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SOMMARIO 

Le tamponature possono influire significativamente sulla risposta sismica di edifici in c.a. di vecchia progettazione. Le osservazioni 

fatte dopo vari eventi sismici hanno evidenziato modalità di collasso dovute a inadeguate armature a taglio nelle colonne e scarsi 

dettagli costruttivi nei nodi. Questi aspetti vengono molto spesso trascurati sia in approcci di calcolo lineari che nonlineari a causa 

della complessità della modellazione e del calcolo stesso. Questo lavoro ha l�obiettivo di identificare le conseguenze della presenza 

di colonne poco resistenti a taglio in edifici a telaio tamponati. A tale scopo vengono analizzate tre differenti configurazioni di telai 

tamponati usando un modello di tamponatura che coniuga accuratezza e facilità di impiego basato sulla biella equivalente 

(ASCE41/FEMA356): a) telaio nudo; b) telaio parzialmente tamponato (pilotis); c) telaio uniformemente tamponato. Inoltre, al fine 

di cogliere la rottura a taglio nelle colonne, il comportamento nonlineare a taglio viene aggregato a livello di elemento, e analisi 

mediante procedure statiche di tipo pushover ed analisi dinamiche nonlineari di tipo IDA (Incremental Dynamic Analysis) vengono 

condotte a vari livelli di intensità sismica. I risultati mostrano che l�inclusione della rottura a taglio innescata dalle tamponature può 

causare una significativa perdita di resistenza nelle configurazioni di telaio uniformemente tamponato. 

 

 

 
INFLUENCE OF SHEAR DEFICIENT COLUMNS IN THE SEISMIC ASSESSMENT OF OLDER INFILLED FRAME 

R/C STRUCTURES 
 
SUMMARY 

Presence of masonry infills can have a significant influence on the response of the older R/C frames under seismic excitation. After 

several major earthquakes failure of infilled frames were observed due to the presence of shear deficient columns and inadequate 

detailing of smooth reinforcing bars near the joints. These aspects are quite often neglected in linear or nonlinear models because of 

the modelling complexity and increase in computational effort. The objective of this work is to identify the consequences of the 

presence of shear deficient columns in infilled frame structures. To this effect, three different infilled-frame configurations are 

analyzed using an accurate yet viable approach based on the diagonal strut scheme (ASCE41/FEMA356): a) bare frame, b) partially 

infilled frame (pilotis frame) and c) uniformly infilled frame. In addition to that to capture the shear failure of column, nonlinear 

shear behavior of column is aggregated at the element level and to assess that Static pushover analyses and Incremental Dynamic 

Nonlinear Response History Analyses (IDA) are performed spanning a wide range of hazard levels. Results show that incorporation 

of infill-induced shear damage cause significant loss of strength in the configuration of uniformly infilled frame. 
 

 

 

 

 

 

 



518 

 

1. INTRODUZIONE 

Prima dell�introduzione di codici progettazione 

antisismica gran parte delle strutture veniva progettata per soli 

carichi verticali. Il risultato è che una parte considerevole 

degli edifici a telaio esistenti presenta dettagli di armatura non 

adeguati, contribuendo a buona parte del rischio sismico in 

zone a media e alta pericolosità.  

Gli edifici in c.a. di vecchia progettazione e con 

tamponature presentano una serie di aspetti importanti quali 

l�interazione tra telaio e pannelli di tamponatura, la presenza 

di nodi non armati, lo scorrimento delle barre o degli 

ancoraggi in prossimità dei nodi [1], [2], l�interazione taglio-

flessione e flessione-sforzo assiale nelle membrature ed altri 

effetti, [3], [4], [5], [6]. Tali aspetti possono drasticamente 

influenzare sia la risposta locale che quella globale, e sono 

simulati mediante modelli accurati di strutture e componenti. 

Questa ricerca evidenzia l�influenza di tali fenomeni sul 

comportamento sismico e sulla risposta di telai tamponati con 

particolare enfasi alla rottura a taglio nelle colonne.  

Un fattore comune di scarsa prestazione negli edifici in 

c.a. tamponati è la presenza del piano debole (Figura 1a) e di 

colonne tozze poco resistenti a taglio (colonne fragili a taglio) 

(Figura 1b). Vari eventi sismici di forte intensità hanno 

mostrato che danni considerevoli e collasso si possono 

verificare anche in caso di telai uniformemente tamponati con 

colonne non resistenti a taglio, come è mostrato in Figura 1c e 

Figura 1d. 

 

  
                      

        (b) 
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Figura 1- Danni ai telai tamponati derivanti da (a) Piano Debole 

(2009, L�Aquila) (b) presenza di colonne fragili a taglio (2001 

terremoto di Atico, riprodotto da Ayhan Irfanoglu et al 2009,[7]) 

(c)/(d) colonne fragili a taglio interne ed esterne (riprodotto da 

Haldar et al 2013,[8]) 
 

Vari ricercatori hanno affrontato il problema della 

considerazione dei meccanismi nonlineari di comportamento a 

taglio nella valutazione delle strutture in c.a., tra cui 

Takayanaki et al. 1979  [9]; D�Ambrisi and Filippou  [10]; 

Ricles et al. [11] ; Pincheira et al. [12] ; Braga et al.  [13]; 

Marini e Spacone [14] . Il comportamento derivante da 

interazione tra flessione inelastica e taglio di colonne soggette 

a deformazioni cicliche è stato valutato da Lee ed Elnashai 

 [15], Elwood e Moehle 2004  [16], attraverso studi 

sperimentali considerando le modalità di collasso a taglio delle 

colonne e proponendo una nuova formulazione per la duttilità 

di spostamento. Calarec e Dolsek [17]  hanno proposto una 

simulazione approssimata della rottura a taglio delle colonne 

mediante una procedura iterativa basata su analisi di pushover 

per telai tamponati.  

Nel presente lavoro la rottura locale a taglio delle colonne 

è simulata mediante una legge nonlineare forza-spostamento 

assegnata a livello di sezione assieme ad una formulazione 

classica nonlineare della sezione a fibre  [18] per gli effetti 

assiali e flessionali analogamente alla teoria della trave di 

Timoshenko [19] . Petrangeli et al.  [20] hanno esteso la 

formulazione di sezioni a fibre sviluppata originariamente per 

travi di Eulero-Bernoulli ad un modello di sezione di trave di 

Timoshenko, mediante un approccio più razionale ma al 

contempo computazionalmente impegnativo. Un modello 

alternativo semplificato per simulare la deformazione a taglio 

in elementi in c.a. è stato introdotto da Martino e Spacone 

 [21], attraverso una legge fenomenologica V-γ che è stata 

ulteriormente impiegata da Marini e Spacone [14]. In questo 

modello le forze flessionali sono accoppiate al livello di 

elemento poiché l�equilibrio è imposto all�elemento, mentre le 

deformazioni da taglio sono disaccoppiate da quelle assiali 

nella rigidezza di sezione.   

Il presente lavoro estende l�approccio dell�analisi 

prestazionale della risposta di telai di edifici esistenti nel 

contesto di elementi a fibre  [22],  [23] con enfasi particolare 

alle colonne critiche a taglio, ed all�interazione telaio-

tamponatura, [24]. 

 

2. METODO 

Vengono presentati risultati relativi ad analisi statiche 

nonlineari ed analisi dinamiche incrementali IDA condotte su 

tre differenti configurazioni usando il software OpenSees  [25] 

ed OpenSeesMP  [26],[27]. I segnali di input sismico sono 

naturali e sono stati selezionati mediante REXEL beta [28] . Le 

14 storie non scalate sono estratte dall�European Strong 

Motions database in coerenza con lo spettro target della norma 

Italiana NTC08  [29], relativo al sito scelto e con riferimento al 

range di periodi prescritto. I segnali sono poi scalati 

linearmente ad una serie di livelli di pericolosità in base alla 

curva probabilistica di pericolosità sismica PSHC fornita 

dall�INGV  [30].  

Tutti gli elementi nonlineari nel modello sono beam-

column a fibre di tipo force-based.  Differenti proprietà 

meccaniche sono state assegnate al calcestruzzo confinato e 

non-confinato. La resistenza a taglio della sezione è modellata 

con il comando section aggregator di OpenSees utilizzando 

una legge nonlineare. I pannelli di tamponatura sono modellati 

mediante bielle. Il legame tensione-deformazione Giuffrè-

Menegotto-Pinto,  [31], è usato per le fibre di armatura, il 

legame modificato Kent e Park  [32], è usato sia per le fibre di 

calcestruzzo confinato che per quelle non-confinate (a 

tensione di trazione nulla). Per i pannelli di tamponatura il 

legame monotonico è determinato in base alle norme ASCE41 

 [33] ed è assegnato ad elementi biella bidiagonali  mediante 

materiale uniassiale isteretico bilineare. Il comportamento 

locale a taglio nel telaio è modellato sia con legge lineare, che 

con legge nonlineare, assegnate alle sezioni delle colonne. La 

massa della struttura è modellata mediante masse concentrate 

ai nodi. Le masse sono calcolate direttamente in base ai 

carichi verticali includendo il peso proprio degli elementi ed i 

carichi permanenti. I carichi variabili sono inclusi nelle masse 

sismiche con una quota del 30%. Lo smorzamento strutturale 

viene modellato mediante smorzamento proporzionale alla 

rigidezza ed alla massa del 2% di quello critico per i primi due 

modi di vibrazione. I periodi di questi due modi sono stimati 

in base agli autovalori ottenuti usando la matrice di rigidezza 

iniziale elastica.  

Si è usato il metodo d�integrazione di Newmark con 

coefficienti γ=0.50, β=0.25 e un passo di integrazione di 



519 

 

-2 0 2
-200

-100

0

100

200

S
h
e
a
r(

K
N

)

Shear Distortion (%)

     

s

           

 

                  
  (d) (c) 

(a)  (b) 

0.01sec. Le equazioni di equilibrio nonlineari vengono risolte 

con l�algoritmo di Newton-Raphson. Si analizzano gli 

Engineering Demand Parameters (EDP) di massima 

acclerazione ai piani (PFA) e il drift interpiano (IDR). Nelle 

analisi incrementali dinamiche di tipo IDA il parametro di 

misura di intensità IM scelto è l�acceerazione di ancoraggio 

PGA dello spettro di progetto rispetto a cui viene valutata la 

coerenza degli accelerogrammi GM. 

 

3. ANALISI SU CASI STUDIO  

Queste analisi si concentrano su strutture progettate 

seguendo norme italiane antecedenti agli anni �70, che in 

genere presentano una serie di criticità legate al progetto per 

sole azioni verticali, inadeguato confinamento nelle zone di 

potenziale formazione di cerniere plastiche, scarse armature 

nei nodi, inadeguate armature longitudinali e trasversali, bassa 

resistenza del calcestruzzo.  
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Figura 2 - Schema di tamponature a biella concentrica con 

comportamento a taglio elastico nelle colonne (a) Telaio Nudo BF, 

(b) Telaio Uniformemente Tamponato UIF, (c) Telaio Parzialmente 

Tamponato PIF, (d) sezione con legge a taglio elastica 

 

Al fine di identificare gli effetti della resistenza a taglio 

nelle colonne, i telai piani (mostrati in Figura 2 e Figura 3) 

vengono studiati in due configurazioni: 1) telaio con 

comportamento a taglio elastico-lineare (BF/UIF/PIF); e 2) 

telaio (BF(Is)/UIF(Is)/PIF(Is)) con comportamento a taglio 

inelastico. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Figura 3- Schema di tamponature a biella eccentrica con colonna 

tozza a comportamento a taglio inelastico (a) Telaio Nudo BF(Is), (b) 

Telaio Uniformemente Tamponato UIF(Is), (c) Telaio Parzialmente 

Tamponato PIF(Is), (d) legge a taglio inelastica nelle colonne tozze 

I risultati delle analisi statiche nonlineari sono riportati in 

Figura 4, dove la richiesta deterministica è espressa in base al 

metodo N2  [34] per tre diversi stati limite in base alla 

probabilità di superamento dell�intensità in 50 anni 

corrispondenti a: stato limite di danno (PE 63%), stato limite 

di salvaguardia della vita (PE 10%); stato limite di collasso 

(PE 5%). Le analisi vengono ripetute sulle tre configurazioni 

strutturali. Confrontando la Figura 4a e Figura 4b si osserva 

che nelle configurazioni telaio nudo e parzialmente 

tamponato, la considerazione del taglio inelastico nelle 

colonne non influenza la risposta prima del raggiungimento 

della massima resistenza. 

La resistenza a taglio nelle colonne diventa influente per il 

telaio uniformemente tamponato, dove la rottura a taglio delle 

colonne tozze esterne precede la rottura per schiacciamento 

dei puntoni di tamponatura.  
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Figura 4- Curve di Pushover N2 e risposta incrementale 

dinamica IDA (Telaio Nudo, linea verde, Telaio Parzialmente 

Tamponato, linea rossa, Telaio Uniformenente Tamponato, linea blu), 

(a) risposta telai a legge a taglio elastica lineare (BF/UIF/PIF), (b) 

risposta telai a legge a taglio inelastica (BF(Is)/UIF(Is)/PIF(Is)). 
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Figura 5 - Curve di capacita derivanti da analisi IDA (a) Risposta 

telai con colonne con comportamento a taglio elastico-lineare 

(BF/UIF/PIF), (b) Risposta telai con colonne a comportamento a 

taglio inelastico (BF(Is)/UIF(Is)/PIF(Is)) 

 

I risultati sono poi presentati in termini di curve di capacità 

derivanti da analisi IDA, riportate in Figura 5, in base ai 

parametri di intensità IM=PGA dello spettro di riferimento. I 

risultati delle IDA vengono processati in termini di valore 

medio degli EDP di massimo drift interpiano (max IDR), 

massima accelerazione ai piani (max PFA), e  massimo taglio 

totale alla base (max BS). Si riscontra una buona coincidenza 

delle curve di capacità IDA con quelle di pushover in termini 

di massima capacità e rigidezza iniziale per tutte le 

configurazioni, tranne che per il caso di telaio nudo, 

probabilmente dovuto a contributi di modi superiori che 

vengono colti dalle IDA e non dal pushover, (Mohammad et 

al. 2013) [3]. Queste curve danno una misura della capacità 

dinamica delle strutture ottenuta mediante IDA ai diversi 

livelli di intensità (Hazard Level, HL). La richiesta ottenuta 

con IDA a intensità con probabilità di superamento 63%, 10% 

e 5% in 50 anni viene evidenziata al fine di confrontare la 

capacità strutturale ai valori di riferimento suggeriti dai codici 

per i limiti prestazionali. Osservazioni analoghe si possono 

fare per il più alto impatto della resistenza a taglio nelle 
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colonne tozze solo per le configurazioni uniformemente 

tamponate ai livelli di intensità sismica più alti. Analogamente 

a quanto osservato nelle analisi di pushover, la risposta nelle 

configurazioni a telaio parzialmente tamponato e telaio nudo 

non è significativamente condizionata dalla resistenza a taglio 

delle colonne. Per un più completo confronto, il drift totale 

massimo ottenuto con IDA è inoltre sovrapposto alle 

convenzionali curve di pushover per i tre livelli di intensità di 

riferimento, come mostrato in Figura 4. 
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Figura 6 - Rapporto EDP/EDP(Is) con/senza taglio inelastico 

nelle colonne [BF(Is)/BF,UIF(Is)/UIF, PIF(Is)/PIF] (a) Rapporto 

max Interstory Drifrt Ratio, (b) Rapporto Peak Floor Acceleration, 

(c) Rapporto max Base Shear 

 

La Figura 6 mostra l�impatto del comportamento inelastico a 

taglio nelle colonne nei differenti modelli, considerando il 

rapporto dei max EDP lungo un range di livelli di intensità 

coperti mediante IDA. E� evidente come la risposta del 

modello a telaio nudo e del modello a telaio parzialmente 

tamponato non sia influenzata dal comportamento inelastico a 

taglio delle colonne, né in termini di drift nè in termini di 

accelerazioni ai piani o taglio totale alla base. Al contrario, 

nella configurazione uniformemente tamponata si riscontra 

una significativa influenza del comportamento a taglio sulla 

risposta complessiva in drift. Il meccanismo di collasso a 

taglio si innesca per livelli di intensità superiori a una PGA 

con probabilità di superamento del 63% in 50 anni, e induce 

un�amplificazione del drift dell�ordine di 2-2,3 volte per PGA 

con probabilità di superamento nel range da 10% a 5% in 50 

anni. 

 

5. CONCLUSIONI 

Questo lavoro analizza i meccanismi di collasso a taglio 

nelle colone indotti dall�interazione telaio-tamponature per 

strutture vecchie, usando modelli di comportamento 

semplificati per i pannelli. Si è considerato una configurazione 

piana di struttura-tipo intelaiata, progettata per soli carichi 

verticali e considerata rappresentativa di vecchie pratiche di 

costruzione e progettazione, con scarsa capacità sismica. 

I risultati numerici ottenuti con analisi statiche di pushover 

e dinamiche IDA, mostrano l�importanza della rottura a taglio 

nelle colonne per la valutazione sismica delle strutture 

esistenti. Si osserva che la rottura a taglio delle colonne 

precedente alla rottura delle tamponature riduce la resistenza 

complessiva nei telai uniformemente tamponati. Nelle altre 

configurazioni, a telaio nudo e parzialmente tamponato, non si 

riscontra influenza di questo effetto nonlineare, e la modalità 

di collasso predominante è quella a flessione. 
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SOMMARIO 
Le Grandi Dighe in Italia sono oltre 500, svolgono un ruolo essenziale nel sistema infrastrutturale del paese e costituiscono un 

patrimonio irrinunciabile per le generazioni future. La loro età media è di oltre 60 anni e negli ultimi anni gli interventi riabilitativi si 

sono incrementati in maniera esponenziale sotto la spinta di target qualitativi più impegnativi e maggiore attenzione ad un utilizzo 

consapevole delle risorse disponibili. 

ITCOLD ha dato vita ad un gruppo di lavoro sul tema che ha raccolto in maniera ordinata il copioso know how della comunità 

tecnica italiana, collabora con analoghe iniziative a livello europeo e mondiale  e mantiene un Osservatorio permanente sul tema. 

 
DAM REHABILITATION WORKS ON ITALIAN DAMS 

 
SUMMARY 
Large Dams in Italy are over than 500, they�re playing an essential role in national infrastructural system and a indispensable heritage 

for future generations. Their mediun age is over 60 and recently rehabilitation works became more and more frequent under the 

stimulus of more demanding safety targets and more attention about a more conscious use of available water resources. 

ITCOLD started a focus group that has collected in an orderly manner the abundant technical know-how of the Italian community, 

collaborating with similar initiatives at European and global levels and maintains a Permanent Observatory on topic. 

 

 

 

1.   INTRODUZIONE 

Il Comitato Nazionale Italiano per le Grandi Dighe è 

un'associazione culturale e scientifica che si propone di 

promuovere ed agevolare lo studio di tutti i problemi 

connessi con le dighe, la loro realizzazione ed il loro 

esercizio. 

Il Comitato partecipa alla Commissione Internazionale 

per le Grandi Dighe, (ICOLD-CIGB) organismo creato a 

Parigi nel 1928 anche con la partecipazione dell'Italia, la cui 

adesione è stata formalizzata nel 1936 con la costituzione del 

Comitato dapprima sotto l'egida del Ministero dei Lavori 

Pubblici, ed in seguito dal 1984 come associazione di diritto 

privato senza scopo di lucro. 

Un Gruppo di lavoro è stato attivato dal Comitato 

Nazionale Italiano Grandi Dighe, al fine di raccogliere 

informazioni e dati sui lavori di manutenzione e riabilitazione 

effettuati sulle dighe italiane nelle ultime quattro decadi.  

Le informazioni su un numero notevole di casi sono stati 

raccolti, rivisti e classificati (in accordo al tipo di diga, al tipo 

di problema, alla tecnologia adottata per il lavoro, ecc�). 

La principale quantità di dati è stata fornita da grandi 

aziende, operanti nel settore idroelettrico. Comparativamente 

un piccolo contributo è stato ottenuto dai Concessionari 

minori di dighe. 

In Italia meno di 10 Concessionari gestiscono circa il 

50% delle dighe; il rimanente  è diviso tra diversi 

concessionari, ciascuno dei quali gestisce un numero molto 

limitato di dighe e spesso non ha la massa critica sufficiente 

per giustificare uno staff tecnico permanente. 

Un report finale è stato completato dal Gruppo di Lavoro 

nel 2012, che ha riportato i dati raccolti e le osservazioni e 

considerazioni derivate da essi.  

L�attività del Gruppo ha ricevuto un apprezzamento 

generale, sottolineando l�interesse diffuso nello scambio di 

conoscenze in questo campo derivato da reali esperienze e 

risultati. 

Una seconda fase dell�attività del è  partita nella forma di 

un Osservatorio permanente, con l�obiettivo di comprendere 

le attività via via effettuate e coinvolgere un numero 

maggiore di Concessionari di dighe in modo tale da estendere 

la raccolta di dati e la diffusione dei risultati. 
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A tal fine è stata predisposta una procedura di 

monitoraggio e miglioramento della raccolta di dati sulle 

dighe esistenti e sugli interventi di riabilitazione.  

La prospettiva è di comparare e correlare la gestione delle 

informazioni con iniziative sviluppate su aspetti simili da altri 

membri ICOLD. 

L�ammodernamento e l�eventuale riabilitazione delle 

dighe esistenti è al momento il principale ambito su cui 

lavora la comunità dei tecnici di settore in Europa e in genere 

in tutte le economie sviluppate. 

Le tematiche connesse sono molteplici e vanno anche a 

costituire un capitale di conoscenza prezioso per quei mercati 

dove ancora l�attività realizzativa di nuovi impianti è fiorente. 

 

1.1 Il quadro del settore 

 

Le dighe aventi età di 60 anni, in Italia, sono più di 320  

Figura 1 � Anno di costruzione dighe italiane 

 

su un totale di 538 che risultano così disaggregate: 

esercizio normale,  402 (23 limitate) 

esercizio sperimentale 92 

fuori esercizio  31 (15 DL 79/04) 

costruzione  13 

 

Come si vede una percentuale non trascurabile del totale 

è oggetto di iter autorizzativi non conclusi o comunque ad 

utilizzazione parziale della risorsa acqua impegnata, ciò vale 

prevalentemente in campo irriguo e prevalentemente 

nell�area centro- sud.  

 
Tabella 1 � Utilizzo e volumi governati 

 

 

Il mantenimento delle condizioni di sicurezza delle dighe 

viene operato, come per tutte le opere ingegneristiche, da un 

lato attraverso la raccolta di tutti i dati e le notizie sull�opera 

e la valutazione del suo comportamento passato e presente in 

confronto agli obiettivi di progetto e dall�altro promuovendo, 

in caso di riscontrate carenze, l�adozione di interventi 

manutentivi finalizzati ad accrescere la capacità di resistenza 

delle strutture alle azioni considerate e quindi alla 

riabilitazione dell�opera nei confronti delle originarie 

condizioni di progetto. L�attività del controllo delle 

condizioni di sicurezza viene effettuato dai Concessionari 

delle dighe, ma disciplinato dall�Autorità di controllo; le 

attività manutentive e quindi riabilitative vengono 

preliminarmente disposte ed approvate dall�Autorità di 

controllo, ma sono programmate ed attuate dai Concessionari. 

La ripartizione geografica di tali manufatti risulta 

abbastanza omogenea in tutto il territorio nazionale, nella 

figura è riportata l�area di competenza degli Uffici Periferici 

della Direzione Dighe del Ministero delle Infrastrutture 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 2 � Distribuzione geografica dighe italiane 

 

 
Figura 2 � Articolazione geografica Uffici Periferici Direzione 

Dighe 

 

In generale il comportamento delle strutture in esercizio è 

soddisfacente, e la loro performance supera la vita utile 

prevista, altro è raggiungere uniformemente target di 

sicurezza moderni ed omogenei. 

Parliamo di manufatti imponenti soggetti a tutta una serie 

di sollecitazioni severe ed articolate che coinvolgono 

specialisti si diverse discipline ingegneristiche e non solo 

loro. 

Il monitoraggio del comportamento delle dighe o di 

eventi idraulici che interessano le strutture e i bacini è stato 

sviluppato ampiamente e quasi tutti gli impianti sono 

controllati da nuovi sistemi strumentali efficienti, in 

sostituzione o ad integrazione dei controlli visivi realizzati 

localmente da guardiani esperti. 

La riabilitazione degli impianti è generalmente 

accompagnata da una modifica dello scopo della diga e del 

bacino. 

La domanda di acqua e di energia è influenzata dai 

cambiamenti economici prodotti dalla liberalizzazione del 

mercato e diversi impianti sono stati modificati per incontrare 

un nuovo modello di produzione. 
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IDROELETTRICO 313 4389.51 4239.35 150.16

IRRIGUO 139 8584.11 7108.24 1475.87

POTABILE 40 416.64 386.15 30.49

INDUSTRIALE 15 197.75 180.81 16.94

LAMINAZIONE 7 127.41 106.86 20.55

VARIE 9 19.85 17.24 2.61

DL 79 15 7.18 0 7.18

TOTALE 538 13 742.45 12038.65 1 703.80
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Il costo in aumento dell�energia e lo sviluppo di fonti 

alternative di energia (solare, eolico) danno una spinta allo 

sviluppo di potenzialità idroelettriche per un miglior 

bilanciamento della rete elettrica. Gli impianti una volta 

considerati poco convenienti riacquistano una loro ragion 

d�essere economica. 

