurea sul campo. 

Le conoscenze maturate sul materiale calcestruzzo sono 
un esempio di questo ragionamento. Troppo limitate e, spesso, 
antiquate per poter affermare di conoscere veramente questo 
materiale, queste conoscenze non solo non permettono di 
progettare un calcestruzzo che risponda a determinate 
richieste e attese ma neanche di prescriverlo in modo completo 
e adeguato. 

Ammesso che il core business di queste facoltà sia ancora 
oggi quello di creare, principalmente, i progettisti del domani, 
c’è da chiedersi se non sia più utile sviluppare negli studenti la 
capacità a individuare quali siano le loro reali esigenze nella 
realizzazione di un’opera lasciando ad altri il compito del 
come soddisfarle. È ricorrente, purtroppo, incontrare 
progettisti troppo interessati al mix design di un calcestruzzo 
(con la pretesa di riuscire a giudicarlo) e poco inclini o capaci 
a descrivere cosa, secondo loro, sia fondamentale affinché 
l’opera riesca veramente ad assolvere al suo fine prestazionale 
e funzionale. 

 
5. CONCLUSIONI 

L’attuale dissesto idrogeologico nazionale e la difficoltà 
ad avviare realmente il processo di risanamento troppe volte 
promesso e pubblicizzato sono fondati, a mio avviso, su due 
ordini di problemi distinti. 

Il primo livello è di natura politica. Non si potrà mai 
parlare seriamente di pianificazione di interventi per il 
risanamento del territorio nazionale fino a quando la volontà 
politica non sarà reale e tradotta in provvedimenti efficaci e 
fino a quando gli strumenti e gli iter applicativi non saranno 
rivisti profondamente per correggere le disfunzioni attuali. 

Il secondo livello, al contrario di quanto si possa pensare, 
non è di natura tecnica perché le competenze per poter 
progettare e eseguire risanamenti reali sono presenti. Il 
problema è che sono distribuite, e non può essere altrimenti, 
fra i vari attori del processo costruttivo e che l’attuale 
impostazione dell’iter realizzativo, non basata sulla 
condivisione di tali professionalità ma su un sistema 
unidirezionale dove c’è chi pensa e prescrive e chi riceve ed 
esegue, non permette di godere del contributo tecnico di tutti. 

Risolvere il problema di natura politica consente di creare 
le condizioni affinché si arrivi ad un piano di risanamento 
equilibrato, organico e risolutivo. 

Cambiare l’attuale sistema decisionale e di rapporti 
all’interno del processo costruttivo permette di realizzare 
efficacemente un piano di risanamento adeguato. 

Le differenze che riscontro nell’ambito del dissesto 
idrogeologico rispetto ai problemi generali del mondo delle 
costruzioni italiano sono che le responsabilità e inefficienze 
politiche sono accentuate, l’impatto sulla sicurezza nazionale è 
elevato e che, essendo le esigenze tecniche inespresse molte e 
poco convenzionali, la forbice fra i prodotti ordinari 
comunemente richiesti e i prodotti specifici idonei a 
rispondere a tali esigenze è molto ampia. 
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SOMMARIO 
Nella presente memoria sono riportati i risultati di prove sperimentali in scala reale su nodi trave-pilastro d’angolo soggetti a carichi 
ciclici, allo scopo di valutare l’efficacia di diverse tecniche per il rinforzo sismico di nodi d’angolo di edifici a telaio in c.a. progettati 
per soli carichi verticali. 
La prima tecnica di rinforzo studiata prevede l’incamiciatura del nodo e degli elementi strutturali con calcestruzzo fibro-rinforzato ad 
elevate prestazioni. La seconda soluzione si basa sull’utilizzo di un inserto metallico accoppiato con il ripristino del solo copriferro 
del nodo o con incamiciatura degli elementi strutturali in HPFRC. 
I risultati sperimentali hanno messo in evidenza l’elevata vulnerabilità dei nodi trave-pilastro non rinforzati e il ruolo non trascurabile 
dei fenomeni di scorrimento connessi con l’utilizzo di barre d’armatura lisce e ancoraggi terminali a uncino. Dalle prove sui 
campioni rinforzati con incamiciatura in HPFRC è risultato evidente come questa soluzione permetta di incrementare la resistenza 
del nodo, raggiungendo contemporaneamente un adeguato livello di duttilità. Le soluzioni con inserto metallico si sono dimostrate 
efficaci nel fornire un’adeguata protezione del pannello nodale, consentendo lo spostamento del meccanismo di collasso dal nodo alla 
trave. Esse sono suscettibili di ulteriori miglioramenti per ottenere maggiori benefici in termini di capacità portante. 

 
EXPERIMENTAL STUDY ON DIFFERENT TECHNIQUES FOR THE RETROFITTING OF EXISTING R.C. CORNER 

BEAM-COLUMN JOINTS 

 
SUMMARY 
The results of full-scale tests on corner beam-column joints subjected to cyclic loads are presented herein, with the aim of evaluating 
the effectiveness of different techniques for the seismic retrofitting of corner joint of R.C. frames designed for gravity loads only. 
The first retrofitting technique involves the jacketing of the joint and the structural elements converging in it with high performance 
fiber-reinforced concrete. The second solution is characterized by the adoption of a steel insert coupled with the only restoration of 
the joint cover concrete or with the jacketing of the structural elements with HPFRC. 
The results highlighted the high vulnerability of the unretrofitted corner beam-column joints and the significant role of the slippage 
phenomena connected to the adoption of smooth reinforcement with hooked end anchorages. From the tests on the specimens 
retrofitted with the application of a HPFRC jacket to the structural elements it has been evident how this solution allows to improve 
the strength of the joint, reaching at the same time an adequate level of ductility. The solutions with the steel insert have been 
demonstrated effective in providing asufficient protection to the joint panel and allowing the relocation of the collapse mechanism 
from the joint to the beam. They are susceptible to further improvements to obtain more benefits in terms of strength capacity. 
 
 
1. INTRODUZIONE 

I recenti terremoti hanno dimostrato come in Italia una 
vasta parte degli edifici in c.a., progettati per soli carichi 
verticali, non sia stata in grado di sostenere le azioni sismiche. 

La causa va ricercata principalmente nelle carenze 
strutturali, quali: proprietà scadenti dei materiali; assenza di 
Gerarchia delle Resistenze; ridotto confinamento nelle zone di 
potenziale formazione delle cerniere plastiche (in particolare 
assenza di armatura trasversale nei nodi); dettagli inadeguati 
delle armature, come ancoraggi insufficienti e uso di barre 
lisce con ancoraggi d’estremità a uncino. 

Gli effetti dei terremoti del passato hanno confermato che 
i nodi trave-pilastro rappresentano regioni critiche in strutture 
a telaio in c.a. soggette a carichi sismici, influenzando la 
risposta dell’intero sistema strutturale in termini di resistenza 
e deformabilità. Tra i meccanismi di collasso si annoverano, a 
livello globale, l’esistenza di sistemi a travi/forti-
pilastri/deboli e, a livello locale, la formazione di meccanismi 
fragili legati a un’inadeguata protezione del pannello nodale. 