Il contributo delle dighe per la gestione delle piene e la 

riduzione dei danni alluvionali è sempre stato importante ma 

oggi è sicuramente aumentata la sensibilità sul tema anche in 

relazione ai cambiamenti climatici in atto. Le informazioni, 

per prime, e gli standard devono essere focalizzati su questo 

aspetto, diventando una priorità nei paesi europei. 

Come conseguenza, progettisti e operatori sono più 

focalizzati sulla riabilitazione, recupero o conversione di 

impianti esistenti piuttosto che la costruzione di nuove 

strutture. 

 

 

 

1.2 Tipologia degli interventi di riabilitazione 

Come citato in precedenza gli interventi di riabilitazione 

possono interessare principalmente il corpo diga, le 

fondazioni oppure i paramenti. Ciascuna di questa tipologia 

di lavori è conseguente a fenomeni differenti che sono alla 

base dei fenomeni di invecchiamento delle dighe, che si 

traducono prevalentemente in riduzione della resistenza alle 

azioni esterne, aumento delle perdite/ sottopressioni, 

fenomeni fessurativi, ecc.  

Nel seguito, oltre a una descrizione delle cause di 

degrado concernenti le diverse parti delle dighe verranno 

approfonditi ciascuno dei fenomeni causa, in riferimento alle 

proprietà e alla risposta dei materiali a diversi tipi di 

sollecitazione esterna. 

 

 

1.3 Degrado e riabilitazione dei paramenti 

I materiali costituenti i paramenti delle dighe sono in 

diretto contatto con l�ambiente esterno e per questo sono 

soggetti alla loro azione aggressiva: in dettaglio si ha l�azione 

dell�acqua sui paramenti di monte e l�azione degli agenti 

atmosferici sui paramenti di monte e di valle. I principali 

effetti che si sviluppano in superficie sono perciò dovuti alle 

variazioni di temperatura, all�umidità, ai cicli di gelo e 

disgelo, alle precipitazioni meteoriche, così come le reazioni 

chimiche che avvengono a partire dagli elementi trasportati 

dall�acqua. 

Non bisogna dimenticare inoltre gli effetti conseguenti 

alle sollecitazioni apportate dalle zone di imposta che 

possono essere soggette a importanti fenomeni di 

assestamento.  

I carichi idrostatici, i cicli climatici, gli eventi estremi 

come le alluvioni e i sismi conducono solitamente ad una 

ridistribuzione degli sforzi all�interno del corpo diga, con lo 

sviluppo di alti valori tensionali tipicamente in prossimità dei 

paramenti.  

Le strutture in calcestruzzo e in muratura esposte 

all�acqua in climi rigidi possono subire danni dovuti alla loro 

scarsa resistenza alle azioni ripetute di gelo e disgelo. I danni 

sono prevalentemente superficiali, ma ciò nonostante possono 

essere seri. Le proprietà dei materiali, la qualità delle 

costruzioni e il livello di esposizione determina l�estensione 

del degrado. Il danno del calcestruzzo e della malta in seguito 

ad azione del gelo dipende dal numero di cicli gelo-disgelo e 

dal contenuto di acqua nel calcestruzzo. Solitamente il 

numero di cicli di gelo e disgelo è maggiore all�inizio e alla 

fine della stagione fredda. Il calcestruzzo è particolarmente 

vulnerabile al danneggiamento da gelo quando l�umidità 

raggiunge un punto di saturazione critico. Altri fattori che 

possono influenzare l�azione del ghiaccio sono la velocità di 

raffreddamento, l�entità delle temperature alte e basse 

raggiunte durante il ciclo e la durata del ciclo stesso. 

L�azione del ghiaccio ha un effetto avente gravità 

differente a seconda di dove colpisce la struttura: 

 

‐ Il danno sul paramento di monte è 

solitamente limitato alla parte che è soggetta 

all�inumidimento e successiva asciugatura (fig.3); 

 

 

 
 

Figura 3 �Tipico fenomeno di erosione superficiale 

 

 

‐ Il danno sulla superficie di valle è 

particolarmente probabile che si verifichi dove la 

diga ha una elevata permeabilità, o qualora le 

precipitazioni meteoriche diventino intense; 

‐ Il coronamento della diga è sensibile 

all�azione del gelo a seguito dei ristagni d�acqua 

presenti superficialmente. 

 

In generale, a prescindere dalle cause che hanno 

determinato il degrado, l�estensione dello stesso è governato 

da quattro parametri principali: 

 

‐ Permeabilità del corpo diga, da cui 

dipende chiaramente il volume dei fluidi che 

attraversano la diga stessa (fig 4); 

‐ Fluidi penetranti che possono reagire 

aggressivamente con il calcestruzzo e i costituenti 

della malta; 

‐ Variazioni di temperatura che causano sia 

la fessurazione sia l�apertura dei giunti, 

influenzando in tal modo la permeabilità 

complessiva della struttura; 

‐ Crescita della vegetazione in special 

modo nei giunti della muratura. 
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Figura 4 �Eccessiva permeabilità e deposito concrezioni 

 

 

Al fine di prevenire il deterioramento dei materiali in 

prossimità dei paramenti della diga, e successivamente 

all�interno del corpo diga, è divenuta comune la pratica di 

utilizzare materiali ad alta resistenza nei pressi dei paramenti. 

In passato, prima dello sviluppo della tecnologia del 

calcestruzzo ciclopico, venivano impiegati rivestimenti del 

paramento di monte resistenti all�acqua nelle dighe in 

muratura e in calcestruzzo, tipicamente pietrame squadrato 

(bolognino). 

Nel momento in cui la tecnologia del calcestruzzo 

migliorò diventò possibile produrre calcestruzzo ciclopico 

resistente all�acqua e da permettere di far a meno dell�utilizzo 

di rivestimenti speciali. Dunque, l�utilizzo di rivestimenti 

nelle dighe in calcestruzzo venne abbandonato, pur 

persistendo la pratica di utilizzare calcestruzzo ad alto livello 

di cemento nei pressi del paramento di monte, insieme ad 

elementi di rinforzo in acciaio sia nei pressi del paramento di 

monte che nei pressi del paramento di valle. Tali elementi di 

rinforzo venivano progettati al fine di controllare gli effetti 

superficiali, prevenendo la formazione di ampie fessurazioni 

e distacchi superficiali (�spalling�).  

Al giorno d�oggi le misure atte a riparare le parti 

superficiali delle dighe possono essere suddivisi in tre gruppi: 

‐ Interventi atti a ridurre l�entrata di acqua all�interno 

del corpo diga: riduzione della permeabilità; 

‐ Interventi atti a evacuare rapidamente e 

ordinatamente le filtrazioni in corpo diga (sistema 

drenante); 

‐ Interventi atti a ridurre le concentrazioni di tensioni e 

di conseguenza lo sviluppo di giunti di dilatazione 

non presidiati. 

Ciascuno di  questi gruppi di interventi prevedono 

tecniche quali la sostituzione o riparazione dei paramenti, in 

modo particolare quello di monte. 

Naturalmente a monte degli interventi di riparazione e 

riabilitazione sono da annoverare interventi preventivi quali: 

ispezioni visive, misurazioni di portata, carotaggi utilizzati 

per ottenere campioni utilizzabili nei test di laboratorio. 

Per il calcestruzzo e la muratura di buona qualità, il 

confine tra zone integre e zone danneggiate è generalmente 

chiaro e può essere individuato tramite metodi di analisi non 

distruttivi. Per il calcestruzzo e la muratura di scarsa qualità, 

invece, il danno si estende solitamente più a fondo all�interno 

della struttura per cui risulta necessario estrarre dei campioni 

per individuare il confine tra zone integre e zone danneggiate. 

 

1.4 Degrado e riabilitazione delle fondazioni 

 

La causa principale di questo scenario di degrado è da 

imputare principalmente all�alternanza degli sforzi nelle 

fondazioni connessa alla variazione del gradiente idraulico 

quando i livelli di invaso variano. Gli effetti termici, invece, 

hanno un effetto significativo solo nel caso delle dighe ad 

arco per le quali i carichi trasmessi in fondazione nelle 

situazioni climatiche estreme possono essere notevoli. 

L�alternanza dei sopracitati sforzi portano a deformazioni 

della fondazione, al movimento dei giunti in roccia, e alla 

formazione e propagazione di fenomeni fessurativi. Un ruolo 

essenziale è svolto dal sistema drenante che ha il duplice 

scopo di alleggerire le sottopressioni tendenti a far 

�galleggiare� la diga e di monitorare eventuali evoluzioni 

nella zona di roccia coinvolta nella funzione di 

impermeabilità complessiva del bacino. 

Il degrado di questo componente è dovuto alle 

incrostazioni e sedimentazioni apportate dal transito del 

fluido e ha come effetto una ridistribuzione delle tensioni in 

tutto il corpo diga. 

Per le dighe in calcestruzzo a gravità la massa rocciosa è 

solitamente resistente da permettere l�adozione di un nuovo 

stato di equilibrio dopo diversi anni di esercizio.  

Il comportamento delle rocce di fondazione varia per una 

o più ragioni: 

 

‐ Cambiamento periodico del gradiente 

idraulico: le deformazioni permanenti si 

accumulano con il tempo e possono verificarsi 

improvvisamente anche dopo un periodo di 

comportamento stabile. Questa evoluzione 

irreversibile è spesso associata ad un gradiente 

idraulico altamente fluttuante. Tali condizioni 

possono causare movimenti significativi dei giunti, 

il dilavamento del materiale riempitivo dei giunti  

possono causare una deformazione permanente 

della fondazione della diga, o un aumento 

dell�ampiezza dei movimenti reversibili. Questi 

cambiamenti strutturali possono essere 

accompagnati da un sostanziale aumento delle 

perdite e delle sottopressioni. Questo può condurre 

a instabilità su larga scala nell�ammasso roccioso 

soggetto alle sottopressioni, e a redistribuzione 

degli stress nella fondazione (Fig. 5). 

‐ Riposizionamento a lungo termine della 

falda acquifera: nelle rocce di fondazione calcaree 

porose o in quelle arenarie, il riempimento del 

serbatoio fa accrescere il livello della falda 

acquifera nei pressi della fondazione. Il livello 

piezometrico può impiegare diversi anni o 

addirittura decadi per stabilizzarsi. Il nuovo livello 

piezometrico può modificare l�equilibrio della 

massa rocciosa, in relazione alla geometria delle 

fratture e dei giunti. 
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‐ Alterazioni fisiche e chimiche delle rocce: 

l�alterazione chimico-fisica delle rocce occorre in 

seguito a nuove condizioni indotte dall�invaso e 

questo può condurre a indebolimento dell�ammasso 

roccioso e/o a cedimenti. 

 

 
 

 
Figura 5 �Intervento di ripresa dello schermo in 

fondazione 

 

 

Solitamente la perdita di resistenza della fondazione 

accade su un periodo molto lungo. Dunque un monitoraggio 

affidabile è necessario, in particolar modo nei confronti di tre 

parametri predominanti: perdite, sottopressioni, spostamenti 

inelastici della fondazione. 

Per quanto riguarda le perdite, dovrebbe essere possibile 

distinguere tra quelle provenienti dalla diga da quelle 

provenienti dalla fondazione.   

 

In seguito all�osservazione di grandi spostamenti 

irreversibili è necessaria altresì una rapida risposta. Come 

prima azione è necessario ridurre il livello invaso. Il carico 

orizzontale dell�acqua diminuisce con il quadrato della 

profondità dell�invaso e il momento flettente in 

corrispondenza della fondazione diminuisce 

approssimativamente con la terza potenza. Dunque diminuire 

il livello di invaso è un�azione prioritaria importante, non 

tanto nei confronti di interventi di riabilitazione, ma per la 

sicurezza immediata della diga. 

Tra le misure di riabilitazione della roccia di fondazione è 

possibile includere la tecnica del jet grouting. 

 

1.5 Degrado e riabilitazione del corpo diga 

 
La principale causa di degrado del corpo diga è 

rappresentato da fenomeni espansivi (rigonfiamenti) dovuti a 

reazioni chimiche, quali ad esempio la reazione alcali 

aggregati e l�azione di solfati su calcestruzzo e malta. La 

reazione alcali aggregati si sviluppa tra gli alcali presenti nei 

pori e gli aggregati reattivi a tali alcali. Si forma un gel di 

conseguenza. Nel calcestruzzo ad elevato contenuto di alcali, 

gli aggregati reattivi in presenza di una fonte esterna di 

umidità formano tale gel che produce espansione interna e 

fessurazione marcata.  

La reazione alcali-aggregati dipende soprattutto dalla 

natura del cemento e degli aggregati presenti nel 

calcestruzzo. Tra gli altri fattori sono individuabili i cicli di 

saturazione ed essicazione del calcestruzzo.  

La presenza di acqua è un fattore che riveste particolare 

importanza nello sviluppo di tali scenari. 

Questi fenomeni interessano sia le dighe che le strutture 

adiacenti. 

Quando in una struttura confinata, o parzialmente 

confinata, gli aggregati sono compressi a seguito del 

rigonfiamento e la malta cementizia presente nei pressi della 

zona confinata è sollecitata radialmente. Come risultato si 

verifica un fenomeno fessurativo, il quale determina una 

riduzione degli sforzi indotti dal rigonfiamento. 

Il rigonfiamento risultante dalle reazioni chimiche varia 

di intensità attraverso il corpo diga  ed è influenzato dal 

confinamento della struttura.  

Per quanto riguarda l�azione di solfati, questa reazione è 

stata riportata proveniente da magnesio, sodio e solfati di 

calcio. Può anche aver origine dall�ossidazione del solfuro di 

ferro (solfite) contenuta in alcuni aggregati. L�azione dei 

solfati determina una o più conseguenza a seconda della 

concentrazione: 1) cristallizzazione di sali complessi, insieme 

a grande incremento di volume e perdita di coesione del 

legante; 2) decomposizione dei silicati di calcio, con una 

sostanziale perdita di resistenza. In questa situazione il 

degrado del calcestruzzo può essere più rapido della reazione 

alcali-aggregati, poiché il rigonfiamento è accompagnato da 

una significativa perdita di resistenza. 

 

L�influenza del rigonfiamento sul comportamento della 

dighe dipende dalla diverse tipologie e caratteristiche.  

Nelle dighe a gravità il paramento di monte della diga è 

generalmente più colpito, con sviluppo di una deformazione 

generalmente verso l�alto e verso monte. Poiché il processo 

di rigonfiamento non è uniforme sull�intera sezione 

trasversale della diga, si determina un campo di sforzi in cui 

gli sforzi di compressione si verificano nelle zone rigonfiate 

mentre gli stress di trazione si verificano nelle parti adiacenti. 

Questo può portare a fenomeni fessurativi sul paramento di 

monte, all�ingresso di acqua e all�aumento di sottopressioni. 

Nelle dighe ad arco il rigonfiamento causa uno 

spostamento radiale verso monte insieme ad un sollevamento 

del coronamento. Siccome la porzione superiore del 

paramento di monte è maggiormente a contatto con acqua di 

quanto non lo sia il coronamento, quest�ultimo è meno 

soggetto al fenomeno del rigonfiamento e dunque la 

deformazione differenziale che si sviluppa può essere causa 

di fessurazione nei pressi del coronamento. 

 

Per quanto riguarda gli interventi di riabilitazione, non ci 

sono rimedi effettivi nei confronti del rigonfiamento dovuti 

alla reazione alcali-aggregati. Non potendo sostituire il 

materiale costituente il corpo diga l�unica azione possibile è 

la riduzione della presenza di acqua, elemento essenziale  per 

lo sviluppo della reazione, per cui gli interventi fin qui 

adottati si sono concentrati sulla protezione del calcestruzzo 

vulnerabile all�azione dell�acqua e sull�alleggerimento dello 

stato tensionale.  

 

Nonostante la difficoltà di individuare interventi efficaci, 

sono stati implementati diversi metodi per ridurre gli effetti 

del rigonfiamento, tra i quali: 
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Sugli interventi in corrispondenza dei giunti o sugli 

schermi di impermeabilizzazione, spesso abbinati, 

 

 le segnalazioni sono poco più che puntuali e non 

consentono di estrarre una casistica significativa. 

 

c) Insufficiente sistema di drenaggio  

Argomento strettamente legato a quello precedente è 

indubbiamente il corretto dimensionamento del sistema di 

drenaggio in corpo diga ed in fondazione. Nel corso 

dell�esercizio dell�opera, in correlazione all�efficienza del 

sistema di impermeabilizzazione, questo apparato costituisce 

un elemento essenziale per l�evacuazione corretta delle 

permeazioni ed il controllo delle sottopressioni sul piano di 

fondazione e nell�ammasso di imposta. 

Una tematica abbastanza diffusa ma che ha dato adito per 

ora a poche specifiche indicazioni, è il graduale 

deterioramento dell�efficienza della capacità dei dreni per 

progressivo sviluppo di colate carbonati che  

. Quantitativamente le segnalazioni non sono numerose 

ma certamente in aumento in quanto spesso la difficoltà di 

ripristino dello schermo originario o le sue caratteristiche 

costringono il gestore ad una vera e propria ricostruzione: 

- integrazione sistema drenante nel corpo diga 

- integrazione sistema drenante in fondazione 

 

d) Inadeguata risposta alle azioni esterne o interne  

In questa categoria rientrano una serie di fenomeni quali: 

- lesioni o deformazioni anomale per sollecitazione 

termica 

- rigonfiamento corpo diga per sviluppo reazione 

alcali-aggregati 

- impoverimento del legante per progressivo 

dilavamento 

I provvedimenti adottati sono essenzialmente 

riconducibili alla seguente casistica : 

- iniezioni nel corpo diga  

- iniezioni in fondazione (Fig. 11) 

- tagli strutturali   

- incollaggio lesioni  

 

Figura 11 � Diga Giacopiane 2010 

 

 

Figura 12 �Diga Val Noci 2008 

2.2.2 Inadeguatezza organi di scarico 

A questa categoria appartengono circa il 30% delle 

segnalazioni e sono così ulteriormente articolabili: 

- insufficiente dimensionamento 

- inadeguatezza organi di intercettazione 

- inadeguata risposta alle azioni esterne (materiale 

flottante o sedimentato) 

 

La classificazione degli interventi come raccolta dalle 

segnalazioni pervenute, non consente una attribuzione punto 

per punto dei raggruppamenti di intervento ad una specifica 

finalità.  

In diversi casi le modifiche all�assetto originario hanno 

avuto l�esito di migliorare da tutti i punti di vista l�efficienza 

del complesso degli organi di scarico esistenti, anche se di 

solito quello prevalente è l�incremento di capacità di 

evacuazione complessiva (Fig. 13). 

 

 

 

Figura 13 �Diga Ponte dell�Acqua 2001 

 

A ciò ha certamente contribuito l�esperienza di esercizio 

e l�evoluzione degli studi idrologici con un livello di 

oggettività ben più spinto rispetto al concetto di piena di 

progetto su cui la gran parte delle dighe era stata 

dimensionata. 

La tendenza generale è oggi di privilegiare scarichi di 

superficie a soglia libera e con luci ampie in modo da ridurre 

i rischi di occlusione da materiale galleggiante. 
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Una categoria di recente sviluppo è quella degli organi 

dedicati al rilascio del Deflusso Minimo Vitale che in qualche 

caso si configurano come vere e proprie opere accessorie nel 

corpo diga. 

 

 

2.2.3 Instabilità del territorio circostante 

Si tratta generalmente di problemi connessi all�instabilità 

di aree più o meno importanti del territorio circostante lo 

sbarramento o l�invaso con esso realizzato. 

A modesti fenomeni localizzati, di facile soluzione, si 

affiancano casi in cui le aree e i volumi di versante soggetti a 

frana o a deformazioni gravitative, raggiungono valori 

assolutamente importanti e richiedono interventi anche 

drastici. 

Le segnalazioni in merito non raggiungono il 5% del 

totale, anche se con ogni probabilità sottostimano la oggettiva 

realtà. 

Generalmente i problemi di questo tipo, se non 

individuati in fase progettuale, si evidenziano in fase 

costruttiva con l�apertura degli scavi o, ancor più, con la 

realizzazione dell�invaso e conseguente imbibizione del 

versante sede di instabilità. 

Entità e qualità dei fenomeni non consentono ovviamente 

una generalizzazione degli interventi a rimedio, 

marcatamente caratterizzati dal caso per caso e spesso causa 

di drastica riduzione delle capacità di invaso. 

 

3.   IMPORTANZA DELLE RIABILITAZIONI 

Il quadro della tematica riabilitativa, come seppur 

sinteticamente enunciato nei capitoli precedenti, è quanto mai 

articolato. 

La molteplicità delle problematiche che si pongono 

durante la lunga vita delle dighe è ben più ricca di spunti e 

sfumature di quanto non si possa schematizzare in uno studio 

come quello presente in quanto ogni opera di sbarramento 

costituisce un unicum con il territorio che la ospita senza 

contare il peso che assume il contesto climatico. 

Altro fattore talvolta determinante è il contesto in cui chi 

gestisce la diga si trova ad analizzare una anomalia e a 

progettare un possibile rimedio. Nel descrivere il quadro che 

emerge da oltre 40 anni di interventi di riabilitazione 

emergono evidenti i fenomeni evolutivi dettati da un know 

how che via via si è affinato anche in relazione ad una 

maggiore esperienza, più approfondite analisi e maggiore 

attenzione ai volumi di spesa. 

In generale laddove le informazioni sui singoli interventi 

lo hanno consentito, è stato espresso un giudizio positivo 

sull�efficacia delle attività messe in campo, ma tale quadro va 

preso con la dovuta prudenza vista la lentezza con cui si 

sviluppano i fenomeni di deterioramento per mastodonti quali 

le grandi dighe. 

Da notare come, secondo le testimonianze di chi ha 

collaborato al Gruppo di Lavoro, quasi sempre si sono risolti 

efficacemente problemi anche gravi all�origine degli 

interventi messi in atto con costi variabili ma sempre al di 

sotto del 5% del valore di ricostruzione dell�opera. 

Diverse iniziative riabilitative nascono dalla necessità di 

riportare l�opera ad uno standard di sicurezza accettabile in 

quanto l�obiettivo della piena affidabilità nell�esercizio degli 

sbarramenti a tutela del territorio circostante è sempre stato il 

fulcro della legislazione tecnica cumulatasi nell�arco dei 

decenni facendo tesoro delle esperienze talvolta drammatiche 

della comunità nazionale. 

Una struttura quale una grande diga è un valore 

trasmessoci dalle generazioni precedenti che abbiamo, il 

dovere morale oltre all�interesse economico di preservare ai 

fini di un proficuo utilizzo anche per le generazioni future 

3.1 Elementi di riflessione 

Il quadro che emerge da questa seppur incompleta 

indagine statistica evidenzia come la materia presenti una 

notevole ricchezza di spunti di approfondimento, alcune 

domande possono indirizzare ulteriori sviluppi di ricerca: 

- Gli interventi posti in essere sono stati risolutivi? 

- Le tecnologie a suo tempo adottate sono ancora 

attuali? 

- Che tempi e quante risorse sono state investite nella 

fase di analisi pre-intervento? 

- Si può parlare di best practices? Quanto sono note 

alla comunità tecnica formata dai gestori, consulenti, 

autorità tutorie, atenei? 

- L�evoluzione normativa ha indirizzato 

positivamente gli investimenti nell�ambito della sicurezza 

dighe? 

- Si è fatto adeguatamente tesoro delle positive 

esperienze tecnologiche acquisite in ambiti contigui? 

L�indagine statistica, come si è esposto, ha mirato a 

raccogliere la maggiore quantità possibile di informazioni 

risalendo a ritroso anche di svariati decenni, ne consegue che 

per alcune problematiche interessanti oggi la platea degli 

operatori non ha ancora un peso quantitativo significativo, ma 

che diventerà più evidente nei prossimi anni. Parliamo in 

particolare di filoni quali: 

- misure per la mitigazione dell�interrimento 

- razionalizzazione degli organi di smaltimento piene  

- misure per il controllo degli effetti di rigonfiamento 

cls per fenomeno alcali � aggregati 

- adeguamenti per adempimenti naturalistici quali 

nuovi scarichi per Deflussi minimi vitali, scale pesci, usi 

plurimi 

- dismissione opere non rispondenti ai requisiti 

minimi di sicurezza o diventate non più essenziali 

nell�ambito degli schemi impiantistici in cui erano 

inserite 

 

3.2 L�Osservatorio permanente 

Il Gruppo di Lavoro Riabilitazione Dighe ha prodotto 76 

schede intervento cui se ne sono aggiunte 42 nella successiva 

attività dell�Osservatorio (Fig. 14). Nelle schede sono 

riportate descrizioni sintetiche dei lavori eseguiti per la 
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riabilitazione di dighe in Italia. I relativi documenti sono 

disponibili sul sito http://www.itcold.it/ attività nazionali . 
 

Figura 14 �Scheda intervento 

 

Questi lavori riguardano una frazione (significativa) dei 

lavori di ripristino effettuati sulle 538 grandi dighe italiane. 

Per questa ragione i dati resi disponibili sono stati 

costituiti in un inventario ragionato, ed adatto a essere 

integrato in futuro con nuovi dati, in base ad una precisa 

metodologia sistemica. 

Dalle considerazioni esposte, vista la complessità dei 

temi che la comunità tecnica che si occupa delle dighe in 

esercizio deve presidiare senza smagliature, discende a nostro 

giudizio l�importanza di mettere a fattor comune quanto via 

via acquisito in termini di conoscenza/esperienza. 

Quanto prodotto fino ad oggi dal Gruppo di Lavoro 

ITCOLD, pur coi limiti esposti, può senz�altro costituire una 

base a cui fare riferimento. Il database predisposto da questo 

GdL può diventare un potente strumento di indirizzo e 

condivisione.  

Serve senz�altro la conferma di un interesse da parte di 

tutti gli attori del settore: esercenti, autorità di vigilanza, 

ambito della ricerca scientifica per affrontare i temi 

dell�invecchiamento di queste opere che vorremmo eterne in 

analogia a quanto avviene in campo medico dove, su basi 

statistiche più ampie, vengono raggiunti importanti progressi 

che diventano rapidamente patrimonio universale. 

Al 8th ICOLD EUROPEAN CLUB SYMPOSIUM di 

Innsbruck (2010) (3) è stato anche messo a tema un aspetto 

fortemente sentito dai partecipanti: ha senso pensare ad una 

Normativa europea? Forse è prematuro ma ogni sviluppo 

normativo dei singoli stati membri dovrebbe tener conto di un 

contesto sovranazionale, purtroppo invece stiamo assistendo 

ad esempio alla formulazione di normative regionali 

riguardanti le piccole dighe tra loro sensibilmente 

differenziate.  

Il tema è stato ripreso al recente 9th ICOLD EUROPEAN 

CLUB SYMPOSIUM (1) di Venezia dedicando uno dei 

topics proprio all�armonizzazione della governance europea 

delle dighe.   

 

3.3 Carenza di risorse? 

Come detto nell�introduzione le grandi dighe sono 

infrastrutture che nella maggioranza dei casi modificano in 

maniera definitiva l�assetto paesaggistico; superati gli scogli 

autorizzativi, le opposizioni locali, talvolta motivate, spesso 

pretestuose, le incertezze della fase realizzativa e gli invasi 

sperimentali, vanno a costituire una risorsa del territorio cui 

ben raramente la popolazione accetta di rinunciare. 

Queste vere e proprie miniere a cielo aperto, soffrono 

spesso del fatto che non sono più viste, a volte nemmeno dai 

Concessionari, come un�opera speciale con le sue peculiari 

esigenze manutentive proporzionali al valore di reintegro del 

bene, ma come una porzione di un impianto industriale la cui 

vita utile è usualmente ben più esigua.  

Negli anni scorsi abbiamo assistito ad una proliferazione 

di provvedimenti incentivanti lo sviluppo delle fonti 

rinnovabili, tali iniziative certamente efficaci hanno 

determinato un boom di investimenti nel settore eolico, 

fotovoltaico, delle biomasse, anche l�idroelettrico ne ha 

beneficiato parzialmente con una accelerazione nel rinnovo 

dei macchinari. L�ambito delle grandi infrastrutture 

idrauliche è però stato solo sfiorato da tali interventi 

finanziari mentre ci sarebbe margine anche per riconoscere 

l�elevato valore energetico da preservare in ambito 

idroelettrico, senza parlare di quanto siano strategiche le 

risorse a fini idropotabili ed irrigui. 

Carlo Ricciardi in un recente convegno tenutosi a Torino 

nell�ambito della Giornata Mondiale dell�Acqua (2) 

evidenziava come i valori produttivi cui concorrono le dighe 

italiane a fronte di un patrimonio di infrastrutture stimato fra 

gli 80 e i 170 Miliardi di Euro, siano di tutto rispetto: 

 idroelettrico 3      MD � 

 irriguo  18    MD �  

 idropotabile 0,09 MD �. 

Pur con tutti i limiti della presente indagine i valori di 

investimento manutentivo e riabilitativo censiti appaiono 

particolarmente ridotti ancorchè in crescita. 

L�altro aspetto che ha una enorme influenza sui 

comportamenti dei gestori è l�esiguità degli orizzonti 

temporali delle concessioni, è evidente che un soggetto che 

deve fare i conti con un piano industriale, non può accettare 

investimenti i cui benefici siano raccolti ben al di là del 

termine di sicura disponibilità.  

La durata delle concessioni dovrebbe razionalmente 

essere commisurata ad una stima degli investimenti insiti 

nella gestione dello specifico impianto che, come si diceva 

ben difficilmente può essere dismesso, ovvero potrebbero 

proficuamente essere individuati meccanismi di sgravio 

fiscale simili a quelli adottati per incentivare il risparmio 

energetico in campo di edilizia civile. 

Senza un ripensamento in tal senso diventa fatale che 

opere così imponenti come le dighe tendano ad essere le 

cenerentole nell�ambito delle grandi reti infrastrutturali in 

quanto soggette a sempre più pressanti vincoli non 

accompagnati da proporzionali remunerazioni.  

 

4.   CONCLUSIONI 

Sulla base dei dati raccolti e precedentemente presentati, 

risulta che il numero complessivo degli interventi riabilitativi, 

indipendentemente dalla loro importanza, è di 181 su 140 

dighe cui corrisponde il 35% delle dighe italiane 
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effettivamente in esercizio. 

Oltre la metà di questi interventi sono stati eseguiti negli 

ultimi 10 anni, fatto dovuto sicuramente non solo 

all�incremento di età degli impianti, ma anche alla maggiore 

attenzione dedicata da parte dei soggetti coinvolti al 

prolungamento della vita utile degli stessi. 

Si segnala inoltre come gli interventi di riabilitazione che 

attengono a problematiche connesse all�ammasso di 

fondazione sono solo il 5%, in contrasto con la casistica 

internazionale in cui queste criticità sono prevalenti. In Italia 

emergono invece come predominanti gli interventi a recupero 

dell�impermeabilità del corpo diga, che rappresentano il 38% 

del totale e che per oltre il 70% dei casi sono stati risolti con 

la posa di film sottili, per l�esattezza per il 50% con manti in 

PVC. 

Si riporta qui di seguito un grafico che ha suscitato 

moltointeresse, presentato dall�Ing. Cristian Andersson, dello 

Swedish Hydropower Centre, in un suo documento 

presentato all�8th ICOLD EUROPEAN CLUB 

SYMPOSIUM di Innsbruck del settembre 2010 (3) 

La Svezia è caratterizzata da uno scenario per certi versi 

analogo a quello italiano, con centinaia di dighe eseguite per 

la quasi totalità verso la metà del secolo scorso; in questo 

grafico l�Ing. Andersson raffigura, seppure per il solo settore 

idroelettrico svedese, l�andamento degli investimenti, dei 

costi di gestione e manutenzione e le competenze tecniche 

disponibili del settore (�available competence�). Nel grafico  

di fig. 15 viene mostrato come la diminuzione deg li 

investimenti, conseguente al crollo delle realizzazioni dei 

nuovi impianti, abbia portato anche ad una diminuzione di 

queste �available competence�. 
 

 
 

Figura 15 �Competenza disponibile 

 

Nonostante la sopracitata analogia tra Italia e Svezia, noi 

riteniamo per contro che in Italia la curva delle �available 

competence� non sia e sicuramente non sarà più in discesa 

perché gli interventi di riabilitazione, sempre più necessari 

oggi ma soprattutto un domani sulle nostre dighe,  faranno sì 

che sia necessaria una sempre maggiore presenza di tecnici 

qualificati che dovranno fronteggiare problematiche non 

previste o prevedibili in sede di progettazione di una nuova 

opera e che dovranno disporre di un �know-how� che gli 

permetta di intervenire su una grande varietà di tipologie di 

sbarramento alcune delle quali non vengono più eseguite da 

quasi un secolo. 

Ci auguriamo che quanto esposto costituisca un passo 

verso la preservazione di questo patrimonio di conoscenza, lo 

studio delle problematiche inerenti le dighe e dei conseguenti 

interventi riabilitativi già eseguiti e che, la frammentazione 

dei Concessionari spesso rende molto difficile; gli strumenti 

più opportuni dovranno essere approfonditi possibilmente 

con il contributo fattivo di tutti gli attori del settore. 
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dell�Acqua Torino 20 marzo 2013 �Valorizzazione del 
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- Topic A: Sustainability of Know How 
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SOMMARIO 

La costruzione per spinte successive, molto competitiva per ponti a travata di luce media in cemento armato precompresso, implica 
sollecitazioni temporanee nelle fasi di spinta molto differenti da quelle che si hanno nella fase di esercizio della struttura. Tale 
metodologia viene usata anche per ponti in curva, i quali sono sempre soggetti a momento torcente, associato alla flessione. La 
sezione di questi ponti può essere aperta (travi a doppio T) o chiusa (cassoni) ma in entrambi i casi si tratta di sezioni in parete sottile, 
in cui l�influenza della torsione non uniforme diventa considerevole rispetto alla torsione di Saint Venant, modificando le tensioni 
tangenziali ed introducendo tensioni normali dovute all�ingobbamento impedito. In questo lavoro vengono analizzate le fasi di 
costruzione di un ponte curvo a spinta con sezione a cassone in c.a.p. per il confronto di due metodologie di varo differenti. Nella 
prima si considera la spinta dell�intera sezione a cassone mentre nella seconda si considera la spinta della sola sezione ad U priva 
della soletta superiore. In questa seconda ipotesi si riscontra la necessità di ridurre la luce tra le pile. In ambedue i casi si valutano gli 
effetti della torsione non uniforme ricavando la soluzione mediante l�Hamiltonian Structural Analysis method e confrontando i 
risultati per le due ipotesi di lancio con sezione chiusa a cassone o aperta ad U. I risultati, riportati in forma di diagrammi di massime 
e minime sollecitazioni e tensioni, mostrano la maggiore sensibilità della sezione aperta agli effetti della torsione non uniforme. 

 
INCREMENTAL LAUNCHING OF BOX CURVED BRIDGES  

AND EFFECTS OF PRIMARY AND SECONDARY TORSION 

 
SUMMARY 

The construction methodology of incremental launching is very competitive for building prestressed girder bridges of medium spans. 
During launching the static scheme of these bridges change producing states of stress and internal forces which differ from 
construction to service life. This construction methodology is used also for curved bridges, which present always twisting moment 
associated to bending moment. The cross section of these bridges are often thin-walled both in the cases of open sections (I girder 
bridges) or closed ones (concrete box girders). Whereas compact sections shows that Saint-Venant torsion is dominant, in thin-walled 
sections the influence of non-uniform torsion is significant, modifying the tangential stresses and the axial ones, due to prevented 
warping. In this study the incremental launching of a box girder bridge is analysed considering two hypotheses. The first is that of 
launching the complete box section while the second is that of launching a reduced U-shape section without the upper slab. In this 
second case, it is necessary to reduce the span lengths. Effects of non-uniform torsion are evaluated in the two hypotheses of 
launching, by founding the solution of the curved beam through the Hamiltonian Structural Analysis method. Results from the closed 
and open sections are compared and shown through max-min diagrams of internal forces and stresses. The influence and effects of 
non-uniform torsion is more evident in the case of open sections. 
 
 
 
1. INTRODUZIONE 

Una delle più comuni metodologie di costruzione di ponti 
con schema a travata continua su più pile è quella del lancio 
per spinte successive [1].  Anche se  utilizzata attualmente per 
ponti con impalcato in calcestruzzo o acciaio con qualsiasi 
tipo di sezione trasversale, questa metodologia è stata 
sviluppata inizialmente per strutture in acciaio da Eiffel (nei 
ponti Evaux e Garabit) e poi estesa alla costruzione di ponti a 
cassone in calcestruzzo da Fritz Leonhardt nel ponte Rio 

Caronì [2]. Tale metodologia consiste nell�avanzamento di 
conci spinti a partire da una spalla, che estrudono l�impalcato 
passando sopra le pile. All�estremità dell�impalcato in 
avanzamento è sempre posto un avambecco metallico il quale 
permette la riduzione dei valori di momento flettente nelle fasi 
di avanzamento a sbalzo (figura 1). La sezione più 
conveniente per la costruzione di ponti costruiti per spinte 
successive risulta essere la sezione a cassone per le sue buone 
prestazioni meccaniche, in particolare per la sua efficienza 
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geometrica e per la sua efficacia nel resistere alla torsione e 
all�ingobbamento. Tuttavia vengono costruiti con questa 
metodologia anche ponti con sezione composta acciaio-
calcestruzzo  aperta (sezioni a doppio T) o chiusa (cassoni), 
estendendone così il campo di applicazione. Inoltre, tale 
tecnica, generalmente applicata ai ponti rettilinei,  è utilizzata 
anche per la costruzione di ponti curvi orizzontalmente [3,4]. 
Per i ponti in curva gli effetti della torsione, sempre accoppiata 
alla flessione, non possono essere trascurati, anche quando sia 
applicato sulla struttura il solo peso proprio [5], per cui le fasi 
di costruzione del ponte devono essere analizzate tenendo 
conto del momento torcente, del taglio e del momento 
flettente. Questi ponti presentano sezione trasversale in parete 
sottile sia nel caso di sezione a cassone che di sezione aperta a 
doppio T con soletta superiore (sezione a Π); questo aspetto, 
insieme alla curvatura nel piano, rende necessaria la 
valutazione degli effetti della torsione non uniforme che può 
influenzare in maniera considerevole lo stato di sollecitazione. 
Infatti quando l'angolo di torsione unitario è costante lungo la 
trave e l�ingobbamento non è impedito si parla di torsione 
uniforme e questa  può essere studiata tramite la teoria di 
Saint�Venant. Al contrario, quando l'angolo di torsione 
unitario non è costante, si ha la torsione non uniforme e il 
momento torcente totale può essere considerato come la 
somma di un momento primario (equivalente al momento di 
Saint-Venant) e di uno secondario (dovuto all�ingobbamento). 
I ponti con sezione aperta a doppio T sono più sensibili alla 
torsione non uniforme presentando valori significativi di 
tensioni normali indotti dalla presenza di diaframmi interni 
(che impediscono l�ingobbamento torsionale ) e un incremento 
delle tensioni tangenziali dovute al momento torcente 
secondario rispetto a quelle calcolate con la teoria di Saint-
Venant. Le travi con sezioni a cassone, invece, possono 
presentare valori non trascurabili di tensione dovuti 
all�ingobbamento impedito in presenza di azioni concentrate e 
nelle aree in prossimità dei diaframmi. 

Mentre nelle fasi di costruzione dei ponti rettilinei, le 
tensioni nelle solette e nelle anime possono modificarsi 
soprattutto per gli effetti dello shear-lag, nei ponti in curva il 
contributo della torsione non uniforme è molto significativo, 
perché flessione e torsione sono sempre accoppiate. Inoltre i 
ponti curvi, insieme alla torsione, possono essere affetti da 
distorsione (perdita di forma della sezione) e dai fenomeni 
connessi allo shear-lag. 

 

a

b

c

ZONA FRONTALEZONA CORRENTECURING

 
Figura 1 - Fasi di spinta del ponte. 

 
Il metodo di costruzione per spinte successive porta alla 

necessità di calcolare un gran numero di schemi statici, uno 
per ogni fase di avanzamento, fino al raggiungimento dello 
schema finale, in modo tale che il progettista possa ricavare i 
diagrammi di inviluppo delle sollecitazioni per valutare il 
comportamento del ponte in tutte le fasi di avanzamento [1,4]. 

In questo lavoro viene presentato lo studio delle fasi di 
costruzione di un ponte in c.a.p. a cassone chiuso con tracciato 

curvilineo, esaminando due diverse modalità costruttive. Nella 
prima si considera il cassone completo che viene spinto su 
pile, con luci delle campate pari a 46 m, per il quale si studia 
l�effetto della curvatura planimetrica e della torsione non 
uniforme per la sezione chiusa in parete sottile. Essendo il 
ponte completo in c.a.p. molto pesante occorre esercitare delle 
spinte molto forti e quindi prevedere una tecnologia di spinta 
molto costosa, oltre ad una precompressione temporanea 
onerosa. In alternativa, per ridurre i problemi di spinta e 
ridurre il peso della sezione, si è considerata una seconda 
ipotesi di costruzione in cui si spinge una sezione ridotta ad U, 
prevedendo di realizzare la soletta superiore a varo 
completato. In tale ipotesi la sezione risulta aperta e di 
rigidezza notevolmente inferiore per cui non è possibile 
mantenere la luce della campata di 46 m. Si è allora deciso di 
valutare la possibilità di inserire delle pile provvisorie 
intermedie, dimezzando la luce di lancio. In questa ipotesi si 
riducono fortemente le apparecchiature e la tecnologia 
necessarie per effettuare la spinta e insieme  si riduce la 
precompressione temporanea da usare in fase di lancio. 
Occorre naturalmente valutare con attenzione i costi aggiuntivi 
delle pile provvisorie e del maggior numero di appoggi 
intermedi, che dovrebbero comunque essere compensati dalla 
più semplice messa in opera della spinta e della 
precompressione provvisoria.  

Chiaramente nei due casi la torsione e più precisamente la 
torsione non uniforme gioca un ruolo molto importante perché 
nel primo caso agisce su una sezione chiusa e completa e con 
caratteristiche meccaniche ottimali mentre nel secondo caso 
agisce su una sezione aperta in parete sottile, molto più 
sensibile agli effetti secondari della torsione non uniforme. 

Lo studio di strutture a parete sottile è stato affrontato 
inizialmente da Vlasov [6] e da Timoshenko e Gere [7]. 
Importanti contributi sono stati forniti da Kollbrunner & 
Basler [8] mentre Schardt [9] ha proposto una teoria della 
trave generalizzata (GBT), come estensione della teoria di 
Vlasov. Nakai & Yoo [10] hanno proposto l�analisi di ponti 
metallici considerando la torsione non uniforme, la distorsione 
e lo shear-lag, mentre Maisel [11] ha presentato un approccio 
unitario per travi con sezione a cassone in calcestruzzo. Il 
metodo di risoluzione classica presente in letteratura è 
l'analogia della trave su suolo elastico (Beam on Elastic 
Foundation, BEF analogy) [12] mentre Calgaro & Virlogeux 
[13] presentano una soluzione analitica della torsione non 
uniforme basata sul metodo delle matrici di trasferimento 
(TMM), con formulazione distinta per sezioni chiuse o aperte. 
Jönsson [14] e Park et al. [15] hanno invece trattato torsione 
non uniforme e distorsione di sezioni a cassone. Razaqpur & 
Shah hanno trattato l'analisi della trave su terreno a due 
parametri [16], utile per l�analisi con la BEF analogy, mentre 
Razaqpur & Li hanno proposto un'analisi dettagliata di travi 
rettilinee e curve con sezione a cassone in parete sottile 
attraverso gli elementi finiti (FEM) [17]. Mazzolani [18] ha 
presentato un lavoro sulla risoluzione delle equazioni 
differenziali della torsione non uniforme per sezioni 
metalliche aperte con uno studio parametrico su travi con 
differenti vincoli di estremità. Nel presente lavoro invece la 
soluzione è ricavata tramite l�Hamiltonian Structural Analysis 
method (HSA), basato su un approccio energetico e sulla 
definizione della funzione hamiltoniana [19]. Il metodo risulta 
veloce e utile per calcoli ripetitivi, come avviene per i ponti 
costruiti per spinte successive, divenendo competitivo rispetto 
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alle soluzioni FEM, che potrebbero risultare troppo onerose.  
La soluzione di ponti rettilinei continui costruiti a spinta è 

stata sviluppata da Rosignoli [20] attraverso il metodo delle 
matrici di trasferimento (TMM). Sasmal et al. [21,22] hanno 
esteso la metodologia e valutato l'interazione tra l�avambecco 
e l�impalcato. Recentemente il problema dell'ottimizzazione 
dell�avambecco è stato studiato anche da Fontan [23,24], con 
tecniche di ottimizzazione avanzate. Altri lavori hanno esteso 
questa metodologia di analisi ai ponti curvi, considerando il 
comportamento globale durante la fase di spinta [25,26] e 
valutando la sola torsione primaria. Inoltre, gli autori hanno 
dimostrato che il TMM può essere considerato  come un caso 
particolare del più generale Hamiltonian Structural Analysis 
(HSA) method, il quale può essere applicato a travi curve su 
mezzo elastico con qualsiasi tipo di discontinuità interna [19]. 
Il metodo HSA può essere ulteriormente esteso all'analisi della 
torsione non uniforme, introducendo il grado di libertà 
correlato all�ingobbamento torsionale e la corrispondente 
sollecitazione e allargando il campo delle equazioni di 
congruenza e di equilibrio di travi curve 3D. Uno studio 
parametrico di travi curve con diverse sezioni trasversali 
aperte e chiuse è presentato in [27]. 

Il sistema risolvente è sempre derivato dalla esatta 
integrazione di un sistema canonico hamiltoniano di equazioni 
differenziali del primo ordine, che governa il comportamento 
statico di una trave sottoposta a qualsiasi tipo di carico, con 
vincoli interni o esterni. Questo metodo è qui applicato alla 
soluzione delle fasi di costruzione di ponti a spinta, tenendo 
conto degli effetti della torsione non uniforme. Il risultato è la 
formulazione di una teoria della trave generalizzata che 
permetta al progettista di calcolare le sollecitazioni e lo stato 
tensionale nelle fasi costruttive, che risultano anche le più 
complesse. 

 
2. SOLUZIONE DI PONTI CURVI CON TORSIONE 

NON UNIFORME TRAMITE IL METODO HSA 

In questa sezione il metodo HSA viene applicato a ponti a 
travata curvi nel piano, con l'aggiunta dei parametri 
caratteristici della torsione non uniforme. L�approccio è simile 
a quello presentato in [26] e la teoria generale può essere 
trovata in [19]; la differenza sostanziale è data dalla presenza 
di un grado di libertà legato all�ingobbamento e alla 
corrispondente sollecitazione (bimomento).  

 

γJK 
γtot 

i3 

i1 i2 J K 

R 

A 

N 

θ 

 

G
C i3

i2

i1

M 3V 2

M1

B3

 
Figura 2 � Generica configurazione del ponte curvo continuo, della 

generica campata J-K e della sezione trasversale con gli assi locali. 