Il rinforzo di strutture esistenti in c.a., progettate prima 
dell’introduzione di adeguate normative [1], è quindi divenuto 
argomento di grande attualità in Italia. 
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Negli ultimi decenni diverse tecniche sono state proposte 
per l’adeguamento sismico di strutture in c.a. [2], [3]: utilizzo 
di incamiciature in c.a. che, caratterizzate da spessori tra i 70 e 
i 100 mm, comportano un aumento della massa e della 
rigidezza degli elementi e sono caratterizzate da difficoltà 
realizzative connesse con l’inserimento di armatura trasversale 
aggiuntiva, con la perdita di spazio e interruzione d’uso 
dell’edificio; utilizzo di fasciature in FRP che, pur offrendo 
numerosi vantaggi legati all’elevato rapporto resistenza-peso e 
all’applicazione relativamente semplice e veloce, risultano 
utili per aumentare la duttilità, ma non del tutto idonee quando 
sia richiesto un significativo incremento della resistenza, oltre 
a presentare problemi nei riguardi della resistenza al fuoco. 

Una soluzione alternativa riguarda l’uso di incamiciature 
in calcestruzzo fibro-rinforzato ad elevate prestazioni 
(HPFRC) di spessore contenuto entro i 30-40 mm [4], [5]. Il 
materiale utilizzato è caratterizzato da comportamento 
debolmente incrudente a trazione, accoppiato ad elevata 
resistenza a compressione e grande capacità deformativa, se 
confrontato con i tradizionali calcestruzzi fibro-rinforzati, e 
risulta, inoltre, maggiormente compatibile con il calcestruzzo 
di base rispetto a qualsiasi altra soluzione. 

I risultati di prove sperimentali effettuate negli ultimi anni 
hanno dimostrato la validità di questa tecnica nel rinforzo di 
nodi pilastro-fondazione e di nodi trave-pilastro interni [6]. 
Nella presente memoria viene presentato uno studio 
sperimentale sull’efficacia anche per il rinforzo di nodi trave-
pilastro d’angolo. Viene, inoltre, presa in considerazione una 
soluzione alternativa e complementare alla precedente che 
prevede l’utilizzo di un inserto metallico con lo scopo di 
fornire al nodo un certo grado di confinamento. 

Nel seguito sono discussi i risultati di sei prove su 
campioni di nodi d’angolo in scala reale: due campioni non 
rinforzati; due rinforzati con incamiciatura in HPFRC degli 
elementi strutturali e tre campioni rinforzati accoppiando le 
due tecniche citate, applicazione al nodo di un inserto 
metallico e utilizzo di HPFRC per il ripristino del nodo. 

 
2. GEOMETRIA DEI CAMPIONI DI PROVA 

 
2.1 Campioni non rinforzati (CJ1 E CJ2) 

I campioni non rinforzati sono rappresentativi del nodo 
d’angolo del primo livello di una struttura in c.a. realizzata 
sulla base di un progetto simulato sviluppato secondo le 
prescrizioni fornite dalle normative nazionali in vigore prima 
degli anni ’70 [7] e suggerite dalla manualistica dell’epoca [8]. 

I campioni di prova sono stati progettati per i soli carichi 
verticali, con i pilastri soggetti ad azione assiale centrata e le 
travi progettate secondo lo schema di trave continua su più 
appoggi. 

Le caratteristiche geometriche e i dettagli delle armature 
sono mostrati in Figura 1.  

Le travi sono caratterizzate da sezione 30x50 cm e 
armatura longitudinale realizzata con barre lisce dotate di 
ancoraggi terminali ad uncino, mentre il pilastro è 
caratterizzato da una sezione quadrata 30x30 cm, armato con 
quattro barre longitudinali. All’interno del nodo non è stata 
disposta armatura trasversale in accordo alla pratica costruttiva 
degli anni ’60-’70. 

Per quanto riguarda i materiali utilizzati, il calcestruzzo è 
caratterizzato da una resistenza media a compressione pari a 

38,7 MPa, mentre le caratteristiche dell’acciaio delle barre 
d’armatura sono riassunte in Tabella 1. 

 
2.2 Campioni rinforzati con incamiciatura in HPFRC 

degli elementi strutturali (RCJ1 e RCJ2) 
La soluzione di rinforzo utilizzata nei campioni RCJ1 e 

RCJ2 consiste nell’applicazione di una camicia in HPFRC a 
campioni che presentano le stesse caratteristiche geometriche 
e gli stessi dettagli d’armatura dei campioni non rinforzati. 

Dopo il getto e un periodo di maturazione di un mese, la 
superficie dei campioni è stata sabbiata, al fine di ottenere una 
rugosità pari a 2÷3 mm, sufficiente per garantire l’aderenza tra 
il calcestruzzo di base e il calcestruzzo della camicia. 

Al pilastro è stata, quindi, applicata una camicia in HPFRC 
di 40 mm di spessore, mentre per le travi è stata adottata 
un’incamiciatura a U di spessore pari a 30 mm (Fig. 1). 

Le caratteristiche dell’armatura sono le stesse dei campioni 
non rinforzati, mentre il calcestruzzo di base è caratterizzato 
da una resistenza media a compressione di 27 MPa. Le 
caratteristiche dell’HPFRC sono, riportate in Tabella 2. 

 
Tabella 1 - Caratteristiche meccaniche delle barre d’armatura 

 
fym 

[MPa] 
fum 

[MPa] 
Agt 

[%] 
�I16 445 546 16,14 
�I12 365 558 15,91 
�I8�� 337 440 21,03 
�I6�� 493 556 13,66 
fym: tensione media di snervamento; fum: tensione di rottura a trazione 
 
Tabella 2 - Caratteristiche dell’HPFRC dei campioni di prova 
rinforzati con incamiciatura (RCJ1 e RCJ2) 
Matrice cementizia 

 
Rcm 

[MPa] 
f tm 

[MPa] 
E 

[GPa] 
19 gg 99,68 4,8 36 
41 gg 112,55 4,8 36 
Fibre d’acciaio 

��
Deq 

[mm] 
leq 

[mm] 
V 

[%] 
�� 15 0,18 1,2 

Rcm: resistenza media cubica a compressione; ftm: resistenza media a 
trazione; E: modulo elastico; Deq: diametro equivalente; leq: 
lunghezza equivalente; V: volume delle fibre 

 
2.3 Campioni rinforzati con inserto metallico (GRCJ, 

HGRCJ, D-HGRCJ) 
La seconda tecnica di rinforzo, denominata sistema 

“Gordiano”, si basa sull’applicazione di un inserto metallico al 
nodo con lo scopo di fornire un adeguato confinamento, così 
da incrementarne resistenza e duttilità. 

L’intervento risulta relativamente semplice, caratterizzato 
da ridotti tempi di esecuzione, senza interruzione d’uso 
dell’edificio e apprezzabile perdita di spazi. 

Un ulteriore vantaggio di questa soluzione è il fatto che 
essa non comporta un aumento significativo delle dimensioni, 
e degli elementi strutturali, eventualità che richiede particolare 
attenzione nella valutazione della risposta simica di strutture 
rinforzate. 