Si consideri una trave curva orizzontalmente, con raggio 
di curvatura R costante, il cui asse giace su un piano 
orizzontale (fig. 2). Sia s la generica sezione di coordinata 
curvilinea, con il sistema di coordinate locali dato dai versori 
di Frenet i1, i2, i3 posizionati nel baricentro della sezione (G). 
Il vettore di stato misto contenente le componenti di 
spostamento u(s) e le sollecitazioni Q(s) può essere definito 
nel modo seguente:  
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dove u2 è lo spostamento verticale, ϕ1 la rotazione flessionale, 
ϕ3 l�angolo di torsione rispetto al centro di taglio (C), ζ3 il 
parametro cinematico legato all�ingobbamento, V2 lo sforzo di 
taglio, M1 il momento flettente, M3 il momento torcente 
definito rispetto al centro di taglio e B3 la caratteristica relativa 
all�ingobbamento, chiamata bimomento. Nella torsione non 
uniforme di travi in parete sottile il momento torcente M3 può 
essere suddiviso in due aliquote: il momento di torsione 
uniforme alla De Saint Venant Md e il momento torcente di 
ingobbamento Mω, definito attraverso la derivata di B3: 

3
3 3

1
d

dB
M M M GJ

ds
ω= + = − ζ +

κ
 (2) 

in cui κ è definito dalla seguente relazione: 

21 ;     C

C

J
J r tdc

J
κ = − = ∫  (3) 

dove J è la costante torsionale di Saint Venant, JC è il 
momento di inerzia polare rispetto al centro di taglio, r è la 
distanza dal centro di taglio alla tangente alla linea media del 
profilo, t è lo spessore della parete della sezione, c è la 
coordinata curvilinea lungo la linea media del profilo. Il valore 
di κ dipende dal tipo di sezione trasversale: per travi a doppio 
T o per sezioni aperte JC→∞ e κ = 1, mentre per sezioni a 
cassone, κ << 1. Generalmente le sezioni aperte o chiuse 
vengono trattate separatamente, perché la forma matematica 
della soluzione delle equazioni differenziali di governo è 
differente ma attraverso la definizione del parametro κ, il 
modello delle travi curve implementato in questo studio può 
essere trattato con una teoria unificata per travi a parete sottile 
con sezioni aperte o chiuse. Le equazioni differenziali di 
compatibilità della trave curva orizzontalmente sono le 
seguenti: 
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dove E è il modulo elastico di Young, G è il modulo di 
elasticità tangenziale, m3 è il momento torcente distribuito, A è 
l�area della sezione trasversale, χ2 è il fattore di taglio, J1 è il 
momento di inerzia e Iω è la costante torsionale di 
ingobbamento, riferita al centro di taglio, definita come: 

2  
A

I dAω = ω∫  (5) 

dove ω è l�area settoriale della sezione aperta [6,18] o chiusa 
[13]. M1/EJ1, M3/GJC e B3/EIω sono rispettivamente le 
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curvature flessionale, torsionale e di bimomento. Le equazioni 
differenziali di equilibrio di una trave curva orizzontalmente 
sono le seguenti: 

2
2

1 3
2 1

3 1
3

3
3 3

    

dV
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ds
dM M

V m
ds R

dM M
m

ds R
dB

M GJ
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¨
ª = − +
ª
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 (6) 

dove p2 è il carico distribuito verticale. Nell�ottica del metodo 
HSA [19], a cui si rimanda per maggiori dettagli,  le equazioni 
differenziali di congruenza e di equilibrio (4) e (6) possono 
essere tradotte in forma matriciale, in un sistema canonico 
hamiltoniano di equazioni differenziali del primo ordine: 

1' ( ) ( ) ( )e

H
s s s−∂= = − + +

∂
u B u E Q q

Q
 (7) 

' ( ) ( ) ( )TH
s s s

∂= − = + −
∂ eQ B Q R u f
u

 (8) 

dove B è la matrice gradiente degli spostamenti, che dipende 
dalla curvatura geometrica, E-1 è la matrice diagonale di 
deformabilità per una trave avente sezione trasversale costante 
con un asse di simmetria lungo i2 e R è la matrice delle 
reazioni di un terreno elastico fittizio, che in questo caso 
contiene le quantità legate alla torsione di Saint-Venant.  
Nelle equazioni precedenti fe(s) = (p2(s), m1(s), m3(s), 0)T è il 
vettore dei carichi distribuiti esterni mentre qe(s)= (0, 0, 0, 0)T 
è il vettore delle deformazioni imposte, qui assenti, che 

possono essere raccolti nel vettore delle azioni esterne 
generalizzate 

TT( )  ( ),  ( )T
e e es s s= £ §¥ ©d f q  (9) 

La funzione Hamiltoniana H è: 
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2
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dove ( )T
( ) ( ), ( )s s s=z u Q è il vettore misto e la matrice A è:  
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Le equazioni (7) e (8) possono essere espresse nel 
seguente sistema differenziale hamiltoniano del primo ordine: 

[ ]( )
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d s
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= +

z
J A z d  (12) 

in cui J è l�operatore simplettico 
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e I è la matrice identità 4×4. La soluzione dell�equazione (12) 
stabilisce la relazione tra il vettore di stato nella sezione 
iniziale (s = 0) e una generica sezione di ascissa s: 

( ) ( ) (0) ( )s s s= +z C z N  (14) 

C(s) è la matrice fondamentale del sistema differenziale 
che dipende dalle caratteristiche geometriche e meccaniche 

della trave, mentre N(s) esprime gli effetti delle azioni esterne 
lungo l�asse della trave. Per una trave curva piana a sezione 
costante la matrice fondamentale 8×8 è data dalla matrice 
esponenziale: 

( ) ( )s s=C exp J A  (15) 

mentre il vettore N(s) può essere ricavato dalla seguente 
espressione: 

1

0

( ) ( ) ( ) ( )
s

s s d−= η η η∫ e
N C C J d  (16) 

Per ogni sezione di coordinate s, la matrice C(s) è anche la 
matrice di trasferimento della struttura. Definita tale matrice, è 
possibile inserire una riga e una colonna, per includere anche 
il vettore N(s), per cui l�equazione (14) diventa 
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dove S(s) è il vettore di stato generalizzato e F(s) è la matrice 
di trasferimento generalizzata all�ascissa s. Dall�equazione 
(17) è possibile definire la relazione tra i vettori di stato di due 
sezioni successive J e K tramite la matrice 9×9 FJK: 

K JK J=S F S  (18) 

Per una trave curva circolare su appoggi rigidi radiali con 
raggio di curvatura costante R, l�ascissa curvilinea è s = Rθ, 
essendo θ l�angolo compreso tra la sezione iniziale e una 
sezione generica, mentre L = Rγtot è la lunghezza totale della 
trave dalla sezione iniziale A alla sezione iniziale N della 
trave, con ogni campata di lunghezza lJK = RγJK tra due 
appoggi successivi J e K (figura 2).  

In ogni sezione può essere definita una matrice puntuale PI 
per tenere conto delle discontinuità cinematiche e meccaniche 
note. La matrice PI di dimensioni 9×9 è composta da una 
matrice identità di ordine 8 e dalla nona colonna che contiene i 
termini delle discontinuità concentrate: 
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Note le discontinuità, il vettore di stato nella sezione 
finale della trave curva può essere espresso tramite la formula 
recursiva: 

N AN A N N-1,N B AB A A...= =S F S P F P F P S  (20) 

Il sistema di equazioni (20), valido per tutta la struttura, 
può essere risolto imponendo le condizioni al contorno agli 
estremi della trave A (s = 0) e N (s = L).  

Quando le discontinuità sono incognite, come nel caso di 
appoggi di una trave continua (iperstatica), l�equazione (20) 
contiene alcune incognite (cioè le reazioni degli appoggi ΔV2, 
ΔM3 e ΔB3), ed il sistema può essere risolto implementando il 
metodo delle matrici di trasferimento ridotte. Qui viene 
utilizzata una generalizzazione di tale metodo, proposto 
originariamente da Rosignoli [20] e successivamente esteso 
alle travi curve continue [25,26], per la risoluzione del sistema 
in presenza di ogni tipologia di discontinuità incognita, 
compreso l�ingobbamento. 

Il metodo di soluzione applicato presuppone che 
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l�ingobbamento sia libero lungo l�intero impalcato; in realtà 
lungo la trave vengono disposti dei diaframmi rigidi che 
impediscono l�ingobbamento torsionale in corrispondenza di 
sezioni intermedie e questo complica la soluzione della trave 
continua durante le fasi di spinta, in quanto la posizione dei 
diaframmi varia in ogni fase di avanzamento (fig. 4). Poiché 
nella sezione del diaframma l�ingobbamento risulta impedito, 
la variabile ζ3 si annulla ed il bimomento B3 diventa una 
variabile incognita.  

 
Diaframma interno Irrigidimento

J I K
a

b  
Figura 4 � Posizione di appoggi e diaframmi nelle fasi di spinta 

 
. Il metodo descritto può essere generalizzato a tutti i tipi 

di vincolo interno o esterno, per ottenere il sistema di 
risoluzione ridotto desiderato  

In alcuni casi la soluzione del sistema (20) può 
comportare instabilità numeriche dovute al condizionamento 
della matrice esponenziale (15). In questi casi il problema si 
può facilmente eliminare rendendo adimensionale la matrice 
fondamentale del sistema, come indicato anche in [28]. 

 

2.1 Stato tensionale 

Lo stato tensionale di una sezione trasversale in parete 
sottile dipende dal valore dello sforzo di taglio e dal momento 
flettente, ma anche dal bimomento e dalla torsione primaria e 
secondaria. In particolare, le tensioni normali (fig. 5) sono 
date dalla somma degli effetti del momento flettente (Ãb) e del 
bimomento (Ãω): 

1 3
3

1
b

M B
y

J I
ω

ω

Ã = Ã + Ã = + ω  (21) 

dove y è la coordinata della fibra considerata, rispetto al 
baricentro, lungo i2 e ω è l�area settoriale calcolata rispetto al 
centro di taglio.  
 

Ãω

Ãω

Ãb  
Figura 5 -  Tensioni normali dovute al momento flettente e al 

bimomento (ingobbamento impedito) 

 
Le tensioni tangenziali dovute alla torsione primaria 

(Md=−GJ ζ3) e secondaria (Mω=M3−Md) vengono sommate a 
quelle dovute al taglio (fig. 6). La torsione primaria produce le 
seguenti tensioni tangenziali: 
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M M M M
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J J J J
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 (22) 

dove t  è lo spessore della parete della sezione. Per le sezioni 
trasversali aperte, κ=1 e l�equazione (22) si riduce 
all�espressione Äd = Md t/J.  

La torsione secondaria produce le seguenti tensioni 

tangenziali: 
( )wM S s

t I

ω ω
ω

ω

Ä =  (23) 

dove sw è l�ascissa curvilinea della linea media della sezione in 
parete sottile e Sω è il momento statico settoriale. 
 

Äd Äω

Äω

C

Äd

 
Figura 6 -  Tensioni tangenziali dovute alla  torsione 

primaria e secondaria 

 
3. APPLICAZIONE NUMERICA 

Viene proposta di seguito l�analisi delle fasi di spinta si un  
ponte di 4 campate uguali di luce lJK = 46 m, curvo con raggio 
costante R=200m, lunghezza totale dell�impalcato Ltot=184 m. 
Si suppone di costruire il ponte con due modalità diverse. Nel 
primo caso (a) si supporrà che il ponte venga spinto con la sua 
intera sezione (cassone completo) per le quattro campate; di 
conseguenza la lunghezza dell�avambecco viene fissata pari a  
ln = 28 m (circa 60 % della luce della campata). Nel secondo 
caso (b) si supporrà invece di costruire a spinta il ponte con la 
sola sezione a U inferiore del cassone, privo di soletta 
superiore, e di utilizzare tre pile provvisorie nella mezzeria 
delle campate in modo da portare ad 8 le campate di spinta, 
per una luce ridottaa lJK = 23 m e una lunghezza 
dell�avembecco ln = 14 m. Ciò al fine di confrontare ed 
ottimizzare gli effetti del lancio con le due differenti modalità 
costruttive, valutando il comportamento della sezione chiusa e 
di quella aperta e di confrontare la spinta dell�impalcato 
completo (che presuppone l�utilizzo di mezzi d�opera molto 
onerosi) con quella di una parte del cassone, con relativa 
riduzione del peso e dei mezzi necessari. 

 

46 m 46 m 46 m 46 m

R
 =

 200 m

12 m

 

ba  
Figura 7 -  Caratteristiche geometriche del ponte 

 

Tutte le fasi di costruzione sono state analizzate con la 
metodologia illustrata sopra. Le caratteristiche geometriche 
del ponte sono mostrate in figura 7 e i valori numerici sono 
riportati nella tabella 1 per entrambe le sezioni. 

In ambedue i casi si considerano presenti lungo la trave 
irrigidimenti per la riduzione gli effetti di distorsione della 
sezione trasversale. Inoltre vengono considerati dei diaframmi 
rigidi (passi d�uomo) che impediscono l�ingobbamento 
torsionale in quelle sezioni che, nello schema finale, si 
trovano in corrispondenza delle pile e delle spalle. In questa 
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analisi è stato trascurato l�effetto dello shear-lag, anche se 
nella sezione a cassone o a Π esso può incrementare le 
variazioni dei valori di tensione normale nelle zone delle 
flange in corrispondenza delle anime. In questo studio sarà 
preso in considerazione solo l�effetto della torsione non 
uniforme, trascurando quindi la distorsione (perdita di forma) 
e lo shear-lag. I risultati dell�analisi sono riportati in termini di 
diagrammi di inviluppo di sollecitazioni e tensioni. Il taglio ed 
il momento torcente (primario Md e secondario Mω) sono utili 
per la valutazione delle tensioni tangenziali, mentre il 
momento flettente ed il bimomento permettono la valutazione 
dei massimi e minimi valori delle tensioni normali. Ciò 
consente di valutare la sicurezza delle sezioni d�impalcato nei 
confronti della rottura o di progettare la precompressione 
temporanea di spinta [1], eventualmente regolabile [29]. Per 
brevità, non sono riportati i diagrammi dei momenti torcenti 
primario Md e secondario Mω, anche se essi possono essere 
ricavati dall�analisi così come il momento torcente totale M3 
ed il bimomento B3. 

 
Tabella 1 � Valori numerici delle proprietà geometriche per le sezioni 

trasversali considerate 

  Cassone 
(caso a) 

Sezione a U 
(caso b) 

Avambecco 

E [MPa] 36000.0 36000.0 210000 
G [MPa] 15000.0 15000.0 87500 
p2 [kN/m] 195 90 45 
A [m2] 7.065 3.460 0.465 
J1 [m4] 9.942 2.445 0.226 
J [m4] 20.416 0.106 0.001 
Jc  [m4] 30.418 - - 
Iω [m6] 11.985 18.706 2.068 
κ  0.329 1 1 
ye [m] 1.159 1.901 0.800 
yi [m] 1.841 0.793 0.800 
ωe [m2] 2.018 3.262 3.900 
ωi [m2] 2.657 5.301 3.900 
 

3.1 Caso a � Sezione intera a cassone in c.a.p. 

La figura 8 mostra i diagrammi di inviluppo del taglio V2, 
del momento flettente M1, del momento torcente M3 e del 
bimomento B3 nel caso di sezione a cassone in calcestruzzo. I 
diagrammi di inviluppo sono ottenuti ripetendo l�analisi del 
ponte per fasi di spinta di 1 m e traslando tutti i diagrammi 
ottenuti nella configurazione finale, ottenendo i valori massimi 
e minimi delle sollecitazioni in ogni sezione per l�intera 
sequenza di lancio. Il tratto di trave oltre i 184 m è quello 
relativo all�avambecco metallico. Si nota come i valori 
massimi di momento flettente e di momento torcente si trovino 
in corrispondenza della prima campata varata, da 138 a 184 m. 
I valori di bimomento sono abbastanza bassi lungo l�intero 
impalcato, con valori massimi in corrispondenza 
dell�avambecco, in quanto la sezione chiusa a cassone è 
generalmente meno sensibile alla torsione non uniforme 
rispetto alla sezione aperta (come quella a doppia T), utilizzata 
per l�avambecco. Si notano picchi del bimomento nelle sezioni 
in corrispondenza delle pile, che sono anche le sezioni in cui 
sono presenti i diaframmi rigidi durante le fasi di spinta, con il 
valore più alto ottenuto in corrispondenza del giunto tra 
avambecco ed impalcato. La figura 9 mostra i diagrammi delle 
tensioni normali date dalla somma degli effetti di momento 
flettente e bimomento, ottenute applicando la (21). Nella 
figura 9 l�ultimo tratto, relativo all�avambecco, è stato 

eliminato, mostrando così solo il diagramma delle tensioni 
relativo all�impalcato, utile per la progettazione della 
precompressione temporanea nelle fasi di costruzione. Si 
registrano i massimi valori di tensione nella parte più avanzata 
del ponte (zona frontale) ed alti valori di tensione di trazione 
per l�intera lunghezza dell�impalcato con valori simili nelle 
fibre superiori e inferiori della sezione a cassone.  

 

 
 Figura 8� Diagrammi di inviluppo di taglio, momento flettente, 

momento torcente e bimomento per la spinta del cassone 

 
Nei ponti curvi, la presenza di cavi interni di 

precompressione genera una forza trasversale distribuita P/R 
dove P è il valore della forza di precompressione agente 
sull�impalcato [5,30].   

Quando queste forze trasversali sono eccentriche rispetto 
al centro di taglio, si manifesta un valore significativo del 
momento torcente da sommarsi a quello dovuto ai carichi 
permanenti; invece una precompressione centrata genera un 
valore limitato di momento torcente, dovuto solo 
all�eccentricità tra baricentro delle armature e centro di taglio, 
momento che generalmente può essere trascurato. Inoltre, le 
forze trasversali agenti sull�impalcato curvo generano un  
vantaggioso �effetto arco� nel piano orizzontale (se i vincoli di 
estremità sono capaci di impedire gli spostamenti trasversali) e 
per questo effetto secondario si manifesta un limitato valore di 
sforzo normale che è un effetto secondario della 
precompressione centrata nei ponti curvi. Le tensioni normali 
dovute al bimomento contribuiscono per circa il 5-8% sul 
valore totale, confermando che in questo caso la torsione non 
uniforme  può risultare significativa solo nelle aree in 
prossimità dei diaframmi.  

 

  
Figura 9 � Diagrammi di inviluppo delle tensioni normali 

all�estradosso e all�intradosso della sezione per la spinta del cassone 
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Applicando le eq. (22) e (23) possono essere ricavate le 

tensioni tangenziali dovute alla torsione e possono essere 
combinate con quelle dovute allo sforzo di taglio, al fine di 
verificare se le armature trasversali progettate per i carichi di 
esercizio risultino adeguate anche per le fasi di costruzione. 

 
3.2 Caso b � Sezione aperta ad U in c.a.p. 

Per il caso della costruzione dell�impalcato in due fasi, 
con spinta della sezione ad U inferiore e successivo getto della 
soletta superiore, vengono qui analizzate le fasi di spinta per 
un confronto con i risultati precedenti, in cui si considera 
varato a spinta l�impalcato con l�intera sezione. In questo 
secondo caso sono presenti pile provvisorie che riducono la 
luce delle campate; anche l�avambecco ha minore lunghezza.  

 

  
Figura 10 � Diagrammi di inviluppo di taglio, momento flettente, 

momento torcente e bimomento per la spinta della sezione ad U 

 

La figura 10 mostra i diagrammi di inviluppo del taglio V2, 
momento flettente M1,  momento torcente M3 e bimomento B3. 
L�incidenza del bimomento è qui evidente, essendo la sezione 
aperta molto più sensibile agli effetti della torsione non 
uniforme. La forma dei diagrammi di inviluppo del momento 
torcente e del bimomento è molto diversa da quella delle 
corrispondenti sollecitazioni di figura 8, relative al caso 
precedente. Ciò è dovuto al maggior numero di campate ed 
alla sezione aperta ad U, più sensibile alla torsione non 
uniforme. Sebbene i valori totali siano sensibilmente ridotti 
grazie alla riduzione dei pesi e delle lunghezze di varo, 
l�incidenza della torsione e del bimomento risultano molto 
evidenti lungo l�intero sviluppo dell�impalcato, per tutte le fasi 
di varo. Risulta anche molto pronunciato il picco di momento 
flettente negativo dovuto allo sbalzo, nelle sezioni tra 161 m e 
184 m.  

La figura 11 mostra i diagrammi di inviluppo delle 
tensioni normali. Il valore elevato delle tensioni di trazione al 
lembo inferiore presuppone un�armatura di precompressione 
eccentrica che privilegi la quota di compressione al lembo 
inferiore. D�altra parte nel caso della sezione ad U il centro di 
taglio ricade al di sotto della sezione per cui quanto osservato 
relativamente alla precompressione per i ponti curvi, indica al 
progettista di abbassare il più possibile il tracciato dei cavi 

della precompressione provvisoria di lancio, che comunque è 
prevedibilmente più limitata rispetto al caso precedente. Il 
contributo della torsione non uniforme è qui più significativo, 
con una percentuale delle tensioni normali dovute al 
bimomento che varia nel range 10-20%. La forma del 
diagramma di inviluppo di figura 11, che risulta essere molto 
più frastagliato rispetto al caso precedente di figura 9, indica 
che il contributo tensionale del bimomento nelle solette, nel 
caso delle sezioni aperte, si sovrappone a quello del momento 
flettente in modo apprezzabile. 

 

 
Figura 11 �Diagrammi di inviluppo delle tensioni normali superiori e 

inferiori per la spinta della sezione ad U 

 
 

4. CONCLUSIONI 

E� stato presentato uno studio sulle fasi di costruzione di 
un ponte a spinta a cassone con tracciato curvilineo, valutando 
gli effetti della torsione non uniforme. Si sono considerate due 
ipotesi: la prima in cui si spinge il cassone con la sua intera 
sezione e la seconda in cui si lancia la sezione aperta ad U, 
priva della soletta superiore. In questa seconda ipotesi si è 
riscontrata la necessità di ridurre la luce delle campate tramite 
l�uso di pile provvisorie. Lo scopo è quello di valutare in fase 
di progetto la convenienza della prima o della seconda ipotesi 
di varo. Nel primo caso le attrezzature per la spinta risultano 
molto onerose e la precompressione provvisoria più alta, 
trattandosi di una sezione maggiore. Nel secondo caso si ha il 
costo aggiuntivo delle pile provvisorie ma una riduzione 
dell�onere delle attrezzature di spinta ed una precompressione 
provvisoria  più limitata. L�analisi è stata affrontata tramite 
l�Hamiltonian Structural Analysis method, fornendo una 
visione unitaria della teoria di trave generalizzata per sezioni 
aperte e chiuse in parete sottile. Il metodo proposto risulta 
particolarmente efficace nel caso analizzato dei ponti a spinta 
per la rapidità e semplicità di analisi di un gran numero di 
schemi statici che si susseguono durante le fasi di spinta, 
ricavando i diagrammi di inviluppo delle caratteristiche di 
sollecitazione e delle tensioni. I risultati mostrano una 
maggiore sensibilità alla torsione non uniforme da parte delle 
sezioni aperte con un significativo contributo allo stato 
tensionale del bimomento, soprattutto in corrispondenza dei 
diaframmi rigidi. La valutazione delle tensioni normali e 
tangenziali risulta di particolare importanza nella valutazione 
della precompressione temporanea di spinta e delle armature 
trasversali a taglio e torsione. 
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SOMMARIO 

La verifica di sicurezza in costruzione ed esercizio dei ponti a conci costruiti per sbalzi successivi è generalmente condotta 
separatamente per le varie sollecitazioni. Si propone una metodologia di verifica basata sulla costruzione di domini a stato limite di 
esercizio e a stato limite ultimo per la valutazione dell�interazione sforzo normale � flessione nelle fasi costruttive e per la verifica 
del dimensionamento della precompressione, nonché per la valutazione dell�interazione flessione � taglio a rottura. Viene presentato 
un modello per la costruzione dei domini M-V a rottura basato sulla teoria dei campi di tensione e vengono applicate le metodologie 
di verifica proposte ad un caso studio di ponte a conci prefabbricati, operando anche un confronto tra precompressione interna ed 
esterna, mettendo in rilievo gli effetti dell�interazione tra le caratteristiche di sollecitazione sulle condizioni ultime e di servizio. I 
risultati mostrano che in alcuni casi le verifiche operate separatamente a taglio e flessione non conducono a valutazioni in sicurezza e 
che l�uso dei domini permette di seguire i percorsi di sollecitazioni durante tutta la vita della struttura, aiutando il progettista ad 
operare anche scelte progettuali di dimensionamento delle sezioni e della precompressione di costruzione e di esercizio. 

 
N-M AND M-V INTERACTION DOMAINS FOR SEGMENTAL BRIDGES BUILT BY CANTILEVERING 

 
SUMMARY 

Safety verification of prestressed concrete segmental bridges built by cantilevering are made in engineering practice through separate 
checks for axial force, shear force and bending moment. In this study a methodology for operating safety checks through interaction 
domains at serviceability and ultimate limit states is presented. Interaction between axial force and bending moment during 
construction stages and in the final configuration is considered as well as interaction between shear force and bending moment for 
failure conditions. A model based on the stress field theory is developed for plotting M-V domains. Moreover a case-study of a 
segmental bridge is presented, underlining the effects of internal force interaction and operating a comparison between internal and 
external prestressing, especially for failure conditions. Results show that separate verification could lead to unsafe evaluations, while 
interaction domains allow engineers to establish the actual safety conditions. The stress-paths during construction and service life are 
followed and design choices can be operated for prestressing and cross section properties of the bridge. 
 
 
 
1. INTRODUZIONE 

Il comportamento strutturale dei ponti a conci in cemento 
armato precompresso è governato, nelle fasi iniziali, dalla 
metodologia di costruzione. Quando un ponte a conci è 
realizzato per sbalzi successivi, è possibile scegliere se mettere 
in opera conci gettati in situ o prefabbricati. Tale scelta è di 
fondamentale importanza, soprattutto in considerazione dello 
sviluppo dei fenomeni lenti nel tempo, come viscosità e ritiro 
del calcestruzzo, e delle conseguenti deformazioni differite. 
Lo schema tradizionale dei ponti a conci costruiti con questa 
tecnica è quello di trave continua a più campate su pile 
verticali; di conseguenza durante la fase di costruzione lo 
schema è generalmente isostatico (mensola a partire dalla pila) 

mentre a ponte completato lo schema statico è iperstatico. Il 
cambio di schema statico avviene con la chiusura in mezzeria 
delle stampelle precedentemente assemblate, attraverso il getto 
del concio di sutura. In molti casi si è optato per lasciare al 
centro della campata una cerniera, mantenendo in mezzeria un 
momento flettente nullo anche per i successivi carichi di 
servizio. Tale configurazione è risultata successivamente poco 
conveniente per effetto dell�eccesso di deformazione registrato 
in alcuni ponti, soprattutto in termini di frecce verso il basso 
dovute a viscosità. Oggi si preferisce inserire un incastro 
completo in mezzeria dando continuità all�impalcato e 
inserendo, dopo la chiusura, cavi inferiori di precompressione. 
Di conseguenza il cablaggio è costituito prevalentemente da 
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due famiglie di cavi (fig. 1): quella dei cavi superiori necessari 
per gli schemi a mensola di costruzione e per i massimi 
momenti negativi in esercizio (sulle pile) e quella dei cavi di 
continuità inferiori necessari per i momenti flettenti positivi 
che si generano dopo la chiusura in mezzeria per effetto dei 
carichi permanenti aggiuntivi, dei carichi mobili e della 
ridistribuzione delle sollecitazioni dovuta a viscosità.  