Dopo il posizionamento dell’inserto, il ripristino del 
copriferro del nodo con malte strutturali oppure calcestruzzi 
fibro-rinforzati elimina, inoltre, qualsiasi problema connesso 
con la corrosione e la resistenza al fuoco. 
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Figura 1 - Geometria dei campioni di prova e dettagli delle armature 

 
L’inserto è ottenuto dalla piegatura di una lamiera in 

acciaio S460 di spessore pari a 5 mm nella quale sono ricavati 
traversi orizzontali e montanti verticali. L’area di acciaio di 
ciascuna striscia è superiore a quella fornita da una barra di 
diametro 12 mm, con l’indubbio vantaggio di contenere gli 
ingombri. In ogni montante verticale esterno sono presenti due 
fori per l’inserimento delle barre utilizzate per ancorare 
l’inserto all’interno della trave (Fig. 2a).  

Le fasi di installazione prevedono: la rimozione del 
copriferro dalle facce esterne del nodo; la realizzazione di fori 
orientati a 45° all’interno della trave per l’inserimento delle 
barre di ancoraggio; l’iniezione dell’ancorante chimico e 
l’inserimento delle barre d’ancoraggio.  

La fase finale prevede il ripristino del copriferro del nodo 
per il quale è possibile utilizzare malte strutturali di tipo 
colabile o tixotropico. Qualora fosse necessario contenere lo 
spessore del copriferro, si può ricorrere a calcestruzzi fibro-
rinforzati ad elevate prestazioni. Nel caso sia richiesto anche 
un intervento di rinforzo del pilastro per aumentarne la 
capacità flessionale, questo può essere facilmente ottenuto 
tramite incamiciatura in HPFRC e il ripristino del nodo può 
essere inglobato nel getto della camicia. 

Per le prove si sono state adottate tre tipologie di rinforzo: 
�x un campione, con le stesse caratteristiche geometriche e 

di armatura dei precedenti campioni non rinforzati, è 
stato rinforzato con sistema Gordiano e ripristino del solo 
copriferro del nodo con HPFRC (GRCJ) (Fig. 2b); 

�x un campione, analogo al precedente, è stato rinforzato 
con sistema Gordiano e incamiciatura in HPFRC degli 
elementi strutturali convergenti nel nodo (HGRCJ); 

�x la soluzione precedente è stata adottata anche per il 
rinforzo  del campione CJ1 danneggiato nella prima fase 
della campagna sperimentale (D-HGRCJ) (Fig. 2c). 

Nel caso del campione GRCJ, lo spessore dello strato di 
HPFRC applicato al nodo è stato scelto in modo da ripristinare 
le dimensioni originarie del nodo e quindi con una sezione in 
pianta pari alla dimensione della sezione del pilastro (Fig. 1). 

Nei campioni HGRCJ e D-HGRCJ, in cui l’intervento ha 
previsto l’incamiciatura degli elementi strutturali convergenti 
nel nodo, al pilastro è stata applicata una camicia di 40 mm di 
spessore, mentre per le travi è stata adottata un’incamiciatura a 
U di spessore pari a 30 mm (Fig. 1). 

Nel caso del campione D-HPFRC, trattandosi della 
riparazione del campione CJ1 precedentemente danneggiato, è 
stato necessario effettuare la sigillatura delle fessure nel nodo 
prima della sabbiatura del campione, dell’applicazione 
dell’inserto e del getto della camicia in HPFRC (Fig. 2c). 

Per le caratteristiche delle barre d’armatura è possibile 
riferirsi alla Tabella 1, mentre per le resistenze di calcestruzzo 
di base e HPFRC si rimanda alla Tabella 3. 

 
Tabella 3 - Caratteristiche del calcestruzzo di base e dell’HPFRC per 
i campioni rinforzati con inserto metallico 

 
Calcestruzzo 

di base HPFRC 

Campione 
fcm 

[MPa] 
Rcm 

[MPa] 
fcm 

[MPa] 
fctm 

 [MPa] 
GRCJ 33,7 110,3 91,55 4,83 
HGRCJ 33,7 102,3 84,91 4,12 
D-HGRCJ 38,7 107,8 89,53 4,61 
Rcm: resistenza cubica media a compressione; fcm: resistenza cilindrica 
media a compressione; fctm: resistenza a media a trazione 



382 
 

Figura 2 - 

 
3. TEST SE

Il set-up d
un nodo trave
in c.a. soggett
progettato un 
vincoli a cern
all’estremità 
momento null
a metà campat
carichi laterali

In una pri
due martinetti
carico di es
riferimento: ta
durata della pr
anche per l’ap
trave principal
secondaria, pe
taglio e mome

La second
sommità al p
successivi di d
3% e 1% fino
effettuati tre c
 

 

(a) 
(a) Inserto “Gord

ET-UP 
di prova intend
e-pilastro d’ang
to a carichi ori
banco di prov

niera in testa e 
della trave p
o (supposti esse
ta per la trave) 
i di una generic
ima fase ai cam
i idraulici, un c
sercizio agente
ale carico è stat
rova. Due mart
pplicazione di 
le e una coppia
er simulare risp
ento e il momen
da fase della pr
pilastro di cicli
drift: 0,25% fin
o a collasso. P
icli. 

Figura 3 - 

 

diano”; (b) Rinfo

de riprodurre la
golo del primo 
izzontali. A qu
va che consenti

al piede del p
rincipale, simu
ere a metà altez
per una rispost

ca struttura a tel
mpioni è stato
carico assiale, r
e sul pilastro
to mantenuto c
tinetti idraulici 

un carico ver
a di forze all’es
pettivamente la

nto di esercizio 
rova ha previsto
i di spostamen
no a un drift del
Per ogni valore 

Banco di prova 

(b)

orzo del campione

a configurazion
livello di un te
esto scopo, è s
isse lo sviluppo
ilastro e a carr
ulando i punt
zza per il pilast
ta elastica linea
laio (Fig. 3). 
 applicato, tram
rappresentativo
o dell’edificio
costante per tutt
sono stati utiliz

rticale in testa 
stremità della tr
a combinazion
nel nodo. 
o l’applicazion

nto con increm
ll’1%, 0,5% fin
di drift sono 

e GRCJ; (c) Ripa

ne di 
elaio 
stato 
o di 
rello 
ti a 
tro e 
are a 

mite 
o del 
 di 
ta la 
zzati 
alla 

rave 
e di 

ne in 
menti 
no al 
stati 

 

in c
in 
rag

pot
estr

4.

spe
del

con
d’a
’60
del
evi
cam
rott
all’
fes
cop
di 
sco

risu
in H
nod
form
com
c.a
cor
traz
dal
il 
res

inte
pic
ma
del
rinf
del
bar

arazione del camp

Per i campion
corrispondenza
sommità di 90

ggiunto drift del
Spostamenti e

tenziometrici, m
remità delle tra
 
RISULTAT I

Nelle Figure d
erimentali in te
lla testa del pila
I risultati delle

nfermato l’ele
angolo realizza
0-’70 e il ruolo
lle barre d’ar
idente pinching
mpioni è il ris
tura: collasso 
’ interfaccia trav
sure diagonali
priferro nella pa
estremità dell

orrimento delle 
Dai diagramm
ultati delle prov
HPFRC degli e
do tramite inse
ma delle curv
mportamento d
. con incamici
rrisponde al rag
zione nella cam
ll’asse neutro. A
contributo a 
istenza della se
Per spostamen
eressati da un c
co che tende a 

assimo viene 
ll’1,5÷2% per i
forzato con sist
l nodo (GRCJ),
rre longitudinal

(c)

pione CJ1 con  ge

ni non rinforzati
a di un drift del
0 mm, mentre 
l 5÷6%, pari a 1
e rotazioni son
mentre i caric
vi sono stati mo

I  SPERIMENT
da 4a a 4e sono 
ermini di caric
astro. 
e prove sui ca
vata vulnerab

ati con dettagli
 fondamentale 
rmatura longit
g dei cicli di ist
sultato dell’int
lato trave con
ve-nodo, colla
i nel pannello
arte inferiore a 
le barre d’arm
barre d’armatur

mi riportati nel
ve sui campion
elementi struttu
erto metallico, è
ve inviluppo 
i una sezione c
iatura in HPFR
ggiungimento d
micia in HPFR
All’aumentare 
trazione della 

ezione tende a q
nti positivi, t
collasso lato tra
quello della se
raggiunto in 
i campioni non
tema Gordiano 
, drift corrispon
i inferiori della 

 
) 
etto della camicia

i le prove sono 
l 3%, pari a un
i campioni ri

150÷180 mm. 
o stati misurati

chi agenti sul 
onitorati da cell

TALI 
riportate le cur

co orizzontale 

ampioni non ri
bilità di nodi 
i costruttivi tip
del fenomeno 

tudinali, evide
teresi (Fig. 4a).
terazione tra tr
n formazione d
sso per taglio 

o nodale ed e
causa della spin

matura della tr
ura (Figg. 5a,b).
lle Figure 4b,

ni rinforzati con
urali, senza o c
è possibile osse
sia ben rappr
caratterizzata d
RC, dove il v
della massima d
RC per la fib
degli spostame

camicia vien
quella del solo n
tutti i campio
ave, con compo
ezione non rinfo

corrispondenza
n rinforzati (CJ
e ripristino del 
ndente allo sne
a trave. 

a in HPFRC 

state interrotte
no spostamento
inforzati hanno

i da trasduttori
pilastro e alle
le di carico. 

rve delle prove
– spostamento

inforzati hanno
trave-pilastro

pici degli anni
di scorrimento

enziato da un
 Il collasso dei
re modalità di
di una fessura
del nodo con

espulsione del
nta degli uncini
rave e, infine,

,d,e relativi ai
n incamiciatura
on rinforzo del
ervare come la
resentativa del
da un nucleo in
valore di picco
deformazione a
ra più lontana

enti orizzontali,
ne meno e la
nucleo in c.a. 
oni sono stati
ortamento post-
orzata. Il carico
a di un drift
J) e per quello
solo copriferro
rvamento delle

e 
o 
o 

i 
e 

e 
o 

o 
o 
i 
o 
n 
i 
i 
a 
n 
l 
i 
, 

i 
a 
l 
a 
l 
n 
o 
a 
a 
, 
a 

i 
-
o 
t 
o 
o 
e 



383 
 

Per i campioni con incamiciatura (RCJ, HGRCJ e 
D-HGRCJ) il carico di massimo è stato raggiunto per valori di 
drift inferiori, compresi tra lo 0.5% e lo 0.75%. 

Una volta raggiunto il carico di picco, si ha un rapido 
degrado di resistenza per il venir meno del contributo a 
trazione dell’HPFRC. Per spostamenti negativi, laddove il 
collasso dei campioni non rinforzati si ha per raggiungimento 
della massima resistenza del nodo (in corrispondenza dell’1% 
di drift), nei campioni rinforzati il meccanismo di collasso si 
sposta lato trave. La fase post-picco è ancora caratterizzata da 
un repentino crollo di resistenza, anche se nei campioni con 
incamiciatura, la presenza della camicia in HPFRC conferisce 
maggiore stabilità al comportamento in fase residua. 

Con riferimento al nodo, nei campioni non rinforzati la 
prima fessura diagonale compare in corrispondenza di un drift 
dell’1%. All’aumentare del drift le fessure si propagano 
raggiungendo aperture anche di 3 mm, con il risultato di un 
esteso danneggiamento del nodo a fine prova (Figg. 5a,b). 

Per quanto riguarda le soluzioni rinforzate, nel campione 
con rinforzo del nodo e ripristino del solo copriferro (GRCJ) 
non si è avuto alcun danneggiamento del pannello nodale 
(Fig. 5e), mentre nei campioni con incamiciatura degli 
elementi strutturali (RCJ, HGRCJ e D-HGRCJ) si è osservata 
la comparsa di qualche fessura capillare, con danneggiamento 
progressivamente localizzato in un’unica fessura verticale 
(Figg. 5c,d,f,g). 

 

(a) (b) 

(c) (d) 

 

(e)  
Figura 4 - Diagrammi carico orizzontale-spostamento: (a) CJ1 e CJ2; (b) RCJ1 e RCJ2; (c) GRCJ; (d) HGRCJ; (e) D-HGRC 
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(a) (b) (c) (d) 

  

(e) (f) (g) 

Figura 5 - I campioni al termine delle prove: (a) CJ1; (b) CJ2; (c) RCJ1; (d) RCJ2; (e) GRCJ; (f) HGRCJ; (g) D-HGRCJ 
 
Si precisa che nel campione riparato le fessure nel pannello 

nodale sono localizzate in corrispondenza di quelle pre-
esistenti formatesi durante la prova sul campione CJ1. 

A differenza dei campioni con sola incamiciatura degli 
elementi strutturali (RCJ), in cui il danneggiamento si 
localizza in una fessura verticale all’interfaccia trave-nodo, in  
nei campioni rinforzati con l’utilizzo dell’inserto metallico la 
fessura principale risulta spostata all’interno della trave 
rispetto all’interfaccia con il nodo, posizione giustificata dal 
fatto che la sezione a monte della fessura fino all’innesto con 
il nodo è caratterizzata da una sovra-resistenza rispetto alla 
parte rimanente della trave per la presenza delle barre di 
ancoraggio dell’inserto.  

In corrispondenza dell’innesto con la trave secondaria, a 
differenza dei campioni non rinforzati in cui è evidente 
l’espulsione di una vasta area di copriferro nella parte inferiore 
del nodo, in tutte le soluzioni rinforzate non si è registrato 
alcun danneggiamento, a conferma del fatto che il ripristino 
del nodo con incamiciatura in HPFRC risulta efficace nel 
contenimento delle spinte degli uncini di estremità delle barre 
d’armatura della trave. Questa considerazione è valida anche 
per il campione danneggiato e riparato (D-HGRCJ) in cui sia 
la superficie del nodo era risultata visibilmente danneggiata 
prima dell’intervento di rinforzo. 

Sulla faccia interna del nodo, grazie al confinamento 
fornito dalla trave secondaria, si è riscontrato un 
danneggiamento limitato, ad eccezione di uno dei campioni 

rinforzati con sola incamiciatura (RCJ1) dove è stato 
osservato il distacco della camicia dal calcestruzzo di base. 