 

cavi di continuità

Cavi superiori

a

b  
Figura 1 � Ponte a conci. a) costruzione a sbalzo; b) schema finale. 

 
I conci vengono generalmente assemblati a partire dalla 

testa della pila con stampelle simmetriche, anche se in alcuni 
casi è necessario partire con lo sbalzo direttamente dalla 
spalla, utilizzando contrappesi o ancoraggi elastici alla spalla 
mediante tiranti che permettono all�appoggio di estremità di  
diventare bilatero, funzionando con doppio effetto. 

La verifica di sicurezza di tali ponti prevede sempre 
valutazioni allo stato limite di esercizio (SLE) e allo stato 
limite ultimo (SLU) [1]. Lo stato limite di esercizio prevede 
però in questo caso anche delle verifiche negli stadi intermedi, 
durante la costruzione, perché esso è relativo principalmente 
alla fessurazione e all�apertura dei giunti tra i conci, per cui è 
legato all�interazione di sforzo normale e momento flettente. 
Successivamente, lo SLE va considerato anche nelle 
combinazioni di carico in esercizio, a ponte completato, con i 
massimi effetti di carichi mobili e temperatura. Lo stato limite 
ultimo invece si considera prioritariamente sullo schema finale 
e risulta di fondamentale importanza l�interazione tra 
momento flettente e taglio (una volta che la quantità di 
precompressione ed il layout dei cavi siano stabiliti) [2]. 
Infatti è stato dimostrato da numerosi studi che il 
comportamento reale delle strutture precompresse in 
prossimità del collasso è influenzato fortemente 
dall�interazione tra sforzo normale, taglio e momento (N, M, 
V) [3,4,5]. Altri ricercatori hanno anche evidenziato 
l�interazione tra taglio e torsione con modelli sofisticati basati 
su un approccio non lineare [6]. Negli ultimi anni studi 
sperimentali [7] hanno chiarito il comportamento a rottura  ed 
il contributo del taglio per travi precompresse, mentre altri 
studi hanno puntualizzato gli effetti di interazione N-M-V per 
le sezioni non precompresse [8]. 

Nei ponti a conci moderni è invalso anche l�uso della 
precompressione esterna in ausilio o in parziale sostituzione di 
quella interna; tradizionalmente tutti i cavi (superiori ed 
inferiori) venivano realizzati internamente alla sezione di 
calcestruzzo, assicurando la congruenza sezione per sezione 
con l�intasamento dei condotti. Successivamente, analisi su 
ponti esistenti [9] hanno evidenziato la vulnerabilità della 
precompressione interna quando la protezione della boiacca 
non sia efficiente, con forti problemi di corrosione dei cavi. In 
tal senso l�uso della precompressione esterna si è andato 

sempre più diffondendo per interventi di rinforzo dell�esistente 
e per nuove realizzazioni, rendendo più semplice l�operazione 
di sostituzione dei cavi e la manutenzione. Nei ponti a conci la 
precompressione delle fasi a mensola rimane prevalentemente 
interna per motivi tecnologici e costruttivi, ma è possibile (e lo 
si è fatto in alcuni casi) inserire cavi esterni per la 
precompressione inferiore di continuità o come cavi aggiuntivi 
a quelli superiori, per i massimi momenti negativi in esercizio. 
In questi casi la precompressione può essere parzialmente 
esterna, con importanti conseguenze sul comportamento a 
SLU. Contributi per lo studio dei meccanismi di rottura nelle 
travi con precompressione esterna sono stati forniti da 
Naaman [10] e da Turmo et al. [11] per i conci con giunti 
coniugati a secco.  

Anche se questi studi hanno puntualizzato l�importanza 
dell�interazione tra le caratteristiche di sollecitazione nel 
comportamento ultimo, nella pratica corrente, la verifica di 
sicurezza è generalmente effettuata separatamente per 
momento e taglio e comunque per tensioni normali e 
tangenziali, trovando i valori di momento ultimo e di taglio 
ultimo con differenti modelli di rottura.  

In questo studio si promuove invece un differente 
approccio alla verifica di sicurezza, sia per lo SLE che per lo 
SLU, basato sul tracciamento dei domini di interazione N-M e 
M-V. Verrà chiarito come in molti casi, l�effettuazione di 
verifiche separate possa portare a valutazioni non in sicurezza.  

Viene presentata un�analisi numerica su un caso-studio di 
ponte a conci prefabbricati, in cui si effettuano le verifiche a 
SLE e SLU con i domini di interazione, confrontando anche i 
casi di precompressione totalmente interna e precompressione 
parzialmente esterna, soprattutto in termini di resistenza a 
taglio e flessione, tenendo conto della quantità di armature 
trasversali  e della precompressione. 

 
2. FASI COSTRUTTIVE E VERIFICHE A SLE 

Le verifiche a SLE riguardano due differenti aspetti: il 
primo è quello della sicurezza in costruzione; il secondo 
invece è quello della sicurezza in termini di fessurazione e 
deformazione in esercizio, il quale è legato fortemente alle 
deformazioni differite ed alla ridistribuzione tensionale per 
effetto dei fenomeni lenti nel tempo. Questo secondo aspetto è 
relativo anche alle questioni concernenti la durabilità 
dell�opera e la manutenzione durante la vita utile. In questo 
studio ci si occuperà della sicurezza in costruzione e in 
esercizio nei confronti della fessurazione e dell�apertura dei 
giunti a secco tra i conci; valutazioni sulle deformazioni 
differite nei ponti a conci e sulla durabilità possono essere 
trovate in [1] e [12]. 

Gli effetti della viscosità nel calcestruzzo possono 
cambiare in modo significativo lo stato di tensione e 
deformazione di una struttura soggetta a carichi permanenti 
nel tempo e a precompressione. Infatti la viscosità è 
responsabile dell�aumento di deformazione e della 
ridistribuzione delle sollecitazioni per variazione di schema 
statico, specialmente nelle fasi di costruzione [13]. 

Esistono due modi per affrontare la problematica degli 
effetti di viscosità nei ponti in c.a.p.: il primo quello di far uso 
di un approccio analitico semplificato, basato sulla teoria della 
visco-elasticità lineare con invecchiamento e sui teoremi 
relativi, considerando la struttura di calcestruzzo e le sue parti, 
mediamente omogenee rispetto alla viscosità o comunque con 
limitate eterogeneità. L�altro è quello di operare con modelli 
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numerici ad elementi finiti, implementando la costruzione per 
fasi (forward staged construction analysis). Questo secondo 
metodo è essenziale per strutture complesse come ponti ad 
arco costruiti per sbalzi e ponti strallati; l�approccio analitico 
invece [12] è generalmente sufficiente per i ponti a conci a 
trave continua, specie per le prime fasi progettuali e per il 
conceptual design. Naturalmente l�ipotesi di omogeneità delle 
stampelle nelle fasi costruttive è più attinente al caso dei conci 
prefabbricati, i quali possono essere stoccati per un certo 
tempo prima di venire assemblati e per i quali i tempi di getto 
e quelli di assemblaggio possono essere programmati in modo 
da ridurre gli effetti della viscosità. Differente è il caso di 
conci gettati in opera, in cui la giovane età dei conci e i diversi 
tempi di maturazione provocano maggiori effetti sia in termini 
di deformazioni differite che di ridistribuzione viscosa [14]. 
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q

αq,el
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qq

t = t1
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C(t)C(t)

Δα

Δα  
Figura 2 � Ridistribuzione degli sforzi per chiusura in mezzeria. 

 
Nella costruzione a sbalzo il principio è quello 

dell�avanzamento simmetrico dalla testa della pila, con 
introduzione della precompressione superiore fino al 
completamento della stampella. Successivamente le due 
stampelle vengono connesse tramite il getto del concio di 
chiusura in mezzeria della campata. Il getto del concio 
centrale fornisce piena continuità alla struttura e costituisce un 
vincolo interno posticipato all�applicazione del carico 
permanente da peso proprio e della precompressione. Tale 
vincolo interno impedisce l�incremento di deformazione a 
partire dalla deformata elastica, per effetto della viscosità e a 
tale deformazione impedita corrisponde la nascita di una 
reazione interna che modifica lo stato tensionale dando origine 
alla ridistribuzione degli sforzi, secondo il principio del 
parziale riacquisto dello schema statico modificato. Quando in 
una struttura a vincoli rigidi ed omogeneamente viscosa, 
caricata al tempo t0, si aggiunge un vincolo posticipato al 
carico, al tempo t1, variando lo schema statico, lo stato di 
sforzo si modifica avvicinandosi a quello che la struttura 
avrebbe avuto se il carico permanente fosse stato applicato 
direttamente sullo schema modificato fin dall�inizio. Con 
riferimento alla fig. 2, in questo caso, per t > t1, il concio di 
mezzeria impedisce l�incremento della rotazione relativa Δα 
che si è avuta fino al tempo t1. Nasce così la reazione C(t), 
variabile nel tempo, che corrisponde al recupero parziale del 
momento positivo di trave continua per effetto dei carichi 
applicati. Questo recupero parziale è espresso attraverso la 
funzione di ridistribuzione ξ(t, t0, t1), che fornisce il valore 
della generica sollecitazione al tempo t > t1, come 
combinazione lineare delle corrispondenti sollecitazioni 
valutate negli schemi elastici iniziale e finale: 

  

   , , ,
0 1 0 0 1( ) ( ) ( , , )q el q el q el qS t S S S t t t= + − ξ  (1) 

in cui S0
el,q è la generica sollecitazione valutata nello schema 

statico iniziale a mensola, mentre S1
el,q è quella valutata nello 

schema elastico modificato ed in presenza del carico q. 

Questo approccio, sebbene semplificato perché considera 
stampelle mediamente omogenee, è molto utile per stabilire 
l�entità globale della ridistribuzione.  

I conci possono essere gettati in opera o prefabbricati: nel 
primo caso il calcestruzzo è più giovane e gli effetti 
dell�eterogeneità di getto sono più marcati [14], mentre nel 
secondo caso i conci scontano una parte delle deformazioni 
viscose durante la maturazione e lo stoccaggio. I ponti a conci 
prefabbricati coniugati però presentano giunti asciutti, senza 
armatura ordinaria passante e ciò comporta che la condizione 
più restrittiva sia nelle fasi costruttive che in esercizio è 
l�apertura dei giunti tra conci. Nell�ipotesi di comportamento 
lineare delle sezioni allo SLE, la tensione limite da 
considerare in trazione è quindi pari a fctd = fctk /γc, per i casi di 
armature passanti tra i conci (getti in opera), mentre fctd = 0 
per il caso di giunti a secco, dove γc è il coefficiente parziale 
di sicurezza del calcestruzzo. Il valore limite in compressione 
è invece fcd = fck /γc. 

 

N

M

σi = f ct

σs = f ct
σi = f ck/γc

σs= f ck/γc

 
Figura 3 � Dominio N-M allo SLE e percorso delle sollecitazioni 

 
Con i valori limite a trazione e compressione è possibile 

costruire i domini elastici (allo SLE) per la valutazione 
dell�interazione sforzo normale-momento flettente durante 
l�intero processo costruttivo e successivamente in servizio, per 
tutte le sezioni di interesse. I carichi presenti nella fase di 
costruzione sono solo il peso proprio dei conci e la 
precompressione superiore e a tali carichi bisogna riferirsi per 
la valutazione della ridistribuzione viscosa. Dopo la chiusura 
in mezzeria invece è necessario considerare la 
precompressione inferiore di continuità, le cadute di 
precompressione (superiore ed inferiore), i carichi permanenti 
aggiuntivi ed i carichi variabili (in particolare i carichi mobili 
e le variazioni termiche). 

Per ogni variazione dello stato di sollecitazione è possibile 
individuare una coppia (N,M) all�interno del dominio elastico 
ed individuare così il percorso delle sollecitazioni nella 
sezione considerata durante il processo costruttivo e per le 
combinazioni di servizio. I punti relativi alla costruzione delle 
mensole sono facilmente individuabili e sono dati dalla 
variazione di peso proprio e dall�introduzione dei cavi di 
precompressione superiori; successivamente alla sutura in 
mezzeria invece, è necessario valutare la ridistribuzione 
viscosa attraverso i modelli di viscosità forniti dai codici e 
dalla letteratura. Questa valutazione è piuttosto insidiosa 
poiché attualmente i diversi modelli accreditati in ambito 
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internazionale, possono portare a valutazioni fortemente 
differenti [12]. Inoltre la valutazione delle cadute di 
precompressione e delle peggiori combinazioni dei carichi 
variabili di esercizio, nonché le condizioni di durabilità dei 
cavi per corrosione [1], introducono ulteriori fattori di 
incertezza, per cui la valutazione dei percorsi di sollecitazione 
nei domini elastici può essere di ausilio quando diversi scenari 
vengano presi in considerazione.  

In figura 3 è mostrato un esempio di dominio limite 
elastico N-M per la valutazione del percorso delle 
sollecitazioni nelle fasi costruttive e di esercizio. Le rette 
limite sono quelle corrispondenti alla massima trazione o 
compressione nelle fibre estreme della sezione interessata. 

 
3. DOMINI M-V E VERIFICHE A SLU 

Per la valutazione della sicurezza a stato limite ultimo ci si 
riferisce all�interazione momento flettente � taglio. Il modello 
proposto è basato sulla teoria dei campi di tensione [2] 
mediante un approccio perfettamente plastico. Si assume 
l�ipotesi che le tensioni normali e le tensioni tangenziali siano 
affrontate da diverse zone della sezione. Le ipotesi sono: 

1) In prossimità della rottura il comportamento della 
trave può essere interpretato mediante un traliccio 
ideale, estensione del traliccio classico di Ritter-
Morsch, in cui gli elementi in trazione sono 
l�armatura longitudinale, le staffe e i cavi di 
precompressione; gli elementi in compressione sono 
invece i campi di calcestruzzo d�anima, il corrente e 
l�armatura compressi. 

2) I campi di tensione sono considerati uniformi e fitti, 
con angolo di inclinazione θ diverso da 45°. 

3) L�armatura longitudinale e quella trasversale sono 
soggette solo a sforzi assiali (si trascura l�effetto 
Dowel), descrivibili da campi di tensione distribuiti 
secondo la spaziatura delle armature. 

4) Viene applicato il teorema statico della plasticità e 
vengono considerate solo relazioni di equilibrio. 

Sotto queste ipotesi e con riferimento alla fig. 4, si 
consideri una sezione della trave operata all�ascissa x, in 
direzione parallela al campo uniforme di tensione del 
calcestruzzo d�anima. Le equazioni di equilibrio sono:  
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in cui σtw è la tensione nelle staffe (cioè il campo di tensione 
relative alle staffe, inclinato dell�angolo α); σlw è la tensione 
delle armature longitudinali; fsyd la resistenza di progetto 
dell�acciaio ordinario; fcd2 la resistenza a compressione ridotta 
di progetto del calcestruzzo per carichi trasversali; bw la 
larghezza dell�anima; Api, σpi e εi l�area, la tensione e 
l�inclinazione dell� i-esimo cavo di precompressione; V* e M* 
sono i valori di taglio e momento flettente nella sezione 
iniziale della trave; ωtw e ωlw sono le percentuali meccaniche 
di armatura trasversale e longitudinale; 1z  la distanza del 

punto di applicazione della risultante di compressione dalla 
fibra maggiormente compressa, 2z la distanza del punto di 

applicazione della risultate di trazione dalla fibra 
maggiormente tesa e z3 l�altezza della zona resistente d�anima. 

1z , 2z , z3, σlw e σtw sono tutte variabili del problema e 

possono essere comprese in range determinati da condizioni 
meccaniche e geometriche che verranno esposte più avanti.  
 

 
Figura 4 � Concio di trave con taglio effettuato in direzione parallela 

al campo di tensione del calcestruzzo d�anima 

 
Introducendo l�espressione del taglio all�ascissa x, si 

ottiene il valore di taglio Vsd relativo all�armatura trasversale: 
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L�ultimo termine dell�equazione (5) rende evidente il 
contributo della precompressione al valore di taglio. 

Si consideri ora un taglio della trave effettuato 
parallelamente al campo delle tensioni d�anima, relative alle 
staffe (fig. 5). 

In questo caso le relazioni di equilibrio sono le seguenti: 
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 (8) 

 
in cui σcw è il valore della tensione di compressione del 
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calcestruzzo, inclinato dell�angolo θ. Introducendo 
l�espressione del taglio all�ascissa x, si ottiene: 

( ) ( )2
3( ) ctg ctg sin sinsd cw w p p i

V x z b A=σ ⋅ ⋅ ⋅ θ+ α θ+ ⋅σ ⋅ ε∑  (9) 

 
che è lo sforzo di taglio relativo al calcestruzzo d�anima. 
 

 
Figura 5 � Concio di trave con taglio effettuato in direzione parallela 

al campo delle tensioni d�anima relative alle staffe 

 
Mediante ulteriori passaggi [2] possono determinarsi le 

espressioni delle risultanti di trazione e compressione nei 
correnti superiore ed inferiore della trave: 
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Allo scopo di valutare le armature delle flange inferiore e 
superiore, si consideri la figura 6 e le equazioni di equilibrio 
rispetto ai punti F1 e F2, che forniscono le espressioni delle 
forze totali nelle due armature Sf1 e Sf2: 
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in cui B1 e B2, d1 e d2 sono gli spessori e le altezze delle flange 
mentre le altre quantità geometriche sono indicate in figura 6. 
Il valore minimo dell�armatura risulta: 

1
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f

syd

S
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=             (14) 

Il rapporto tra le armature  r = Af1/Af2 = |Sf1|/|Sf2| viene 
assegnato dal progettista e rimane inalterato, cosicché 
calcolando il rapporto tra le forze nelle armature superiore ed 

inferiore, il rapporto geometrico viene trovato di conseguenza 
e può essere confrontato con quello scelto. Le equazioni 
precedenti hanno significato fisico solo se vengono rispettate 
alcune condizioni meccaniche e geometriche: 

2cw cdfσ ≤              (15) 
per il campo di compressioni e  

lw sydfσ ≤
      tw sydfσ ≤

             (16) 
per quello di trazione. Per le flange invece devono essere 
soddisfatte le seguenti relazioni: 

1 1 0cd ff− ≤σ ≤
  ,  1 2 0cd ff− ≤σ ≤

           (17) 
Per le zone d�anima di calcestruzzo vicino alle flange invece 
si possono stabilire altre condizioni: 

( )1 1cd lw syd w lw sydf f f− +ρ ⋅ ≤σ ≤ρ ⋅

( )1 2cd lw syd w lw sydf f f− +ρ ⋅ ≤σ ≤ρ ⋅            (18) 

in cui ρlw=Alw /(bw · h) è la percentuale geometrica di armatura 
longitudinale e h l�altezza delle anime escluse le flange. 
 

  
Figura 6 � Equivalenza dello stato tensionale nella sezione e risultanti 

di compressione e trazione nei due correnti 

 
Una condizione molto importante è invece quella relativa alla 
precompressione, per cui è possibile distinguere due casi: 

a) Precompressione esterna (compatibilità completa tra 
cavo e fibra di calcestruzzo dopo l�iniezione della 
boiacca nella guaina), condizione che equivale al 
raggiungimento della tensione ultima allo stato 
limite 

   pi pydfσ ≤
           (19) 

b)  Precompressione esterna (compatibilità nelle sole 
sezioni di ancoraggio e deviazione dei cavi), per la 
quale l�acciaio mostra solo piccole variazioni 
rispetto alla tensione di esercizio (considerate le 
cadute di tensione a tempo infinito): 

    ( )pi p t i→∞σ =σ
           (20) 

I valori delle zone z1, z2 e z3 di calcestruzzo della sezione 
variano invece in un range fornito da condizioni meccaniche e 
geometriche: 

1 2 3 3min 1 2 30, 0, ,z z z z z z z h≥ ≥ ≥ + + =
           (21) 

 
in cui z3min è il minimo valore per il quale la parte centrale 
dell�anima può sopportare lo sforzo di taglio agente nella 
sezione. Tale valore può essere determinato introducendo le 
equazioni (15) e (16) nelle (5) e (9), per cui: 
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Quando h<z3min non è possibile procedere col 
dimensionamento dell�armatura perché l�anima non è in grado 
di contrastare l�intero valore di taglio. Tale condizione è 
indicata in letteratura col termine di �web crushing�. 
Attraverso le precedenti relazioni è possibile costruire il 
dominio di interazione M-V allo SLU per ogni sezione, con 
precompressione interna e/o esterna. Dettagli sul tracciamento 
sono riportati in [2]. Le posizioni effettuate sono le seguenti: 

- Rapporti meccanici di armatura trasversale e 
longitudinale: 
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- Percentuale meccanica totale di armature delle 
flange 
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dove Ac è l�area totale di calcestruzzo della sezione; 

- Percentuale meccanica dell�armatura di 
precompressione 
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- tensione limite di progetto dell�acciaio ordinario e 
dell�acciaio di precompressione fsyd, fpyd ; 

- resistenza di progetto del calcestruzzo per sforzo 
normale e per carico trasversale (MPa) 
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La figura 7 mostra un esempio di dominio di interazione 
M-V allo SLU per una sezione a cassone in calcestruzzo con 
precompressione interna o esterna. Dai domini risulta evidente 
la forte interazione tra taglio e momento e la forte riduzione di 
resistenza a flessione tra il caso di precompressione interna ed 
esterna. I domini relativi ai cavi esterni sono più bassi e meno 
spanciati, mostrando che la capacità in termini di taglio si 
riduce fortemente. Ad un aumento del valore limite di 
momento corrisponde un decremento del valore limite di 
taglio e viceversa.  

La valutazione dei domini di interazione M-V può essere 
associata alla variazione della percentuale di armatura 
trasversale e alla variazione di inclinazione dei cavi [2]. Per il 
massimo valore dell�armatura trasversale e per cavi 
orizzontali, la precompressione esterna raggiunge lo stesso 
valore limite di taglio della precompressione interna, a cui 
corrisponde la crisi d�anima, mentre in tutti gli altri casi il 
valore limite a taglio per precompressione esterna è più basso. 
Inoltre, per cavi orizzontali, la massima resistenza flessionale 
viene ottenuta in assenza di taglio (V=0), mentre 
l�inclinazione dei cavi contribuisce ad un limite flessionale 
associato ad un valore non nullo di taglio (V>0). 

Le coppie (M,V) delle combinazioni di progetto devono 
essere interne al domini affinché le verifiche siano soddisfatte. 

Dalla figura 7 è evidente come in alcuni casi il punto P 
corrispondente ad una generica combinazione SLU possa 
essere esterna al dominio anche se le condizioni Md < Mu e Vd 
< Vu siano soddisfatte contemporaneamente. Ciò accade 
perché nelle verifiche a taglio e momento effettuate 
separatamente per le due sollecitazioni, non si tiene conto 
degli effetti di interazione che possono ridurre le condizioni di 
resistenza globale della sezione.  
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Figura 7 � Diagrammi di interazione M-V allo SLU 

 
4. APPLICAZIONE NUMERICA  

Si presenta un caso studio di ponte a conci a cassone in 
c.a.p., costruito per sbalzi successivi, con conci prefabbricati e 
giunti coniugati a secco. La fig. 8 mostra la geometria del 
ponte. I tempi ipotizzati sono: costruzione di una stampella tra 
20 e 40 giorni di maturazione dei conci, tempo medio di 
applicazione del carico t0 = 30 gg; chiusura in mezzeria (getto 
del concio centrale) a t1 = 45 gg. I cavi di precompressione 
inferiore vengono inseriti allo stesso tempo di chiusura.  
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Figura 8 � Geometria del ponte 
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La ridistribuzione viscosa viene valutata attraverso 
l�equazione (1). Vengono utilizzati tre modelli di viscosità (fib 
Model Code 2010, GL2000 e Bazant B3) con i seguenti 
parametri: umidità relativa RH=80%, resistenza del 
calcestruzzo fck = 35 MPa, rapporto volume/superficie esposta 
V/S = 400 mm. La tabella 1 mostra i valori della funzione di 
ridistribuzione per i vari modelli di viscosità, evidenziando 
l�ampio range di variazione dei valori. Saranno considerati i 
valori massimo e minimo di ridistribuzione (MC 2010 e B3). 