Le prove sono state interrotte in corrispondenza di un drift 
del 3% nel caso di campioni non rinforzati, per poter eseguire 
la riparazione degli stessi. Nel caso di campioni rinforzati, le 
prove sono state protratte fino a drift del 5 o 6%, fino a che o 
il comportamento del campione non è diventato instabile per 
fenomeni quali il distacco della camicia (RCJ) o la torsione 
della trave principale (GRCJ) o non si è verificata la rottura di 
una delle barre d’armatura longitudinali (HGRCJ, D-HGRCJ). 

 
4.1 Confronti 

Un confronto diretto tra le curve sperimentali in termini di 
diagramma carico-spostamento può essere effettuato 
solamente tra i campioni rinforzati GRCJ e HGRCJ (Fig. 6a), 
appartenenti alla stessa fase di getto e tra il campione non 
rinforzato, CJ1 e lo stesso riparato, D-HGRCJ (Fig. 6b). 

Per rendere possibile un confronto tra tutti i campioni allo 
scopo di valutare l’efficacia delle soluzioni di rinforzo, gli 
inviluppi delle curve sperimentali sono stati 
adimensionalizzati al valore del taglio di piano (carico 
orizzontale) di un corrispondente campione non rinforzato con 
le stesse proprietà geometriche e dei materiali (Fig. 7a). Dalle 
curve inviluppo è, quindi, possibile osservare come 
l’incamiciatura in HPFRC degli elementi strutturali (RCJ1) 
consenta di aumentare la resistenza del nodo rispetto alla 
soluzione non rinforzata del 40-45% per spostamenti positivi e 
del 30% per spostamenti negativi, con una resistenza residua 
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dopo il raggiungimento del carico di picco che tende a quella 
del campione non rinforzato (CJ1). Dallo stesso diagramma è 
possibile constatare come l’applicazione del sistema Gordiano 
e ripristino del solo copriferro (GRCJ) non comporti, per 
spostamenti positivi, apprezzabili incrementi del carico 
massimo rispetto al campione non rinforzato (CJ1), il che è 
coerente con la modalità di collasso che è lato trave sia per il 
campione non rinforzato che per il campione rinforzato. 

La soluzione con inserto Gordiano e incamiciatura in 
HPFRC degli elementi strutturali (HGRCJ) consente di 
ottenere prestazioni superiori, con un incremento del carico di 
picco del 55% per spostamenti positivi e del 40% per 

spostamenti negativi rispetto alla soluzione non rinforzata. Per 
quanto riguarda, invece, il campione danneggiato e riparato 
(D-HGRCJ) si osserva un comportamento migliore in termini 
di resistenza massima rispetto alla stessa soluzione applicata 
sul campione non danneggiato (HGRCJ), in apparente 
contrasto con le aspettative, con un carico massimo superiore 
dell’87% rispetto a quello raggiunto dal campione non 
rinforzato sia per spostamenti positivi che negativi, una fase 
post-picco caratterizzata da una maggiore stabilità della fase 
post-picco e un carico residuo superiore a quello raggiunto da 
tutti gli altri campioni. 

(a) (b) 
Figura 6 - Confronti tra le curve inviluppo per i campioni: (a) GRCJ e HGRCJ; (b) HGRCJ e D-HGRCJ 

(a) (b) 

(c) (d) 

Figura 7- Confronti: (a) Carico orizzontale adimensionalizzato rispetto al taglio teorico; (b) Rigidezza adimensionalizzata rispetto alla rigidezza del 
1° ciclo del campione CJ1; (c) Apertura di fessura nel nodo ( Strumento 1); (d) Energia dissipata adimensionalizzata 
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La motivazione è legata alla posizione in cui si forma la 
fessura nella trave: localizzandosi a minore distanza 
dall’interfaccia, la luce di taglio in quest’ultimo caso risulta 
maggiore e di conseguenza anche il carico massimo raggiunto. 

In Figura 7b sono riportate le curve sperimentali in termini 
di rigidezza adimensionalizzata rispetto alla rigidezza iniziale 
al 1° ciclo del campione non rinforzato in funzione del drift. 

Dal grafico si osserva che la soluzione con rinforzo del solo 
nodo (GRCJ) non comporta apprezzabili variazioni di 
rigidezza iniziale del campione, mentre le soluzioni con 
rinforzo del nodo e incamiciatura degli elementi strutturali 
(RCJ1, HGRCJ e D-HGRCJ) comportano un incremento di 
rigidezza iniziale compreso tra il 60 e il 70%. 

Per spostamenti positivi i campioni rinforzati mostrano un 
degrado di rigidezza confrontabile con quello del  campione 
non rinforzato, coerentemente con la modalità di collasso che 
è, in questo caso, di tipo flessionale con formazione della 
cerniera plastica nella trave e quindi duttile. Il degrado delle 
soluzioni con incamiciatura è, come prevedibile, più repentino 
nella fase post-picco, dal momento in cui si perde il contributo 
a trazione della camicia. 

In Figura 7c sono riportate le curve relative all’apertura di 
fessura massima nel nodo raggiunte ad ogni spostamento in 
funzione del drift. Dai diagrammi risulta evidente come la 
soluzione con solo rinforzo del nodo (GRCJ) e la soluzione 
con rinforzo del nodo e incamiciatura in HPFRC (HGRCJ) 
siano allo stesso modo efficaci nel garantire un’adeguata 
protezione del pannello nodale, con aperture di fessure 
massime inferiori al decimo di millimetro contro i 3 mm della 
soluzione non rinforzata (CJ1). La soluzione con sola 
incamiciatura degli elementi strutturali (RCJ1) ha visto la 
formazione di una fessura nel nodo con apertura massima pari 
a 0,35 mm in corrispondenza del carico di picco: 
all’aumentare degli spostamenti, però, tale fessura tende a 
richiudersi fino a valori di 0,1÷0,2 mm, per la progressiva 
localizzazione del danneggiamento nell’unica fessura 
verticale. La soluzione con rinforzo del nodo e incamiciatura 
in HPFRC degli elementi strutturali applicata al campione 
danneggiato (D-HGRCJ), si è dimostrata altrettanto efficace 
nel contenimento dell’apertura delle fessure nel nodo laddove 
queste erano preesistenti, con aperture massime di 0,3 mm. 

In Figura 7d è riportato, infine, il confronto tra i risultati in 
termini di energia dissipata adimensionalizzata all’energia 
elastica. Dal grafico si osserva come il campione rinforzato 
con sola incamiciatura degli elementi strutturali (RCJ1) dissipi 
in media il 25% di energia in più rispetto a quello non 
rinforzato ad ogni valore del drift. 

Per il campione rinforzato con inserto Gordiano e ripristino 
del solo copriferro del nodo (GRCJ) l’incremento di energia 
dissipata rispetto al campione non rinforzato diventa 
apprezzabile a partire da un drift dell’1,5%, a cui corrisponde 
lo snervamento delle barre d’armatura inferiori.  

Il campione rinforzato con inserto Gordiano e 
incamiciatura degli elementi strutturali (HGRCJ) dissipa una 
maggiore quantità di energia già per bassi valori di drift grazie 
al contributo benefico della camicia. 