 
Tabella 1 � Valori numerici della funzione di ridistribuzione 

 ξ(3.6·104,30,45) 
Model Code 2010 0.59 
GL2000 0.64 
Bazant B3 0.88 

 
Le caratteristiche della sezione di testa pila sono: area A = 

11.874 m2, momento d�inerzia J = 21.577 m4, posizione del 
baricentro rispetto al lembo superiore yG = 1.693 m, 28 cavi di 
precompressione di area Api = 21.2 cm2, area complessiva Aptot 
= 593.6 cm2, forza di tesatura per cavo P=1600 kN, staffe 
3φ18/20� per anima; per la sezione di mezzeria invece: A = 
8.906 m2, J = 14.902 m4, yG = 1.262 m, 8 cavi ognuno di area 
Api = 21.2 cm2, Aptot = 169.6 cm2, forza di tesatura P=1800 kN, 
staffe 2φ16/20� per anima. Il ponte ha giunti a secco senza 
armature passanti per cui si impone una tensione limite a SLE 
fct = 0 per le tensioni all�intradosso (i) e all�estradosso (e) 
dell�impalcato.  

 

 
Figura 9 � Dominio a SLE per la sezione di testa pila 

 
La figura 9 mostra il dominio elastico allo stato limite di 

servizio per la sezione sulla pila. Il percorso di sollecitazione è 
diviso in tratti, relativi alla successiva applicazione delle 
azioni: il tratto A-B è relativo all�intera costruzione a sbalzo. Il 
percorso B-C è relativo alla chiusura in mezzeria e 
all�applicazione della precompressione inferiore, nonché delle 
cadute di precompressione superiore e dei carichi permanenti 
aggiuntivi. In tale tratto è compresa anche la ridistribuzione 
viscosa. Il tratto C-D invece sovrappone ai carichi permanenti 
le condizioni di massimi e minimi momenti flettenti per 
carichi mobili. I due valori differenti al limite del dominio 
sono condizionati dai due valori di ridistribuzione viscosa. Il 
valore trovato con il modello B3 è sempre il più elevato ed il 
punto corrispondente si trova all�estremo del dominio. E� 
interessante notare come i primi stadi della costruzione a 
sbalzo mostrino un percorso di sollecitazione che si avvicina 
al dominio, per massima trazione al lembo inferiore. Ciò è 
dovuto alla forte precompressione superiore dei primi conci; la 
condizione limite in esercizio è quella invece al lembo 

superiore per i massimi carichi mobili e ciò mostra che questa 
condizione è anche quella di dimensionamento della 
precompressione superiore in esercizio, che può anche 
differire da quella di montaggio, sebbene nel caso in esame ciò 
non sia necessario (la precompressione di montaggio risulta 
sufficiente anche per l�esercizio).  

La figura 10 mostra invece il dominio a SLE per la 
sezione di mezzeria. In questo caso non c�è il tratto del 
percorso di sollecitazione relativo alla costruzione cantilever 
per cui A-B è relativo solo alla chiusura e alla 
precompressione inferiore. Successivamente il tratto B-C è 
relativo alla ridistribuzione viscosa e ai carichi permanenti 
aggiuntivi, mentre il tratto C-D è relativo ai carichi mobili. 
Naturalmente in questo caso la condizione peggiore è quella al 
lembo inferiore a tempo infinito con i massimi carichi mobili 
(punto D), sebbene anche la condizione di chiusura sia al 
limite del dominio, ma al lembo superiore, quando si consideri 
la piccola variazione di momento flettente con il massimo 
valore della precompressione applicata. 

 

 
Figura 10 � Dominio a SLE per la sezione di mezzeria 

 
Attraverso il tracciamento dei domini è possibile dunque 

operare le verifiche di sicurezza contemporaneamente per più 
situazioni nel corso della costruzione e della vita utile del 
ponte, nonché per ogni sezione di interesse. Le condizioni al 
limite che si individuano tramite il posizionamento delle 
coppie N-M, permettono anche considerazioni di progetto 
delle armature e della sezione, con possibile ottimizzazione 
della precompressione e delle caratteristiche della sezione. 

Successivamente alle verifiche a SLE è necessario operare 
quelle a SLU. In questo caso si tracciano i domini di 
interazione M-V, secondo il modello illustrato nel paragrafo 3. 
Nel caso in studio si considerano due possibilità: 

1) precompressione totalmente interna; 
2) precompressione superiore (cantilever) interna e 

precompressione inferiore di continuità esterna. 
In queste due ipotesi la quantità totale di precompressione 

non varia, ma coerentemente con quanto osservato nella 
costruzione dei domini M-V, varia la verifica di sicurezza, 
perché varia l�area del dominio a rottura.  

La figura 11 mostra il dominio M-V allo SLU per la 
sezione di testa pila. Il punto A è relativo alla coppia di 
sollecitazioni M-V associata al massimo momento flettente 
negativo e al corrispondente taglio per carichi mobili, mentre 
il punto B è relativo alla coppia associata al massimo valore di 
taglio per carichi mobili e al momento flettente 
corrispondente. Di conseguenza tutte le condizioni intermedie 
di possibili combinazioni M-V per carichi mobili sono 
contenute nel rettangolo campito. 
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La rottura si ottiene per la condizione di massima 
resistenza a taglio associata alla quantità di staffe nelle anime 
(plateau del dominio); la resistenza a flessione associata 
appare invece molto ampia, essendo ampia la possibile 
variazione in aumento di momento flettente sollecitante. 
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Figura 11 � Dominio M-V a SLU per la sezione di testa pila 

 
La figura 12 mostra i domini di interazione M-V per la 

sezione di mezzeria. Sono stati considerati i due domini nelle 
ipotesi di precompressione interna e di precompressione 
esterna. I punti A e B indicano sempre le due condizioni limite 
di massimo momento flettente e di massimo taglio per carichi 
mobili. In ambedue i casi le coppie M-V sono ampiamente 
all�interno dei domini, sia per precompressione esterna che per 
precompressione interna. La possibilità che si giunga a rottura, 
uscendo fuori dal dominio è qui maggiormente probabile nel 
caso di aumento del valore di taglio con una piccola 
diminuzione del momento flettente (punto C), il quale 
indurrebbe una situazione non accettabile, anche con Vd< Vu.  

Un�altra situazione critica della sezione potrebbe essere 
quella relativa al punto D, per sezione con precompressione 
esterna, in cui la riduzione di resistenza per interazione col 
taglio è significativa. Nessuno dei due casi C o D si presenta 
nel caso in studio. Essi però dimostrano come sia possibile che 
le verifiche separate per taglio e momento possano indurre 
situazioni non sicure, le quali possono essere correttamente 
valutate solo mediante i diagrammi di interazione.  
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Figura 12 � Dominio M-V a SLU per la sezione di mezzeria 

 
5. CONCLUSIONI 

E� stato presentato uno studio sulle verifiche di sicurezza 
agli stati limite di esercizio e agli stati limite ultimi nei ponti a 
conci costruiti per sbalzi successivi, per le fasi di costruzione e 
di esercizio. In particolare si è messo in evidenza come, 
adottando una modalità di verifica basata sui domini limite di 
interazione N-M e M-V, sia possibile seguire i percorsi di 
sollecitazione durante tutte le fasi di costruzione e servizio 
della struttura, nonché nelle condizioni ultime di rottura. E� 
stato sviluppato un modello di interazione M-V a stato limite 

ultimo basato sulla teoria dei campi di tensione che permette 
di valutare le condizioni ultime di strutture con 
precompressione esterna ed interna. E� stato presentato un 
caso-studio di un ponte a conci prefabbricati con sezione a 
cassone in c.a.p. e sono stati tracciati i domini elastici M-N per 
le verifiche di servizio e degli stadi costruttivi, nonché per la 
verifica del dimensionamento della precompressione superiore 
e inferiore. Infine sono stati tracciati i domini M-V a rottura 
per le sezioni più significative e si sono messe in evidenza le 
condizioni di rottura e gli effetti dell�interazione di taglio e 
flessione, operando anche un confronto tra precompressione 
totalmente interna e precompressione parzialmente esterna. 
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SOMMARIO 
Il ripristino delle strutture in muratura e in calcestruzzo dell�edilizia preesistente è stato tradizionalmente realizzato impiegando 

sistemi FRP, piatti di acciaio, o la post-tensione, solo per citare alcune tecniche attualmente disponibili. Recentemente a queste 

tecnologie si sono aggiunti i sistemi di rinforzo FRCM (Fabric Reinforced Cementitiuos Matrix), materiali compositi costituiti da una 

sequenza di uno o più strati di matrice cementizia rinforzati con una rete di fibre ad alto modulo, di Carbonio e di PBO. Questo 

lavoro ha tre obiettivi: a) presentare le linee guida esistenti relativamente alle prove di trazione ed i calcoli delle proprietà dei 

materiali FRCM da usare in sede di analisi; b) riportare alcuni risultati di un programma sperimentale destinato a caratterizzare il 

comportamento a trazione degli elementi rinforzati con gli FRCM; e, c) discutere le prestazioni e l'analisi degli elementi in c.a. di 

tipo soletta-rinforzata con FRCM. I risultati di laboratorio dimostrano l�applicabilità di questo nuovo materiale composito per il 

rinforzo a flessione degli elementi in c.a.. 

 

 

 
PERFORMANCE OF RC SLAB-TYPE ELEMENTS STRENGTHENED WITH FABRIC-REINFORCED-

CEMENTITIOUS-MATRIX (FRCM) COMPOSITES 
 

 
SUMMARY 
The repair and retrofit/rehabilitation of existing concrete and masonry structures have traditionally been accomplished with 

externally bonded FRP systems, steel plates, reinforced concrete (RC) overlays, and post-tensioning, just to name some of the many 

techniques presently available. Fabric-reinforced-cementitious-matrix (FRCM) composites have recently emerged as an additional 

strengthening technology. FRCM is a composite material consisting of a sequence of one or more layers of cement-based matrix 

reinforced with dry-fiber fabric/s. This paper has three objectives: a) to review existing guidelines for tensile testing and calculation 

of FRCM material properties to be used in analysis; b) to report on some of the results of an experimental program intended to 

characterize the tensile behavior of FRCM coupons; and, c) to discuss the performance and analysis of concrete RC slab-type 

elements strengthened with FRCM. The laboratory results demonstrate the technical viability of this new composite material system 

for strengthening flexural RC members. 

 

 

 

 

 

 

 



552 
 

1. INTRODUZIONE 
La riabilitazione e il consolidamento strutturale sono 

considerati a oggi alcuni degli aspetti più impegnativi 

dell�ingegneria civile, al fine di garantire il corretto 

funzionamento di strutture esistenti e rispettare i criteri di 

sicurezza delle più moderne norme tecniche delle costruzioni. 

L�utilizzo di materiali per il consolidamento come, ad 

esempio, polimeri fibro-rinforzati (FRP) rappresentano una 

delle tecniche d�intervento più recenti e comuni da realizzarsi 

su elementi strutturali di cemento armato o muratura. Fin dai 

primi anni '90 molti studi sono stati condotti al fine di 

comprendere le proprietà di sistemi FRP e, conseguentemente, 

il loro uso ottimale [1, 2]. Nonostante tutti i documentati 

vantaggi, il ripristino strutturale per mezzo di FRP ha tre limiti 

distinti [3]: una bassa resistenza della resina organica per 

temperature superiori alla temperatura di transizione vetrosa; 

l�incapacità di applicare il rinforzo su superfici bagnate o su 

calcestruzzi a basse temperature; e una mancanza di 

permeabilità al vapore che può condurre al danneggiamento di 

strutture in calcestruzzo [4]. Una possibile soluzione a queste 

limitazioni può essere considerata la sostituzione del legante 

organico (ad esempio di natura epossidica) con uno inorganico 

(ad esempio di natura cementizia). Utilizzando questo 

concetto, una nuova classe di materiali compositi, sotto 

l�acronimo FRCM (dall�inglese fiber-reinforced-cementitious-

matrix), è stata studiata immergendo il tessuto o fibra di 

rinforzo all�interno di un legante cementizio. Questa scelta 

tecnologia porta con sé alcuni importanti vantaggi come: 

un�intrinseca resistenza al calore, una maggiore compatibilità 

con il substrato (consentendo permeabilità al vapore e 

l�applicazione su una superficie bagnata), e una durabilità a 

lungo termine. 

La tecnologia di rinforzo degli FRCM non deve essere 

confusa con l'utilizzo di grigliati in FRP immersi in 

calcestruzzo o malta. Infatti, l'architettura della fibra, in 

generale continua e unidirezionale, si trasforma ed è sostituita 

da un tessuto a maglia fitta (textile). Un tessuto è un materiale 

costituito da fasci di fibre in due direzioni, una principale e 

una secondaria, collegate tra loro perpendicolarmente, con la 

caratteristica peculiare che i materiali plastici eventualmente 

usati sono applicati solo ed esclusivamente sulle singole fibre 

per aumentarne la durabilità nel tempo e/o evitare problemi 

legati alla manipolazione e istallazione. 

Nella letteratura scientifica non è sempre presente una 

distinzione ben precisa tra tessuti a fibre asciutte e reti con 

fibre pre-impregnate. Nel caso degli FRP si assume 

generalmente che la fibra venga completamente impregnata in 

una resina organica prima della sua applicazione. Viceversa, 

nel caso degli FRCM, il tessuto di rinforzo è messo in opera �a 

secco�. Gli FRCM vengono spesso riportati in letteratura 

scientifica con diversi nomi ed acronimi [5] e paragonati ai più 

noti FRP. In [6] sono messi a confronto i risultati ottenuti da 

test a flessione su travi in cemento armato (CA) rinforzate con 

due differenti sistemi di rinforzo: uno a base di FRCM e l�altro 

a base di FRP. Le due serie di travi mostrano caratteristiche 

simili seppur con alcune differenze. Infatti, nel caso di travi 

rinforzate con FRCM il comportamento è più duttile, lo 

snervamento dell�acciaio avviene a un carico inferiore, a parità 

di rinforzo applicato il carico ultimo è inferiore rispetto 

all�equivalente FRP, e, infine, il meccanismo di rottura è 

governato da taglio interlaminare tra i vari strati di materiale. 

Risultati simili sono riscontrabili in [7] dove sono messi a 

confronto FRCM a base di fibre di vetro e CFRP (FRP con 

fibre di carbonio). I risultati indicano un aumento sia in 

termini di carico sia di deformazione, in aggiunta ad un 

incremento di duttilità all�aumentare degli strati di tessuto 

applicati. 

A oggi gli FRCM sono stati utilizzati con successo in 

alcune importanti applicazioni strutturali [8] che ne 

giustificano tutto il loro potenziale in termini di sistema per la 

riabilitazione strutturale. La ricerca però è ancora necessaria al 

fine di completare la caratterizzazione sperimentale e teorica. 

In aggiunta è fondamentale quantificare l'efficacia meccanica 

sulla base di parametri quali la tipologia e la disposizione delle 

fibre, il tipo di matrice cementizia e le condizioni del 

substrato[9]. 

Gli FRCM non sono attualmente trattati nelle normative 

tecniche italiane. Tuttavia alcuni criteri per la valutazione e la 

caratterizzazione di sistemi compositi per il rinforzo esterno di 

murature e strutture in CA a base di FRCM sono stati 

sviluppati dall��International Code Council (ICC)�, attivo 

negli Stati Uniti, attraverso l�emanazione di Criteri di 

Accettazione (Acceptance Criteria AC434-2013) [10]. Il 

documento si occupa di caratterizzare proprietà quali: la 

capacità assiale, flessione e a taglio degli FRCM, unitamente 

alle prestazioni offerte per esposizioni ad azioni ambientali, al 

fuoco, e relative procedure di progettazione strutturale. 

Dal punto di vista dell� American Concrete Institute (ACI) 

gli FRCM ricadono nella categoria delle lastre cementizie 

rinforzate. Nel 2013 la commissione di studio ACI549 si è 

occupata di redigere alcune linee guida per la progettazione ed 

l�utilizzo di sistemi compositi a matrice cementizia per il 

rinforzo esterno, ACI549.4R-2013 [11]. 

Partendo da queste informazioni si è passati alla stesura e 

realizzazione di un ampio programma di ricerca in base alle 

prescrizioni e ai protocolli stabiliti dall�AC434. In 

quest�articolo sono riportati due principali aspetti di questa 

campagna di sperimentazione: a) la caratterizzazione del 

comportamento a trazione del materiale FRCM e del suo 

legame costitutivo ; b) la caratterizzazione del comportamento 

a flessione di solette rinforzate con materiale composito 

FRCM. 

 

2. GENERALITÀ 
Un�ipotesi fondamentale generalmente applicata per 

descrivere il comportamento degli FRCM è quella della 

perfetta aderenza tra il tessuto (la fibra) e la matrice 

(cementizia). In Figura 1 viene riportato il diagramma sforzo-

deformazione così come descritto da [12]. Nello Stato I, lo 

sforzo di trazione è inferiore a quello di fessurazione della 

matrice, di conseguenza la rigidezza del composito è 

assimilabile a quella della matrice con comportamento 

elastico. Dopo la prima fessura, il carico è trasferito attraverso 

il tessuto fino alla formazione di una fessura successiva. 

Questo fenomeno continua fino alla formazione di un quadro 

fessurativo esteso a tutta la lunghezza del provino (Stato IIa). 

A questo punto il tessuto è sollecitato da un carico crescente 

fino a attingere alla sua resistenza ultima a trazione. Ci 

troviamo nello Stato IIb e la rigidità del composito è 

paragonabile a quello del rinforzo stesso fino a rottura 

(Stato III). 

 
Figura 1 � Diagramma teorico del legame sforzo-deformazione per 

materiali compositi a base cementizia nell�ipotesi di aderenza 

perfetta. 

Deformazione [mm/mm] 

S
fo

rz
o

 [
N

/m
m

2
] 

stato IIa 
formazione 

delle fessure 

stato IIb stato III 

stato I (matrice non fessurata) 

Prima fessura  

stabilizzazione del quadro 

fessurativo  

tessuto 



553 

 

Nella realtà però il legame tra tessuto e matrice non è di 

perfetta aderenza e, a causa dell�instaurazione di un fenomeno 

di slittamento tra le singole fibre che compongono il fascio di 

fibre del tessuto, non si raggiunge il carico ultimo di trazione. 

Come riportato da [13] la modalità di rottura risultano 

fortemente influenzate dalla scelta del sistema di presa e dalla 

sua  geometria. Una descrizione simile è riportata anche in 

[14] e [15]. La zona di passaggio dallo Stato I allo Stato IIa è 

definita in [16] come "bend-over point� o, come punto di 

transizione nell�AC434-2013 [10]. 

Come riportato in Figura 2, il diagramma sforzo-

deformazione nel caso di provini di FRCM soggetti a trazione 

è idealizzato come lineare fino fessurazione della matrice 

cementizia, seguito poi da una zona di transizione non lineare 

che conduce ad un ulteriore tratto lineare fino a rottura. La 

curva reale può essere così semplificata in una semplice curva 

bilineare dove il punto di transizione corrispondente 

all�intersezione ottenuta dai segmenti lineare iniziale e finale 

della curva di risposta. Il primo tratto lineare della curva,  

comportamento elastico-lineare e matrice non fessurata, è 

caratterizzato da un modulo elastico a trazione per materiale 

non fessurato, Ef*. Al secondo tratto corrisponde invece un 

comportamento dell�FRCM fessurato ed è descritto dal 

modulo elastico, Ef. 

 
Figura 2 � Diagramma ideale del legame sforzo-deformazione per 

FRCM 

Quando l�FRCM è applicato come rinforzo esterno ad un 

elemento in CA, si osservano tre diverse modalità di rottura: 

rottura all'interno del calcestruzzo, scorrimento del tessuto 

all'interno della matrice, e distacco della fibra dal substrato 

[9]. Il primo tipo di rottura può essere causato dalla scarsa 

capacità a resistere alla trazione da parte del supporto in 

calcestruzzo, che in molti casi non è ben preservato [17 - 19]. 

Questo tipo di rottura non è ulteriormente discusso nel seguito. 

Fenomeni di scorrimento sono stati costantemente osservati 

[9]. Lo scorrimento relativo o telescopico delle fibre può 

essere causato sia dalla progressiva rottura delle fibre, 

eventualmente danneggiate da fenomeni di attrito con la 

matrice [20 - 22], o dalla mancanza di adesione tra malta e 

fascio di fibre [20, 23]. Quando l�FRCM è utilizzato come 

sistema per il rinforzo a flessione, lo scorrimento è atteso nella 

regione a momento massimo flettente in cui le fessure si 

propagano attraverso la matrice esponendo il tessuto presente 

all�interno. La presenza di scorrimento conduce a un 

comportamento pseudo-duttile dell�elemento strutturale 

soggetto a flessione [5]. Come conseguenza a questo tipo di 

rottura, lo sforzo di trazione è trasferito dal calcestruzzo al 

tessuto per mezzo dello scorrimento tra il tessuto e la matrice 

cementizia. In [6] si descrive questo effetto come una 

proprietà auspicabile per la possibilità di controllare le regioni 

effettivamente danneggiate. Il fenomeno dello scorrimento 

può essere considerato una conseguenza della natura della 

matrice (di solito formata da una malta fine) che non riesce a 

impregnare completamente il fascio di fibre. Le fibre, infatti, 

effettivamente impregnate sono quelle esterne a ogni singolo 

fascio, mentre le fibre all�interno continuano ad essere 

potenzialmente asciutte. Questo diverso livello si 

impregnazione conduce all�innesco di un meccanismo 

telescopico di scorrimento relativo tra le fibre costituenti il 

singolo fascio [21, 22, 24 � 27]. Inoltre, la presenza del tessuto 

stesso riduce la capacità della matrice di trasferire sforzi di 

taglio e di trazione a causa della riduzione della superficie di 

contatto [18, 19]. Infatti, la continuità dell�FRCM sul supporto 

è assicurata dalla presenza dei vuoti all'interno del tessuto, 

dove la matrice cementizia passandovi attraverso ne garantisce 

la continuità. Di conseguenza, come osservato da molti autori 

[18, 19, 28], un ruolo importante è giocato dall�architettura del 

tessuto definita come la quantità e la spaziatura dei fasci di 

fibre costituenti il tessuto in ciascun direzione. 

L'effetto benefico in termini di incremento prestazionale 

della struttura causato dell�applicazione di FRCM dipende 

direttamente dalla quantità di strati di tessuto installata. In [29] 

si osserva come per provini con bassi livelli di FRCM si 

ottengano rotture causate della delaminazione tra il tessuto e la 

matrice, mentre, per campioni con più alto livello di FRCM, la 

rottura è causata dal distacco tra FRCM e supporto in 

calcestruzzo. Le modalità di rottura per scorrimento o distacco 

dal supporto limitano gli effetti benefici forniti dagli FRCM 

allorquando installati su strutture esistenti in CA e soggette a 

carichi flessionali. Questo indipendentemente che la rottura 

avvenga tra matrice e tessuto (scorrimento) o all'interfaccia 

matrice e calcestruzzo (distacco) [30]. 

 

3. CARATTERIZZAZIONE DEL MATERIALE 
FRCM 

Il sistema di rinforzo strutturale in FRCM studiato e 

riportato in quest�articolo è composto da una matrice 

cementizia (base di cemento Portland con l�aggiunta di un 

basso dosaggio di polimeri secchi, meno di 5% in peso) e da 

un rete di fibra asciutta in poliparafenilen benzobisoxazolo 

(PBO) (Figura 3). 

 
Figura 3 � Rete di PBO 

Il tessuto di PBO è formato da fasci di fibre larghi 20 mm 

nella direzione principale e 10 mm in quella secondaria, 

distanziati rispettivamente 5 mm e 15 mm, e con uno spessore 

nominale nelle due direzioni di 0,046 mm e 0,011 mm. 

I provini usati per studiare il comportamento a trazione 

sono ricavati da pannelli di 410x563 mm di dimensione e in 

seguito tagliati in strisce di 410x51x10 mm. I provini così 

formati sono stati testati secondo quanto indicato nell�ACI549 

[11] che al punto 4.3.2 rimanda all'allegato A dei criteri di 

accettazione AC434-2013 [10]. 

I seguenti parametri sono stati considerati per 

caratterizzare il comportamento a trazione del sistema FRCM: 

� modulo di elasticità a trazione con matrice non fessurata, 

Ef * 

� modulo di elasticità a trazione a matrice fessurata, Ef 

� deformazione ultima a trazione, εfu 

� deformazione corrispondente al punto di transizione, εft 

� carico di rottura, ffu 

� sforzo di trazione corrispondente al punto di transizione, 

fft. 

La media e la deviazione standard dei singoli valori 

caratteristici calcolati sono stati riassunti in Tabella 1: 
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Tabella 1 � Risultati delle prove a trazione condotte su provini di 

FRCM 
 

Proprietà del
sistema FRM

Unità di 
misura 

Valore 
medio 

Deviazione 
standard 

COV 
[%] 

Ef* GPa 1546 410 27 

Ef GPa 127 15 12 

fft MPa 237 83 35 

εft mm/mm 0.0013 0.004 28 

ffu MPa 1664 77 56 

εfu mm/mm 0.0176 0.0013 8 

 

4. PROGRAMMA DELLE PROVE SPERIMENTALI 
 

4.1 Numero e tipologie delle prove 
Il numero e la configurazione dei test è stato sviluppato in 

conformità a quanto prescritto dai criteri di accettazione 

AC434-2013 [10] considerando come variabili il numero di 

strati di tessuto (uno e quattro) e la resistenza caratteristica a 

compressione del calcestruzzo (L =28 MPa e H = 40 MPa) 

delle solette su cui applicare il rinforzo. Per ogni 

configurazione sono stati analizzati tre provini per un totale di 

18 travi. 

La geometria del provino simula una soletta di 1830 mm 

di lunghezza con una sezione rettangolare di 305 mm di 

larghezza e 152 mm di altezza. L'armatura longitudinale è 

formata da tre barre d�acciaio con diametro nominale di 

9,5 mm che garantiscono lo snervamento dell�acciaio e di 

conseguenza un comportamento duttile della sezione. 

I campioni sono stati identificati usando il formato 

"A_B_C " dove: "A" indica la resistenza del calcestruzzo (L 

per una resistenza bassa e H per quella alta); "B" il numero di 

strati di tessuto (zero, uno o quattro), e "C" il numero della 

ripetizione (da 1 a 3). 

Durante lo sviluppo dei test sono stati monitorati i 

diagrammi di forza-spostamento, il carico di prima 

fessurazione, il carico di rottura e le rispettive deformazioni. 

 

4.2 Preparazione dei provini 
Le solette sono state create in laboratorio in due getti 

separati. Il calcestruzzo è stato lasciato maturare per 28 giorni 

prima di essere rinforzato con FRCM. La resistenza media a 

compressione del calcestruzzo è stata determinata secondo 

l�ASTM C39 [31] testando nove cilindri con un diametro 

nominale di circa 101 mm per ogni tipo di calcestruzzo. La 

resistenza media a compressione dei due lotti è risultata essere 

29,13 MPa e 42,91 MPa, con rispettive deviazioni standard di 

1.01 MPa e 1.84 MPa. La tensione di snervamento dell�acciaio 

è risultata essere pari a 414 Mpa, con una deviazione standard 

di 8.04 MPa sulla base cinque provini testati secondo l�ASTM 

A370 [32].  

 

4.3 Configurazione dei test 
Il tipo di configurazione utilizzato nei test è di una prova a 

flessione su tre punti per solette semplicemente appoggiate 

con una luce di 1524 mm. Il test è stato eseguito utilizzando 

un attuatore idraulico con una capacità massima di carico di 

250 kN. Il carico applicato è stato monitorato utilizzando sia 

un trasduttore di forza interno all'attuatore che una cella di 

carico esterna posta alla base di uno dei due appoggi. Tre 

trasduttori di spostamento (LVDT), due agli appoggi ed uno 

nella mezzeria della soletta, hanno permesso di monitorare la 

freccia durante lo svolgimento della prova. Le misure di 

deformazione sono state eseguite utilizzando sei estensimetri 

applicati a coppie di due nella sezione di mezzeria della trave 

in tre diverse altezze: due a trazione sulle barre in acciaio, due 

a trazione sul materiale composito e infine due a compressione  

per il calcestruzzo. Tutti i dati sono stati raccolti tramite un 

sistema di acquisizione dati �National Instruments� e 

visualizzati attraverso un sistema d�interfaccia video 

LabVIEW. 

 

4.4 Protocollo di carico 
Il carico sui provini è stato applicato e rilasciato in 

controllo di spostamento a una velocità di 7,5 mm/min 

(modalità quasi statica) in sette cicli. I primi due fino al carico 

di prima fessurazione del calcestruzzo, i due seguenti fino a 

snervamento dell�acciaio, altri due fino a raggiungere un 

chiaro comportamento plastico della soletta, e infine un ultimo 

ciclo che ha condotto alla rottura dei provini. 

 

5. RISULTATO DELLE PROVE E DISCUSSIONE 
Una sintesi dei risultati dei test sono illustrati in Tabella 2. 

Ciascun numero rappresenta la media delle tre ripetizioni e è 

riportato con la deviazione standard corrispondente. 

L�incremento in termini di resistenza, definito come il 

rapporto tra la capacità massima delle solette rinforzate e 

quelle di controllo, risultata essere del 141 e 205% per solette 

con calcestruzzo di tipo L e 135 e 212% per solette con 

calcestruzzo di tipo H, rispettivamente considerando uno e 

quattro strati di materiale applicato (Tabella 2). L�incremento 

di resistenza risulta chiaramente aumentare all�aumentare del 

quantitativo di materiale FRCM applicato. Viceversa la 

duttilità, definita come il rapporto tra lo spostamento in 

corrispondenza della massima deformazione ammessa dal 

sistema e lo spostamento in corrispondenza dello snervamento 

delle armature metalliche, è penalizzata dall�incremento di 

resistenza (Tabella 2). 

 

5.1 Quadro fessurativo a flessione e modalità di rottura 
Le solette mostrano il quadro fessurativo è riportato in 

Figura 4. 

Lo snervamento dell�acciaio nei provini di controllo è 

ottenuto prima che il calcestruzzo a compressione raggiunga il 

suo valore massimo. La Figura 4 mostra le fessure formatesi 

dopo il raggiungimento del carico di prima fessurazione. 

In base al numero di strati applicati, le modalità di rottura, 

che     sopraggiungono      una      volta     snervato     l�acciaio, 

 

Tabella 2 � Risultati delle prove e valori teorici (X rappresenta la media di 3 ripetizioni) 

N. 
Prova 

Valore
medio 

Dev. 
St. 

Aumento 
resistenza 

Spostamento 
svervamento 

Dev. 
St. 

Spostame
nto ultimo 

Dev. 
St. 

Duttilit
à 

Valore 
teorico 

Aumento 
resistenza 

teorico 

Rapporto 
sperimetale

e teorico

Pu,avg   δy, Exp. - δu, Exp. - 
(δu/δy)Ex

p.
Pu,Th  Pu,avg/Pu,Th 

kN kN - mm mm mm mm - kN - - 

L0X 31.83 1.90 1.00 2.38 0.09 26.40 0.33 11.09 29.95 1.00 1.06 

L1X 45.01 2.36 1.41 3.81 0.11 16.12 0.19 4.23 33.12 1.11 1.36 

L4X 65.30 1.26 2.05 4.63 0.15 11.57 0.20 2.50 44.22 1.48 1.48 

H0X 31.01 0.98 1.00 2.46 0.08 30.71 0.41 12.50 28.89 1.00 1.07 

H1X 42.00 1.03 1.35 4.32 0.12 21.81 0.16 5.05 31.93 1.11 1.32 

H4X 65.76 3.97 2.12 5.42 0.09 16.79 0.21 3.10 43.25 1.50 1.52 
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Figura 4 � Tipico quadro fessurativo 

possono essere di due tipi: dovute ad uno scorrimento del 

tessuto all�interno della matrice cementizia (nel caso di uno 

strato di FRCM applicato (Figura 4b)), o dovute ad un 

distacco dell�FRCM dal supporto seguito da uno 

schiacciamento a compressione nel calcestruzzo (quattro strati 

di FRCM applicati (Figura 4c). 

In aggiunta, nel caso di quattro strati di FRCM, si verifica 

una delaminazione parziale del copriferro a causa delle elevate 

concentrazione degli sforzi normali e di taglio presenti 

all�interfaccia calcestruzzo-FRCM. Si evidenzia inoltre la 

formazione di alcune fessure orizzontali che si propagano in 

corrispondenza delle barre d�acciacio a partire dall�altezza del 

copriferro (Figura 4c). Una volta che il meccanismo di 

distacco è innescato, il carico sostenuto cala drasticamente e la 

soletta rinforzata segue un comportamento simile a quello del 

provino di controllo. 

Le Figura 4d, Figura 4e e Figura 4f mostrano un confronto 

dei diversi quadri fessurativi presenti all�intradosso delle 

solette testate. Per i provini di controllo, all�aumentare del 

carico applicato, vi è un aumento in parallelo del livello di 

snervamento dell'acciaio, dell�ampiezza delle fessure e della 

loro profondità. Nel caso di uno strato di FRCM, il quadro 

fessurativo è simile a quello del provino di controllo e le 

fessure nell�FRCM riflettono le fessure del substrato di 

calcestruzzo. Diversamente per solette rinforzate con quattro 

strati di FRCM, le fessure diminuiscono la loro ampiezza e 

profondità (il quadro fessurativo si fa più fine) non 

continuando più a riflettere, almeno in superficie, le fessure 

presenti nel calcestruzzo sottostante. 

 

5.2 Estensimetri 

Figura 5a e Figura 5b riportano i valori di deformazione di 

due tipiche solette con calcestruzzo di tipo H e rinforzate con 

uno e quattro strati FRCM. I valori sono forniti dalle tre 

coppie di estensimetri applicati lungo la profondità della 

sezione della soletta. In particolare, la figura 7a rende evidente 

lo scorrimento del tessuto all'interno della matrice cementizia 

quando la soletta si avvicina alla sua capacità massima. 

Per solette rinforzate con quattro strati di FRCM i valori di 

deformazione dopo lo snervamento risultano inferiori a quelle 

delle barre d'acciaio. Questo fenomeno ci conferma l'ipotesi di 

slittamento anche se non facilmente visibile da osservazioni 

superficiali (Figura 5b). 

 
Figura 5 � Misure di deformazione 

 

5.3 Diagramma forza-spostamento 

In Figura 6a, Figura 6b e Figura 6c vengono rappresentati 

i diagrammi forza-spostamento nel caso di controllo, uno e 

quattro strati FRCM per solette gettate con calcestruzzo di tipo 

H. Ogni figura mostra tre curve che rappresentano le tre 

ripetizioni effettuate. Un�altra curva è stata generata seguendo 

gli algoritmi proposti all�interno dell�ACI549.4R-2013 per il 

calcolo della capacità teorica. 

 
Figura 6 � Diagrammi forza-spostamento 

In tutti i test, il legame tra  carico e spostamento può 

essere considerato di tipo elastico fino al punto in cui la 

massima tensione di trazione nel calcestruzzo eguaglia il 

modulo di rottura (con un valore del carico di circa 17 kN). In 

questo intervallo, il contributo dell�FRCM non influenza il 

comportamento complessivo della sezione e la rigidità delle 

solette non rinforzate è paragonabile a quella delle solette 

rinforzate. Dopo che si è raggiunto il carico di prima 

fessurazione, ma prima dello snervamento, il rapporto tra 

carico e deformazione è da considerarsi ancora 

approssimativamente lineare, ma con una pendenza 

leggermente diversa in base ai livelli di rinforzo. Una volta 

raggiunto il punto di snervamento, il contributo dell�FRCM 

appare ancora più evidente, con un conseguente aumento della 
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capacità portante della sezione proporzionale alla quantità di 

tessuto, anche se a discapito della duttilità. 

 

6. ANALISI DELLA SEZIONE 

L�analisi teorica del comportamento delle solette 

rinforzate con FRCM è stata eseguita seguendo le prescrizioni 

di calcolo presenti nell�ACI549.4R-2013 [11] al Capitolo 10. 

Le seguenti ipotesi sono state prese in considerazione: a) 

conservazione delle sezioni piane; b) perfetta aderenza tra 

calcestruzzo e FRCM e, inoltre, tra matrice cementizia e 

tessuto di rinforzo; c) deformazione massima del calcestruzzo 

pari a 0,003 mm/mm e; d) legame costitutivo dell�FRCM di 

tipo elastico bilineare. 

Un legame costitutivo elastico-perfettamente plastico è 

stato ipotizzato per descrivere il comportamento dell�acciaio 

mentre per il calcestruzzo si è fatto uso di un modello alla 

Todeschini [33]. Le proprietà del calcestruzzo e dell'acciaio 

sono state ricavate dalle prove eseguite secondo le ASTM C39 

[31] ASTM A370 [32]. Le armature metalliche risultano avere 

una resistenza a trazione di 413 MPa e rispettivo modulo di 

elasticità pari a 200 GPa. Per il calcestruzzo di tipo L La 

resistenza caratteristica a compressione è di 28,9 MPa e 

modulo di elasticità di 25,5 GPa, mentre 42,4 MPa e 30,4 GPa 

risultano essere i valori di resistenza a compressione e modulo 

elastico per il calcestruzzo di tipo H. Inoltre, come da ipotesi, 

la deformazione massima a compressione è considerata uguale 

a 0,003 mm/mm per entrambi i calcestruzzi.  

Il calcolo della deformazione ultima del sistema di 

rinforzo FRCM, εfu, è ottenuta seguendo le indicazioni della 

ACI549.4R-2013 e, quindi, calcolata a partire dal valore 

medio dalle prove di trazione, effettuate secondo la AC434-

2013 [10] sottraendovi una deviazione standard. Il livello di 

deformazione massima di progetto, εfd, del rinforzo di FRCM 

è limitata superiormente come da Equazione 1: ߝ௙ௗ ൌ ௙௨ߝ ൑ 0.012   (1) 

La resistenza di progetto del rinforzo di FRCM è calcolata 

secondo l'Equazione 2: ௙݂ௗ ൌ  ௙ௗ    (2)ߝ௙ܧ

Il momento flettente sollecitante di progetto è calcolato 

secondo l'Equazione 3. ߶௠ܯ௡ ൌ ߶௠൫ܯ௦ ൅  ௙൯   (3)ܯ

dove Mn rappresenta il valore del momento flettente 

nominale e MS e Mf sono rispettivamente il contributo 

dell�armatura metallica e del rinforzo di FRCM. Il coefficiente 

di sicurezza Φm è chiarito in Equazione 4: 

߶௠ ൌ ൞0.90 ߝ ݎ݁݌௧ ൒ 0.0050.65 ൅ ଴.ଶହ൫ఌ೟ିఌೞ೤൯଴.଴଴ହିఌೞ೤0.65 ߝ ݎ݁݌௧ ൏ ௦௬ߝ ݎ݁݌       ௦௬ߝ ൏ ௧ߝ ൏ 0.005 (4) 

dove εt rappresenta la deformazione effettiva dell�armatura 

metallica e εsy è la tensione di snervamento dell�acciaio. 

Tuttavia, per confrontare i risultati teorici con quelli 

sperimentali il coefficiente di sicurezza Φm è stato considerato 

pari a 1,0. Per ogni livello di rinforzo usato nei test sono stati 

calcolati i rispettivi carichi teorici di prima fessurazione, di 

snervamento e rottura. Le curve sono state tracciate 

unitamente ai risultati sperimentali in Figura 6a, Figura 6b e 

Figura 6c. Le previsioni teoriche approssimano 

sostanzialmente bene il comportamento delle travi fino allo 

snervamento dell�acciaio. Dopo questo punto, i valori teorici 

sottostimano sia lo spostamento sia la forza effettivamente 

sopportate dalle solette rinforzate con FRCM. Il rapporto tra i 

valori teorici e quelli sperimentali sono riportati in Tabella 3. 

 

7. CONCLUSIONI 

I risultati di laboratorio dimostrano l�applicabilità e 

l�affidabilità tecnica degli FRCM quando usati per il rinforzo 

di solette in CA che lavorino a flessione. In termini di capacità 

ultima, l'aumento di resistenza è risultato essere 141 e 205% 

per solette di calcestruzzo a bassa resistenza (L) rinforzate con 

uno e quattro strati di materiale FRCM; e del 135 e 212% nel 

caso di solette con calcestruzzo ad alta resistenza (H). In 

generale l�aumento della capacità ultima delle solette 

rinforzate con FRCM è proporzionale alla quantità di tessuto 

messo in opera. Viceversa la duttilità non sembra seguire lo 

stesso trend. 

Lo studio dell�andamento delle deformazioni nella sezione 

di mezzeria della soletta mostra come lo scorrimento delle 

fibre all�interno della matrice cementizia conduca a un 

comportamento non lineare della sezione. Questo fenomeno 

necessita di essere catturato da futuri algoritmi di calcolo che 

si propongano di ottenere un modello teorico più 

rappresentativo del fenomeno fisico. 

Un�analisi sezionale è stata condotta in base 

all�ACI549.4R-2013[11] per verificare il reale livello di 

accuratezza nella stima della capacità ultima. Le previsioni di 

calcolo ottenute, basandosi sull'ipotesi di perfetta aderenza, 

non sono soddisfacenti sottostimando i reali effetti benefici e 

di miglioramento dovuti alla presenza dell�FRCM. 
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9. SIMBOLOGIA 

Af = area della fibra per unità di larghezza, mm2/mm 

As = area delle armature metalliche in trazione, mm2 (in.2) 

E2 = pendenza della porzione lineare del diagramma 

sforzo-deformazione per FRCM, MPa 

Ec = modulo di elasticità del calcestruzzo, GPa 

Ef = modulo di elasticità dell�FRCM con matrice 

fessurata, GPa 

E*f = modulo di elasticità dell�FRCM con matrice non 

fessurata, GPa 

Mf = contributo dell�FRCM al momento nominale, N-mm 

Mn = momento nominale, N-mm  

Ms = contributo dell�armatura metallica al momento 

nominale, N-mm 

d = altezza utile della sezione, mm 

fc = resistenza cilindrica a compressione del calcestruzzo, 

MPa 

f′c = resistenza a compressione di progetto del 

calcestruzzo, MPa 

fft = resistenza dell�FRCM nel punto di transizione nel 

diagramma sforzo-deformazione, MPa 

ffu = resistenza ultima del rinforzo di FRCM, MPa 

fy = resistenza allo snervamento delle armature 

longitudinali, MPa 

n = numero di strati del rinforzo di FRCM 

εc = deformazione del calcestruzzo al lembo compresso, 

mm/mm 

εfd = deformazione di progetto del rinforzo di FRCM, 

mm/mm 

εfu = deformazione ultima del rinforzo di FRCM, mm/mm 

εsy = deformazione di snervamento dell�armatura metallica, 

mm/mm 

φm = coefficiente di sicurezza.  
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SOMMARIO 

Nella progettazione antisismica, la stima della rigidezza effettiva degli elementi in calcestruzzo armato (c.a.) gioca un ruolo 

determinante quando si adottano metodi di analisi lineare. Il presente studio vuole evidenziare come le NTC08 e l'EC8 non tengano 

conto di tutti i parametri che influenzano la determinazione della rigidezza effettiva ed in taluni casi possono risultare non 

conservativi, specialmente nei telai in cui l�effetto P-Δ può divenire significativo. Il presente studio mira ad investigare l'influenza dei 

fattori essenziali per il calcolo della rigidezza effettiva di telai in c.a. soggetti ad azioni sismiche. A tal fine sono stati esaminati 

cinque differenti approcci tratti dalla letteratura scientifica e da norme internazionali di progettazione. Si è fatto riferimento ad un 

edificio reale in c.a. per il quale è stata studiata e discussa l�importanza delle seguenti varabili: quantità di armatura longitudinale, 

entità del carico assiale applicato, resistenza a compressione del calcestruzzo e tipologia di trave. Sono stati poi valutati gli eventuali 

effetti del secondo ordine da analisi eseguite allo Stato Limite Ultimo per azioni sismiche e gli spostamenti di piano per le verifiche 

allo SLD. I risultati delle analisi portano a concludere che la rigidezza effettiva è particolarmente sensibile al rapporto geometrico di 

armatura ed è assoggettata ad una soglia superiore del 50%, per i pilastri con basso rapporto di carico assiale. Infine, si mostrerà che 

in alcuni casi le due normative tendono a sottostimare gli effetti del secondo ordine nell�analisi sismica allo SLU.  

 
EFFECTIVE STIFFNESS OF REINFORCED CONCRETE FRAMED STRUCTURES UNDER SEISMIC LOADS  

 
SUMMARY 

The Italian NTC08 and Eurocode 8 do not take into account all the structural parameters affecting the effective stiffness of structural 

members in seismic design and this may not be on the safe side when a linear analysis is performed and if second-order P-Δ effects 

may occur. This paper presents a study on the factors influencing the effective stiffness of R/C (Reinforced Concrete) beams, 

columns and walls under seismic forces. Five different approaches are adopted in order to evaluate the effective stiffness of R/C 

members, in accordance with the scientific literature and some international design codes. Furthermore, the paper discusses the 

outcomes of a parametric analysis performed on an actual R/C building and analyses the main variables, namely reinforcement ratio, 

axial load ratio, concrete compressive strength and type of beams. The second-order effects were also investigated and the resulting 

displacements related to the Damage Limit State under seismic loads are discussed. Although the effective stiffness increases with 

steel ratio, the analytical results show that the limit of 50% of the initial stiffness turns out to be the upper bound for small values of 

axial-load ratio, rather than a lower bound as indicated by both NTC08 and EC8. As a result, in some cases the current Italian and 

European provisions tend to underestimate the second-order P-Δ effects, when the seismic Damage Limit State is investigated.  
 

 
 
1. STATO DELL�ARTE E OBIETTIVI DI RICERCA 

La progettazione sismica di strutture intelaiate ordinarie è 

normalmente condotta per mezzo di analisi lineari i cui esiti 

dipendono fortemente dai valori assunti per le rigidezze 

effettive degli elementi strutturali. Tale procedura è accettabile 

benché trascuri gli effetti di fenomeni tempo-dipendenti, come 

ritiro e scorrimento viscoso, e della fessurazione progressiva. 

Sebbene diversi lavori tratti dalla letteratura scientifica 

suggeriscano una attenta valutazione della rigidezza effettiva 

degli elementi in c.a. in condizioni sismiche, le NTC08 [1] e 

l'EC8 [2] forniscono istruzioni che appaiono molto 

semplicistiche. Infatti, le NTC08 consentono ai progettisti di 

operare, come stima per la rigidezza effettiva degli elementi, 

una riduzione del 50% della rigidezza riferita alla sezione 

integra. L'EC8 suggerisce di assumere lo stesso valore di 

rigidezza fessurata in assenza di analisi non-lineari più 

accurate. L�approccio descritto può essere migliorato sotto 

alcuni aspetti. Innanzitutto le normative citate non distinguono 

la stima delle rigidezze effettive degli elementi a seconda dello 

Stato Limite di progetto (SLU o SLD per azioni sismiche). 

Inoltre, non vi è differenza di trattamento tra travi e pilastri. 

Infine sono completamente trascurati alcuni parametri tra i più 
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influenti sulla corretta determinazione della rigidezza effettiva. 

Altre normative e linee guida internazionali offrono 

indicazioni più specifiche per l�assegnazione di una rigidezza 

ridotta agli elementi di un edificio in c.a. quando è progettato 

in condizioni sismiche. Le norme neozelandesi, ad esempio, 

hanno subìto una graduale evoluzione, come riportato in [3]. 

Esse sono denominate NZS 3101 [4] e forniscono valori di 

rigidezza effettiva sia per lo stato limite di esercizio che per 

quello ultimo per le diverse tipologie di elemento strutturale. 

Le norme americane ACI-318 [5] offrono raccomandazioni di 

progetto per entrambi gli stati limite di esercizio e di collasso 

ed anche le FEMA 356 [6] includono espressioni differenziate 

per tipologia di elemento strutturale. Al contempo, le norme 

canadesi della CSA [7] attribuiscono valori specifici per la 

riduzione di rigidezza degli elementi strutturali.  

D�altro canto, le norme NZS 3101 forniscono istruzioni 

dettagliate per i pilastri che godono di un alto livello di 

protezione nei confronti della formazione di cerniere plastiche 

allo SLU ma non dicono nulla circa la riduzione di rigidezza a 

taglio. Le FEMA 356 forniscono, invece, indicazioni circa la 

rigidezza assiale degli elementi oltreché quella flessionale. 

Infine, la maggior parte delle normative extra-europee trattano 

il tema delle travi di accoppiamento, suggerendo valori di 

rigidezza flessionale e tagliante ridotti. Per quanto riguarda le 

pareti, la distinzione tra condizione fessurata e non fessurata è 

trattata, ad esempio, nelle ACI-318. 

La letteratura scientifica riporta pochi contributi sul tema 

della rigidezza di pareti fessurate lungo la loro altezza ([8]-

[10]). Il calcolo della rigidezza degli elementi nelle zone  

fessurate è affrontato con approccio sperimentale in [11]-[19].  

 Recentemente Khuntia e Ghosh [20] hanno introdotto 

come parametro il rapporto geometrico di armatura e quindi 

proposto formule per il calcolo della rigidezza effettiva EIeff 

dei pilastri in c.a. soggetti a carichi sismici ed espressioni 

semplificate per le travi in c.a. realizzate rispettivamente con 

calcestruzzi di normale o alta resistenza. Sulla base di test di 

laboratorio anche Elwood ed Eberhard [21] hanno indicato 

valori per la riduzione dei rigidezza di pilastri in c.a. a sezione 

rettangolare appartenenti a strutture in c.a. soggette a carichi 

sismici. Sempre in [21] viene proposta una relazione valida sia 

per pilastri circolari che rettangolari, indipendentemente al 

rapporto geometrico di armatura. Kumar e Singh [22] hanno 

inoltre analizzato la differenza tra classi di calcestruzzo 

normali e ad alta resistenza.  

Nel presente studio sono state elaborate analisi numeriche 

per un edificio multipiano applicando cinque approcci 

differenti per il calcolo delle rigidezze effettive, tratti dalla 

letteratura scientifica e dai codici normativi internazionali 

citati. In particolare i modelli adottati sono: NTC08/EC8; 

NZS-3101; Khuntia e Ghosh; Elwood e Eberhard; Kumar e 

Singh. Tali modelli sono riportati nelle Tabelle 1 e 2. 