Il campione danneggiato e riparato (D-HGRCJ) è quello 
che dissipa la maggiore quantità di energia: a partire da un 
drift dell’1% arriva a dissipare anche l’85% in più rispetto al 
campione non rinforzato, grazie alle maggiori risorse di cui 
dispone in termini di capacità flessionale per le motivazioni 
precedentemente spiegate. 

5. CONSIDERAZIONI CONCLUSIVE 
Le prove sui campioni non rinforzati hanno confermato la 

vulnerabilità di nodi progettati con i dettagli tipici della pratica 
costruttiva italiana degli anni ’60-’70. Due sono i fenomeni 
ritenuti responsabili del collasso: la deformabilità del pannello 
nodale e lo scorrimento delle barre d’armatura longitudinali. 
E’ quindi evidente che strutture costruite con gli stessi dettagli 
costruttivi (barre lisce con ancoraggi a uncino, assenza di 
staffe nel nodo, calcestruzzo scadente) necessitano di un 
intervento di rinforzo nei confronti dei carichi orizzontali. 

L’obiettivo è quello di garantire, in una struttura soggetta a 
carichi sismici, l’attivazione di meccanismi di collasso duttili, 
forzando la formazione di cerniere plastiche alle estremità 
delle travi prima che alle estremità dei pilastri e individuando 
al contempo come ultimo meccanismo possibile la rottura 
fragile dei nodi trave-pilastro. 

I risultati sperimentali sui nodi rinforzati consentono di 
concludere che tutte le soluzioni proposte risultano efficaci 
nella protezione del nodo, inibendo il collasso per taglio del 
pannello nodale e risultando utili nel contenimento delle spinte 
degli uncini d’estremità delle barre d’armatura della trave. La 
maggior parte delle soluzioni studiate consente di ottenere un 
incremento più o meno significativo di resistenza, garantendo 
il raggiungimento di un adeguato livello di duttilità. 
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SOMMARIO 
La costruzione del nuovo ponte di Empoli rappresenta un'opera di sicuro interesse per le modalità di esecuzione. Le strutture in 
precompresso presentano infatti evidenti difficoltà costruttive sulle luci medie, intorno ai 60 metri, per le quali non sono convenienti i 
metodi di avanzamento con cassero autovarante e il banchinaggio classico non è impiegabile per i rischi connessi alle piene dei corsi 
d'acqua. La soluzione studiata estende la tipologia costruttiva con soletta gettata dopo la posa delle travi portanti, tipica delle strutture 
di luce modesta, raggiungendo un ottimo livello espresso come costo di esecuzione e qualità dell'opera finita. 
 

THE CONSTRUCTION OF PRESTRESSED CONCRETE BRIDGES WITH STELL BEAM FALSEWORK 
 
SUMMARY 
The construction of prestressed concrete bridges always requires accurate evaluations on the cast-in-situ procedures. This paper 
describes the construction of the new prestressed concrete bridge in Empoli for which a proper sequence of casting and prestressing 
of the tendons has been studied as to optimize the costs of the falsework and to maintain the flow section of the Arno River free. 
 
 
 
1. INTRODUZIONE 

 
La costruzione del nuovo ponte sul fiume Arno tra i 

comuni di Empoli e Vinci nella provincia di Firenze, è 
diventata col passare del tempo una priorità nell'ambito della 
rete stradale provinciale. Il ponte collega i due comuni che, 
divisi dal fiume Arno, hanno progressivamente sviluppato i 
propri centri abitati di Empoli e di Sovigliana collocati sulle 
sponde fino a farli diventare un importante polo di attrazione 
per il traffico sia veicolare che ciclo-pedonale. Il vecchio 
ponte degli anni '50 non era più in grado di assolvere alle 
mutate esigenze e l'Amministrazione provinciale di Firenze ha 
quindi pianificato e realizzato un nuovo attraversamento 
stabile caratterizzato da una ottima funzionalità espressa in 
termini di capacità di transito sia veicolare che ciclo-pedonale. 
Particolare attenzione è stata rivolta alla metodologia 
costruttiva che imponeva il mantenimento dell'attraversamento 
esistente per l'intera durata dei lavori, in modo da non 
interrompere il collegamento tra le due sponde. Nei paragrafi 
seguenti vengono illustrati i vari aspetti considerati per la 
progettazione ed esecuzione del nuovo ponte che, per le sue 
caratteristiche statiche e costruttive, rappresenta un'opera di 
caratteristiche innovative. 

   
2. I VINCOLI DI PROGETTO 
 
2.1 Il vecchio ponte 

L'attraversamento tra l'abitato di Empoli e di Sovigliana 
risale a molto tempo fa, precisamente alla seconda metà del 
XIX secolo da parte di una società anonima, autorizzata a 
riscuotere il pedaggio [1] con possibilità di riscatto da parte 

del Granducato. La provincia di Firenze, vista l'importanza 
dell'attraversamento, riscattò l'opera ai primi del novecento 
includendola nel proprio patrimonio. Il passaggio della 
seconda guerra mondiale non risparmiò il vecchio ponte che, 
distrutto, fu dapprima sostituito con un ponte Bailey e poi con 
il ponte rimasto in esercizio fino al completamento del nuovo 
attraversamento nell'anno 2013. Il ponte fu costruito del tipo a 
travata a via superiore composto da tre campate di 33,00 circa 
per una lunghezza totale di circa 100 metri ed una larghezza 
della carreggiata di 9,00 m. La struttura è costituita da una 
successione di tre campate in semplice appoggio con una 
sezione trasversale composta da tre cassoni monocellulari 
connessi con traversi e precompressi con cavi post-tesi 
secondo il sistema Morandi. L'opera, realizzata dal Genio 
Civile tra il 1950 e il 1954 è sempre rimasta in esercizio senza 
la necessità di particolari interventi di ristrutturazione. 
Strutture di questo tipo, costruite in conci e successivamente 
precompresse, hanno rappresentato un punto di notevole 
livello in termini di tecnologia esecutiva e costi di 
realizzazione, con numerosi impieghi sull'intero territorio 
nazionale. I successivi sviluppi della viabilità e l'incremento 
dei carichi sugli assi dei mezzi pesanti hanno tuttavia 
evidenziato le carenze che presentano i ponti a conci senza 
collegamenti mutui e segnatamente gli effetti della corrosione 
dovuta alla fessurazione localizzata sui giunti. Situazione 
questa che diventa particolarmente importante in presenza di 
carichi di entità tale da superare il limite di decompressione 
del bordo inferiore della sezione di contatto tra conci contigui. 
Alcuni di questi ponti sono stati infatti sostituiti [2], rinforzati 
[3] o limitati nella funzionalità come nel caso 
dell'attraversamento in questione, in attesa della ricostruzione 
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con un'opera di maggiore durabilità e rispondente alle nuove 
richieste dell'utenza. 

 
2.2 Il nuovo attraversamento 

Con la limitazione del transito sul ponte, sia per capacità 
oraria sia per il massimo carico dei mezzi pesanti, 
l'Amministrazione provinciale di Firenze ne ha pianificato la 
ricostruzione tenendo conto delle esigenze attuali e delle 
probabili richieste nel futuro seguendo lo sviluppo dei centri 
abitati direttamente collegati, Empoli e Sovigliana. 

 Il nuovo attraversamento è costituito da una piattaforma 
stradale di notevole larghezza, 21,60 metri fuori tutto, per una 
lunghezza complessiva di 110 metri e con un rapporto di 
allungamento di solo 1/5. La parte stradale è organizzata con 
due carreggiate da due corsie di larghezza di 3,00 metri divise 
da uno spartitraffico in profilo new jersey; ai lati della parte 
stradale è presente un marciapiede dedicato al traffico ciclo-

pedonale per una larghezza complessiva di 3,00 per ciascun 
lato. Due rotatorie alle estremità dell'attraversamento 
completano il collegamento con le viabilità presenti sulle due 
sponde del fiume. 

Per precise indicazione della Soprintendenza la nuova 
opera si doveva inserire nel contesto degli attraversamenti già 
realizzati mantenendo, per quanto possibile, la stessa tipologia 
o comunque avvicinarsi alla medesima caratteristica 
architettonica. In pratica il ponte non doveva interrompere la 
sequenza di opere d'arte sull'Arno caratterizzate da ponti a tre 
campate di luci comparabili [1].  

La scelta della struttura portante è ricaduta su una trave 
continua su tre luci di 30,00+60,00+30,00 metri solidale ai 
piedritti intermedi efficacemente incastrati nel basamento di 
fondazione (Fig.1). La sezione trasversale è caratterizzata da 
due cassoni monocellulari affiancati e precompressi con cavi 
esterni ancorati alle estremità. Il tracciato dei cavi è stato 
studiato tenendo presente la variazione dell'asse geometrico 
della trave ottenendo un andamento con piccole deviazioni, 
concentrate sui traversi intermedi e di mezzeria. Le 
sottostrutture sono state realizzate in cemento armato normale 
senza alcuna precompressione e le opere di fondazione, 
impostate a quota sufficiente verso lo scalzamento, sono 
realizzate in pali di grande diametro. 

Particolare attenzione è stata rivolta al metodo costruttivo 
che rappresenta sempre per le opere in c.a.p., la condizione di 

maggiore impegno in termini di costo e tempo necessario. Le 
strutture di piccola luce, fino a 30-35 metri, sono realizzate 
con una notevole velocità ed economia facendo ricorso a 
tecniche di prefabbricazione. In particolare l'impalcato, 
generalmente realizzato in travi parallele e soletta superiore 
collaborante, è costituito da travi prefabbricate in stabilimento 
che dopo la posa in opera sostengono il getto della soletta 
superiore che va a completare il sistema resistente. Questa 
tecnologia, sviluppata anche per le travi in acciaio a struttura 
mista, trova la sua limitazione nel peso delle travi da 
movimentare e nella lunghezza delle travi da trasportare. In 
pratica il limite di utilizzo si attesta intorno ai 30 metri con 
punte di 40 metri in condizioni ottimali. Per luci maggiori, 
superiori a 80-100 metri, la tecnologia con casseri in 
avanzamento è sicuramente la migliore metodologia 
disponibile. Per le luci intermedie, comprese tra 40 e 80 metri 
le soluzioni in precompresso non hanno ancora trovato una 
tecnologia affidabile in termini di facilità d'uso e con costi 

concorrenziali con le strutture miste in acciaio calcestruzzo 
che, proprio su queste luci, hanno trovato le più estese 
applicazioni. Per la struttura in questione è stato sviluppato un 
sistema costruttivo con un getto del calcestruzzo in due tempi 
in modo da sfruttare le caratteristiche portanti della parte 
inferiore della sezione. Operando in questo modo, la parte 
realizzata su banchinaggio non ha costituito un peso eccessivo 
da sostenere e ha reso possibile il superamento dell'intera luce 
con una trave metallica di tipo reticolare. 

 
3. LA COSTRUZIONE DEL PONTE 

 
La tecnologia costruttiva utilizzata per la realizzazione del 

ponte si è articolata su varie fasi meglio descritte di seguito. 
 

3.1 La trave di banchinaggio 
La costruzione della trave di banchinaggio ha richiesto un 

attento studio della geometria dell'intera struttura in 
calcestruzzo in modo da non avere interferenze tra le 
membrature della trave metallica con le attività da compiere o 
peggio ancora con la struttura da realizzare. Lo schema 
reticolare non presenta irrigidimenti interni e la conservazione 
della forma trasversale è affidata ad una serie di controventi 
posti all'esterno in corrispondenza dei camminamenti inferiori. 

Il montaggio della struttura non ha richiesto particolari 
modalità esecutive trattandosi di una struttura metallica 

Figura 1 - Vista dell'attraversamento 
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ordinaria composta di pezzi di peso modesto, facilmente 
movimentabili (Fig. 2-3). 

 
Figura 2 - Trave metallica di banchinaggio 

3.2 Costruzione della prima parte del cassone  
Con la trave di banchinaggio operativa è stata realizzata la 

prima parte del cassone, seguendo le normali attività per le 
costruzioni in c.a., con notevoli vantaggi per quanto riguarda 
gli aspetti legati alla sicurezza degli operai e la velocità di 
realizzazione (Fig.4). 

 
Figura 4 - Costruzione della parte inferiore del cassone 

 
La parte inferiore del cassone è stata precompressa con la 

prima batteria di cavi ed è stata assicurata al banchinaggio 
attraverso una serie di tiranti disposti nella soletta inferiore in 
modo da garantire, da un lato la congruenza di spostamento 
durante la precompressione e dall'altro il sostegno della parte 
inferiore del banchinaggio una volta smontata la parte 
superiore. 

3.3 Costruzione della soletta superiore 
Dopo la precompressione di prima fase, le pareti reticolari 

della trave di banchinaggio sono state smontate lasciando il 
piano inferiore assicurato alla soletta del cassone per mezzo 
dei tiranti già descritti. 

Con il piano di lavoro disponibile e protetto verso le 
cadute dall'alto, è stata organizzata la costruzione della soletta 
superiore, seguendo le normali tecniche in uso per la 
realizzazione delle solette piene con altezze modeste dei 
puntelli. La soluzione ha consentito un perfetto controllo di 
qualità unitamente ad una migliore affidabilità verso la 
sicurezza delle maestranze e con una velocità di avanzamento 
tipica dei cantieri fortemente industrializzati (Fig.5). 

Dopo il completamento del getto della soletta e l'attesa per 
la sufficiente maturazione del calcestruzzo è stata eseguita la 
precompressione di seconda fase che completa l'intera 
costruzione del cassone d'impalcato (Fig.6). 

 
Figura 5 - Getto della soletta superiore 

 

 
Figura 6 - precompressione di seconda fase 

 

Figura 3 - Vista della trave di banchinaggio
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Con il completamento del primo cassone è stato possibile 
deviare il traffico sul nuovo impalcato, procedere alla 
demolizione del vecchio ponte e infine, alla costruzione del 
secondo cassone.  

 
4. CONCLUSIONI 

La costruzione dei ponti in cemento armato precompresso 
è caratterizzata da notevoli difficoltà legate essenzialmente al 
sostegno del calcestruzzo durante le fasi di getto. La soluzione 
con trave di banchinaggio e costruzione in due tempi,  
proposta nella memoria, rappresenta un valido sistema per le 
luci comprese tra 40 e 70 metri e raggiunge un ottimo risultato 
in termini di qualità di esecuzione e costi di realizzazione. 
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SOMMARIO 
I recenti terremoti hanno evidenziato l’inadeguatezza degli attuali criteri di dimensionamento degli attacchi dei pannelli di parete che 
costituiscono il tamponamento perimetrale degli edifici industriali prefabbricati. Uno dei metodi sistematici per risolvere questo 
problema consiste nel realizzare un sistema isostatico di connessioni tra pannelli e struttura che consenta una risposta sismica del 
telaio strutturale senza reazioni nelle connessioni dei pannelli. Ciò si può ottenere fornendo ai pannelli nel loro piano dei vincoli di 
cerniera in corrispondenza dei collegamenti con la trave di sommità e la trave di fondazione. In tale assetto i pannelli possono seguire 
in modo pendolare il moto della struttura. La necessaria presenza della sigillatura in silicone dei giunti tra i pannelli offre però un 
certo grado di contrasto al moto pendolare. Per quantificare questo effetto è stata svolta una serie di prove sperimentali, sia locali su 
blocchi di calcestruzzo collegati da cordoni di sigillatura, sia su sottoinsiemi strutturali costituiti da due pannelli in scala reale in 
assetto pendolare. La memoria presenta i risultati di questa sperimentazione assieme a specifiche considerazioni sulla possibile 
influenza dei giunti siliconici sulla risposta sismica dell’assieme struttura-pannelli. 

 
 

EXPERIMENTAL QUALIFICATION OF SILICONE MATERIALS FOR JOINTS  OF PRECAST CLADDING PANELS 

 
SUMMARY 
Recent earthquakes highlighted the inadequacy of the current design criteria for the connection system of the cladding wall panels 
of precast buildings. A systematic solution to this problem consists in realising an isostatic panel-to-structure connection system that 
allows a seismic response of the frame structure with no reaction forces into the connections of the panels. This can be achieved by 
supporting each panel to the structure with two hinges, one at the top and one at the bottom, so to have a pure frame behaviour 
with a rigid-body motion of the pendulum arrangement of panels. However, the silicone sealant needed in between the joints can 
provide a certain degree of contrast to the pendulum motion. In order to quantify this contribution, a series of experimental tests has 
been carried out on both small assemblages of concrete blocks jointed with silicone strips and structural sub-assembly made by two 
full scale cladding panels with pendulum arrangement. This paper presents the results of the experimental tests and provides specific 
considerations about the possible influence of silicone joints on the seismic response of the frame-panel structural assembly. 
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1. INTRODUZIONE 
 

L’osservazione sul campo del pessimo comportamento 
sismico delle connessioni dei pannelli di tamponamento di 
edifici prefabbricati, come riportato ad esempio in Colombo & 
Toniolo [1], dimostra che la prassi tecnologica e progettuale di 
tali elementi è inadeguata. È necessario pertanto sviluppare 
un’ampia azione di inquadramento del progetto sismico di tali 
edifici considerando l’influenza dei pannelli di tamponamento. 
Tra le soluzioni individuate e studiate in Biondini et al. [2], un 
assetto isostatico delle connessioni dei pannelli consente di 
eliminare o ridurre in modo significativo l’interferenza dei 
tamponamenti nel comportamento sismico della struttura. 
Sotto sisma possono quindi verificarsi i grandi spostamenti 
orizzontali a cui sono soggette strutture tipicamente molto 
flessibili come i telai prefabbricati. Negli schemi di vincolo 
isostatico individuati da Dal Lago et al. [3], a grandi spostamenti 
orizzontali della struttura corrispondono elevati spostamenti 
relativi tra pannelli o tra questi e la struttura, lungo superfici di 
interfaccia che sono generalmente sigillate da prodotti 
siliconici. Il presente lavoro si propone di quantificare il ruolo 
che il silicone può assumere nella risposta sismica di strutture 
prefabbricate con assetto isostatico dei pannelli di 
tamponamento, esaminando anche il tema preliminare della 
caratterizzazione meccanica del materiale, per la quale poche 
informazioni sono disponibili in letteratura. 

 Il silicone è un materiale meccanicamente ingegnerizzato 
al fine di avere una elevata capacità di deformazione a taglio. 
Meunier et al. [4] hanno osservato attraverso prove 
sperimentali su giunti singoli un comportamento analogo nei 
confronti delle sollecitazioni di pura trazione e puro taglio 
(caso di principale interesse per il problema dei pannelli) e un 
diverso comportamento, più rigido e resistente, nei riguardi 
delle sollecitazioni di compressione. Le raccomandazioni 
ASTM STP1243, Lacasse et al. [5], trattano il fenomeno della 
fatica ciclica a trazione dei giunti siliconati, mentre Roland [6] 
mostra come il comportamento meccanico delle gomme in 
generale è influenzato dalla velocità di applicazione della 
deformazione, dove a velocità maggiori corrispondono 
rigidezze e resistenze sensibilmente maggiori. 
 
2. PROVE PARTICOLARI 

 
2.1 Impianto di prova 

La connessione è stata oggetto di un’ampia campagna di 
sperimentazioni particolari, effettuate su strisce di silicone 
applicate all’interfaccia tra tre blocchi di calcestruzzo 
squadrati, dei quali i laterali sono fissati con adesivo 
epossidico ad alta resistenza a un’unica piastra metallica 
fissata all’attuatore, mentre quello centrale è collegato 
similmente alla cella di carico della macchina di prova Instron 
del Laboratorio Prove e Materiali del Politecnico di Milano. Il 
silicone viene applicato lungo quattro spigoli, come mostrato 
in Figura 1. Sono previste differenti sezioni quadrate di lato 
10, 15 e 20 mm, la lunghezza dei tratti lineari di applicazione 
è pari a 6 volte il lato, mentre sono state effettuate delle prove 
con un rapporto pari a 9 volte il lato, solo per lato di 10 mm, 
come mostrato in Figura 2. 

Su provini di medesima geometria sono state effettuate 
prove sia monotone (pushover), sia cicliche. Sono state 
considerate due velocità di esecuzione delle prove: una più 
lenta, pari a 0,03 mm/s, e una più rapida, pari a 0,25 mm/s. 
Tali velocità sono piccole rispetto alle velocità raggiunte 
durante un evento sismico, dell’ordine di 100 mm/s, ma 
permettono comunque di fare dei confronti preliminari al 
variare di questo parametro. Le prove cicliche prevedono 
l’esecuzione di cicli di spostamento di ampiezza crescente, 
con tre cicli ripetuti per ogni ampiezza (Fig. 3). 

 

 
(a) provino con s = 10 mm e L = 60 mm 

 

 
(b) provino con s = 15 mm e L = 90 mm 

 

 
(c) provino con s = 20 mm e L = 120 mm 

 
Figura 1. Provini per prove particolari su silicone. 

 

 
(a) 
 

 
(b) 

 
Figura 2. (a) Schema di assemblaggio per prove locali 

monotone e cicliche. (b) Vista di un provino assemblato. 
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