 

2. ANALISI STRUTTURALE IN PRESENZA DI 

AZIONI SISMICHE 

Per le analisi in questione è stato scelto un edificio a 6 

piani fuori terra, situato in area ad elevata pericolosità sismica, 

a pianta rettangolare (31.0 m x 22.5 m). L�edificio è 

simmetrico rispetto agli assi baricentrici, se si trascura una 

piccola eccentricità rispetto al piano medio verticale lungo la 

direzione più lunga, dovuta alla posizione delle scale e di un 

vano ascensore. Il lato lungo dell�edificio è allineato all�asse 

orizzontale, definito tramite l�ascissa x del sistema di 

riferimento globale, mentre il lato corto è allineato lungo 

l�asse verticale y, come illustrato in Figura 1. I solai sono a 

nervature monodirezionali in latero-cemento con travetti 

orientati lungo l�asse y; l�edificio ha un�altezza di interpiano 

di 3.80 m al piano terra e di 3.00 m ai piani superiori. La 

tromba delle scale e il vano ascensore sono realizzati con 

pareti in c.a. La struttura è a telai sismo-resistenti progettata in 

classe di duttilità Bassa (CDB) secondo le NTC08 e l�EC8. 

Nell�analisi sismica i solai sono considerati infinitamente 

rigidi nel loro piano attraverso un vincolo di tipo diaframma. 

Vi sono 3 pareti e 44 colonne con interasse di 4/5 metri lungo 

x e di 4.5 m lungo y. La sezione dei pilastri è quadrata di lato 

500 mm per i primi tre livelli, 400 mm per il quarto e 300 mm 

per i due livelli superiori.   
 

Tabella 1 �Normative: rigidezza effettiva di elementi in c.a. allo SLU  

 

Codice 

Normativo 
Elemento Condizione 

Rigidezza 

flessionale 

Rigidezza

tagliante 

   
fy = 400 MPa 

(fy = 500 MPa)
- 

NZS 3101 Trave Rettangolare 
0.4 E40MPa·Ig 
(0.32E40MPa·Ig) 

- 

 Pilastro 0.80 0.5 < ߟ·Ig (0.80·Ig) - 

Ig (0.50·Ig)·0.55 0.2 = ߟ   - 

Ig (0.30·Ig)·0.40 0.0 = ߟ   - 

NTC08/EC8   0.5 E·Ig 0.5 G·Ag 

 
Tabella 2 � Letteratura: rigidezza effettiva di elementi in c.a.  

Modello di Khuntia & Gosh (2004) [20] EIୣ୤୤ ൌ EୡI୥ሺ0.80 ൅ 0.25ρୡሻ ൬0.30 ൅ 0.5 Pܲ୳൰ ൑ EୡIୡ , ൒ EୡIୠୣୟ୫ EIୣ ൌ EୡI୥ሺ0.10 ൅ 25ρୠሻ ൬1.2 െ 0.2 bh൰ ൑ 0.6EୡI୥ EIୣ୤୤ ൌ EୡI୥ሺ0.10 ൅ 25ρୠሻ ൬1.2 െ 0.2 bh൰ ሺ1.15 െ 4 · 10ିହfୡᇱሻ ൑ 0.6EୡI୥ 

Limitazioni e condizioni:  ሺ1.2 െ ଴.ଶ௕௛ ሻ≤ 1, P୳ ൌ 0.85fୡᇱ൫A୥ െ Aୱ୲൯ ൅ ௬݂ݐݏܣ 

Modello di Elwood & Eberhard (2009) [21] ܫܧ௘௙௙ܫܧ௚ ൌ 0.45 ൅ ሾ1ߟ2.5 ൅ 110ሺ߶௥/ܦሻሺܦ/ܽሻሿ ൑ 1.0 & ൒ 0.2 

valida per colonne circolari e rettangolari 

Modello di Kumar & Singh (2010) [22] 

 
CLS  

normale 

 

 

Eୡܫ௘௙௙ܧ௖ܫ௚ ൌ ൭ ߟ   ݁ݏ   0.35 ൑ 0.20.175 ൅ 0.2   ݁ݏ   ߟ 0.875 ൑ ߟ ൑ ൒ ߟ   ݁ݏ   0.60.7 0.6 ൱ 

CLS ad alta 

resistenza 

 

Eୡܫ௘௙௙ܧ௖ܫ௚ ൌ ൮ ߟ   ݁ݏ   0.35 ൑ 0.10.24 ൅ 0.1   ݁ݏ   ߟ 1.1 ൑ ߟ ൑ ൒ ߟ   ݁ݏ   0.9    0.6 0.6   ൲ 

in cui: 

fy è la tensione di snervamento delle barre; 

fc
� è la resistenza caratteristica del calcestruzzo; 

Ig è il momento di inerzia della sezione non fessurata; 

Ec è il modulo elastico del calcestruzzo e E40MPa  il modulo 

corrispondente ad un CLS con fc
�=40MPa; EIeff  è la rigidezza 

effettiva; 

G è il modulo elastico tagliante; 

h è l�altezza, b la larghezza ed Ag l�area della sezione; 

P è il carico assiale agente e Pu quello ultimo a compressione; · ൌ  P/A୥fୡᇱ è l�azione assiale normalizzata; 

ρc è il rapporto geometrico di armatura nella colonna e ρb nel pilastro; Ԅ୰ è il diametro delle barre e Ast è l�area delle staffe; D è il diametro di un pilastro circolare o l�altezza della sezione. 
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L�accelerazione spettrale è calcolata in conformità con le 

NTC08 e l�EC8 (2005). Lo spettro elastico è assunto allo Stato 

Limite di salvaguardia della Vita nel sito dell�edificio (uso 

residenziale/uffici), per uno smorzamento del 5%, topografia 

regolare e tipo di suolo di categoria B, che implica un 

coefficiente di amplificazione dello spettro pari a 1.2. Il valore 

dell�accelerazione al suolo è pari ad ag = 0,25g  e ag = 0,10g 

rispettivamente per lo SLV e lo SLD.Lo spettro di progetto è 

stato ottenuto a partire da quello elastico le cui ordinate sono 

divise per il fattore di struttura q: q = q0 KR = 3.0 αu /α1 KR = 

3.0 x 1.3 x 1.0 = 3.9. Sulla base delle assunzioni fatte, è stato 

condotto uno studio parametrico con lo scopo di testare la 

risposta della struttura, simulata applicando i 5 modelli di 

rigidezza effettiva, per mezzo di una analisi dinamica lineare 

con spettro di progetto. 

Sono state prese in considerazione le seguenti variabili: 

geometria delle travi; resistenza caratteristica a compressione 

del calcestruzzo; rapporto geometrico di armatura; sforzo 

assiale normalizzato. Le tipologie di travi sono suddivise in 

due classi: emergenti/ricalate (in figura deep/ordinary) e in 

spessore di solaio/piatte (in figura flat/wide). La validità del 

presente studio non è estesa a travi alte, ovvero con altezza 

significativamente maggiore dello spessore del solaio. 

Per le travi emergenti si è scelta una sezione del tipo 300 x 

400 mm, mentre per le travi piatte si è considerata una sezione 

tipo 700 x 250 mm. Per quanto attiene il calcestruzzo sono 

state prese in considerazione due differenti classi: C20/25 e 

C45/55. In tutti i casi si è assunto un copriferro di 3 cm. Sono 

inoltre stati considerati due valori di rapporto geometrico di 

armatura nei pilastri: rispettivamente 1% e 2%. Questo 

parametro entra in gioco nella sola formulazione di Khuntia e 

Ghosh per il calcolo della rigidezza effettiva. Non sono stati 

adottati link rigidi per i giunti trave-colonna.  

La valutazione di rigidezza effettiva deve inoltre prendere 

in considerazione la distinzione tra SLU e SLD. Tuttavia, 

nello specifico caso in esame non vi sono notevoli differenze 

tra i risultati di entrambe le analisi effettuate con rigidezze 

ridotte agli stati limite ultimo e di danno. Infatti, le 

accelerazioni spettrali corrispondenti ai primi modi di vibrare 

hanno ordinate quasi sovrapposte e le masse in gioco, che 

incidono sul carico   negli elementi verticali, sono le stesse. 

Inoltre, solo il modello NZS 3110, tra quelli considerati nelle 

analisi, fornisce esplicitamente valori differenti di rigidezza in 

funzione dello Stato Limite considerato. 

 

 
Figura 1 � Modello di calcolo dell�edificio in esame 

 

2.1 Influenza della resistenza del CLS a compressione 

Lo studio parametrico, come detto, considera i due valori 

di fc
� pari a 20 e 45 MPa rispettivamente. Per i pilastri, lo 

sforzo assiale normalizzato varia tra 0.05 e 0.25; i risultati 

ottenuti con i differenti modelli di rigidezza ridotta mostrano 

che nell�intervallo in questione l�influenza del calcestruzzo è 

modesta e che il valore di rigidezza effettiva EIeff/EcIg  si 

riduce leggermente per valori crescenti di fc
�, come mostrato in 

Figura 2. Tale risultato concorda con quanto trovato da Kumar 

e Singh, ovvero che la rigidezza effettiva abbia una complessa 

dipendenza non lineare dalla resistenza caratteristica del 

calcestruzzo a compressione. Infatti, nell�intervallo di valori di 

η contenuti tra 0.4 e 0.7, il rapporto tra rigidezza effettiva ed 

iniziale cresce vistosamente con fc
� a conferma di quanto 

riportato da Khuntia e Ghosh ed  Elwood ed Eberhard. Per 

valori inferiori di carico assiale, invece, l�influenza di fc
� è 

piuttosto ridotta e di segno contrario (il suddetto rapporto 

decresce con valori crescenti di fc
�).  Per bassi valori del carico 

assiale, in effetti, la crisi della sezione è governata dallo 

snervamento delle barre di armatura; perciò, la rigidezza 

effettiva può essere definitivamente considerata poco sensibile 

alla resistenza del calcestruzzo. Inoltre, anche per valori molto 

alti di carico assiale si può constatare un�influenza marginale. 

Le NTC08, tuttavia, impongono una limitazione sul carico 

assiale nei pilastri: quando · non supera il valore di 0.65, 

l�influenza della resistenza a compressione del calcestruzzo è 

bassa e il rapporto di rigidezza effettiva su quella iniziale si 

riduce leggermente o rimane quasi costante al crescere di fc
�. 

Nel caso in questione, il modello meno sensibile alla 

resistenza a compressione del calcestruzzo risulta essere 

quello di Kumar e Singh, che è l�unico a fornire per i pilastri 

valori differenti per calcestruzzi normali o ad alta resistenza. 

Per le travi, tutti i modelli analizzati sono liberi da qualsiasi 

dipendenza dalla classe di calcestruzzo, eccetto per Khuntia e 

Ghosh. In questo caso, maggiore è la resistenza caratteristica 

fc
�, minore è il rapporto di rigidezza effettiva. La Figura 2 

riporta i diagrammi delle osservazioni più significative.  

 

2.2 Influenza del tipo di trave 

L�influenza del tipo di trave è stata studiata adottando due 

diversi tipi di travi �basse�, quelle emergenti (sezione b x h = 

300 x 400 mm) e quelle piatte (b x h = 700x250 mm); le travi 

di accoppiamento hanno sezione rettangolare 400 x 250 mm. 

Non si osservano differenze apprezzabili sulla rigidezza 

effettiva dei pilastri dovute al tipo delle travi. Solo il modello 

di Elwood e Eberhard ha mostrato un modesto effetto, tuttavia, 

che dipende dal rapporto D/a  tra la profondità della sezione 

della colonna nella direzione del carico e la luce di taglio. 

Perciò, nel caso di travi in spessore, specialmente ai piani 

inferiori, c�è una riduzione di luce di taglio delle colonne 

rispetto al caso di travi emergenti, il che comporta valori 

crescenti del rapporto D/a  e di conseguenza valori decrescenti 

per la rigidezza effettiva. Come per i pilastri, tutti i modelli 

portano a valori identici per le travi ricalate e per quelle piatte, 

tranne il modello di Khuntia e Ghosh. Quest�ultimo include il 

rapporto b/h tra lo spessore della sezione e la sua profondità 

effettiva. In questo caso, un aumento di b/h  è accompagnato 

da una riduzione del rapporto di rigidezza effettiva su quella 

iniziale, cioè la rigidezza delle travi piatte è maggiormente 

ridotta rispetto a quella di travi ricalate (di circa il 50%). In 

Figura 3 si può apprezzare la differenza tra i valori di 

rigidezza efficace ottenuti adottando i modelli utilizzati per il 

caso di travi piatte (700 x 250 mm). 
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2.3 Influenza del rapporto geometrico di armatura 

Le NTC08 prescrivono per l�armatura longitudinale nei 

pilastri una quantità contenuta nell�intervallo 0.01-0.04Ag. 

Tuttavia, nella pratica del progetto in CD-B si mantiene il 

suddetto rapporto entro il 2.5% per evitare la congestione delle 

armature. Pertanto, nel presente lavoro si è scelto di adottare 

due valori di percentuale geometrica di armatura ρ = 1% e 2%. 

 

 

 

 

Figura 2 � Rigidezza efficace pilastri in funzione di fc
� 

 
L�influenza del rapporto geometrico di armatura nei pilastri è 

stata valutata sfruttando il modello di rigidezza effettiva 

proposto da Khuntia e Ghosh. Gli altri modelli non prendono 

in considerazione il suddetto parametro. Sia nel modello a 

travi emergenti che in quello a travi in spessore di solaio, 

realizzati con calcestruzzi di classe bassa o alta, un incremento 

del rapporto geometrico di armatura porta ad un significativo 

incremento della rigidezza effettiva dei pilastri.  

 

 

Figura 3 � Rigidezza efficace travi piatte (70 x 30 cm) 

 

 

Figura 4 � Rigidezza efficace travi emergenti (40 x 30 cm), C20/25 

 

La Figura 4 riporta i valori ottenuti per le travi ricalate e 

C20/25. Lo stesso apprezzabile incremento di rigidezza 

dovuto ad un ridotto incremento di quantitativo di armatura si 

verifica nel caso di travi piatte. Si osserva che l�influenza del 

rapporto geometrico di armatura non rileva per tutti i possibili 

valori del carico assiale. Per ·<0.4 come richiesto dalle 

NTC08, la crisi della sezione è governata dallo snervamento 

delle barre d�acciaio; l�influenza del rapporto geometrico di 

armatura è maggiore che per i valori di · compresi tra 0.4 e 

0.7. Per valori molto alti di carico assiale (·g0.7), il rapporto 

geometrico di armatura risulta determinante, ma tali valori di 

forza assiale sono di scarsa rilevanza per la pratica corrente. 

 
3. DISCUSSIONE DEI RISULTATI DELL�ANALISI 

I risultati analitici ottenuti con i differenti modelli di 

rigidezza efficace per i pilastri sono illustrati in  Figura 5 nella 

situazione più significativa. Nel caso di calcestruzzi a basse 

resistenze la rigidezza effettiva prescritta per i pilastri dalle 

NZS 3101 è maggiore, in media, del 10% sui piani superiori 

(0.55EcIg) e del 20% al primo piano (0.60EcIg) rispetto al 

limite di 0.50EcIg prescritto da NTC08 e EC8. Ciò non vale 

per l�ultimo piano dove si riscontra un valore di rigidezza 

confrontabile. Per calcestruzzi ad alte resistenze, le indicazioni 

contenute nelle NZS 3101 sono allineate con quelle fornite da 

NTC08 e EC8 in termini di rigidezza effettiva, eccetto un 

valore leggermente inferiore per l�ultimo livello dovuto al 

ridotto carico assiale nei pilastri. Allo stesso modo, nel caso di 

calcestruzzo a bassa resistenza, il modello di Khuntia e Ghosh 

fornisce valori di rigidezza pari a quelli delle NTC08 ed EC08 

solo al primo piano e per una percentuale di armatura . 

Al contrario, negli altri casi si registrano valori inferiori, 
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specialmente se si adotta un ɟ= 1% . Nella fattispecie i valori 

di rigidezza effettiva si riducono del 10÷15% rispetto a quelli 

indicati da NTC08 e EC8. I valori di rigidezza effettiva sono 

risultati, infatti, pari a 0.40EcIg e 0.35EcIg rispettivamente per 

la classe C20/25 e C45/55. Un valore residuo di rigidezza, pari 

a 0.35EcIg, è ottenuto per i pilastri adottando la formulazione 

suggerita da Kumar e Singh (per le due classi di calcestruzzo). 

Con riferimento alle colonne, il modello di Elwood e Eberhard 

è risultato essere il più conservativo. Per i calcestruzzi a basse 

resistenze si è ottenuta una rigidezza effettiva pari a 0.25EcIg 

(valida per i primi tre livelli), che tende a crescere nei livelli 

superiori (fino a circa 0.35EcIg) per poi decrescere allíultimo 

livello. Questa variazione lungo líaltezza dellíedificio è 

dovuta allíeffetto della luce di taglio dei pilastri sulla relazione 

di rigidezza di Elwood e Eberhard ed allíinfluenza del carico 

assiale normalizzato ɖ. A meno di piccole differenze 

numeriche, le medesime considerazioni trovano applicazione 

per i calcestruzzi ad alte resistenze. Le raccomandazioni 

neozelandesi e la letteratura scientifica, tuttavia, concordano 

nellíattribuire valori più bassi di rigidezza alle colonne 

posizionate lungo i bordi e gli angoli della struttura. Questo 

aspetto è invece totalmente trascurato dalle normative italiana 

ed europea, che propongono un unico valore di rigidezza 

ridotta per tutti gli elementi. Riguardo al rapporto di rigidezza 

effettiva su rigidezza iniziale (EIeff/EcIg ) la Figura 6 riporta un 

confronto tra i differenti modelli in funzione del carico assiale 

normalizzato (ɖ), per entrambe le classi di calcestruzzo. 

 

 
 

Figura 5 ñ Confronto di rigidezza pilastri secondo i modelli adottati 

 

 

 

Figura 6 ñ Rigidezza efficace pilastri in funzione di  

 

Eí opportuno osservare nelle figure che, per bassi valori di 

carico assiale (ɖÒ0.31 e ɖÒ0.37)  rispettivamente per classi di 

duttilità alta e bassa secondo le NTC08), i modelli analizzati 

mostrano, per le sezioni fessurate, valori più bassi di rigidezza 

del limite inferiore del 50%. Con riferimento alle travi, tutti i 

modelli forniscono valori inferiori di rigidezza rispetto a quelli 

suggeriti da NTC08 e EC8. Le NZS 3101 assumono un valore 

costante (0.40EcIg) per le travi, mentre il modello di Kumar e 

Singh comporta un valore di rigidezza effettiva pari a 0.35EcIg 

sia per travi emergenti che a spessore, e per entrambe le classi 

di calcestruzzo. Il modello di Khuntia e Ghosh, invece, mostra 

una riduzione di rigidezza effettiva che incrementa 

allíaumentare del rapporto b/h. Pertanto le travi piatte 

esibiscono una riduzione di rigidezza maggiore rispetto alle 

travi emergenti. Inoltre, nel caso specifico delle colonne, un 

incremento di fc
í comporta una riduzione sul rapporto di 

rigidezza effettiva. In particolare, per le travi piatte e classe di 

calcestruzzo elevata si ha un valore minimo di 0.20EcIg, 

mentre per le travi ricalate e classe di calcestruzzo bassa si ha 

un valore massimo di 0.40EcIg. 

     I risultati delle analisi consentono di quantificare gli 

effetti di secondo ordine P-ȹ, lì dove occorrenti a causa della 

rigidezza ridotta. Le NTC08 e líEC8 consentono di trascurare 

le non-linearità di tipo geometrico quando ñ ad ogni piano ñ il 

rapporto seguente non supera il 10%:              
 

   

   (1) 
 

dove P è il carico totale verticale applicato al livello della 

struttura nella progettazione sismica; dr è lo spostamento di 

interpiano normalizzato tra due piani successivi; V è il taglio 

totale alla base del piano in questione; hf è líaltezza di 

interpiano tra il livello in esame e quello sottostante.  

Gli spostamenti dE sotto le azioni sismiche allo SLU sono 

ottenuti moltiplicando il valore dEe (ottenuto da una analisi 

lineare, dinamica o statica) per il fattore ɛd come segue:  
 

    (2) 
 

dove dr è lo spostamento nella condizione sismica di 

progetto allo SLU; dEe è lo spostamento determinato tramite 

una analisi lineare; e ɛd  dipende dalle frequenze naturali della 

struttura e dallo spettro sismico, facilmente calcolabile 

secondo le NTC08 o líEC8. Se ɗ è compreso tra 0.1 e 0.2, gli 

effetti delle non-linearità geometriche possono essere presi in 

conto incrementando líeffetto delle azioni orizzontali di un 

fattore pari a 1/(1 - ɗ), mentre quando ɗ è compreso tra 0.2 e 

0.3 è necessario effettuare una analisi numerica non-lineare; ɗ 

non può mai superare il valore di 0.3. Nel presente studio, ɗ è 

valutato attraverso analisi numeriche eseguite sulla base dei 

parametri strutturali già introdotti e utilizzando i modelli di 

rigidezza effettiva proposti per travi e pilastri. Lo spostamento 

dr è stato monitorato con la finalità di determinare se, e in che 

misura, le NTC08 e líEC8 possano sottostimare gli effetti 

della non-linearità geometrica rispetto ad altri codici 

normativi. 

I risultati di tali analisi sono riportati in Figura 7 e sono 

relativi al caso più severo di calcestruzzo di bassa resistenza e 

per azioni sismiche agenti con prevalenza rispettivamente 

nelle direzioni x e y. Nel caso di classe di calcestruzzo alta 

rimangono valide le medesime considerazioni. Lo studio 

rivela che le NZS 3101, i modelli di Khuntia e Ghosh e 

Elwood e Eberhard comportano valori di ɗ superiori a 0.1 in 
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entrambe le direzioni x e y. Tra questi, solo il modello di 

Elwood e Eberhard porta ad effetti del secondo ordine al 

livello del primo impalcato nella direzione y. L�effetto P െΔ più marcato si ottiene per il modello di Kumar e Singh; in 

questo caso, la rigidezza effettiva porta a valori di ¸ prossimi a 

0.10-0.13 nel primo e secondo impalcato per la direzione x, e 

valori pari a 0.19 al secondo e terzo livello nella direzione y, 

per tutti i casi di travi piatte o emergenti. 

 

 

 

 

Figura 7 � Effetto P-Δ nella direzione y per travi piatte 

 

Inoltre è interessante osservare che il modello di Khuntia e 

Ghosh comporta valori di ¸ nella direzione x molto vicini a 

quelli ottenuti con il modello di Kumar e Singh, mentre nella 

direzione y risulta inferiore, come avviene anche per il 

modello di Elwood e Eberhard. Ciò è dovuto ad un fattore di 

riduzione della rigidezza effettiva, per le travi, che entra in 

gioco tramite il rapporto b h⁄ . Infatti la riduzione di rigidezza 

delle travi piatte nella direzione x (b = 700 mm) è maggiore 

della riduzione delle travi di accoppiamento (b = 400 mm) 

nella direzione y. I risultati delle analisi per lo SLD sismico 

sono stati poi confrontati con la seguente restrizione imposta 

delle NTC08: 

 d୰   ൏  0.005 h୰    (3) 

 

che significa uno 0.5% di rapporto limite tra lo 

spostamento relativo laterale e l�altezza del piano.   

In questa combinazione, nel modello si sono assunte 

rigidezze ridotte sia per le colonne che per le travi con i 

medesimi modelli adottati per lo SLU.  

Il presente studio è indirizzato a valutare se le indicazioni 

contenute nelle NTC08 e nell�EC8 possano indurre ad una  

sottostima degli spostamenti di interpiano tramite un confronto 

con i risultati ottenuti con gli altri modelli di rigidezza 

effettiva introdotti in precedenza. I risultati mostrati in Figura 

8, relativi al solo caso di classe di calcestruzzo bassa, 

mostrano una differenza sensibile tra i vari approcci presi in 

considerazione. Secondo le NZS gli edifici con travi emergenti 

esibiscono valori di spostamento laterale di interpiano che 

sono circa il 4% più alti di quelli ottenuti secondo le 

indicazioni dell'EC8 e delle NTC08. Inoltre queste differenze 

aumentano applicando le equazioni fornite dal modello di 

Khuntia e Ghosh (+7% e +5% per ρ = 1% e ρ = 2%, 

rispettivamente). Dal confronto dei risultati ottenuti tra EC8 e 

il modello di Elwood e Eberhard si osserva che quest�ultimo 

comporta una riduzione di rigidezza maggiore del 15% al 

primo piano che si riduce gradualmente al 8-9% al livello 

superiore. La differenza più marcata si osserva tra i risultati 

ottenuti con EC8 e quelli derivanti  dall�applicazione del 

modello di Kumar e Singh. In questo caso la differenza 

ammonta al 15% su tutta l�altezza della struttura. Vale la pena 

di osservare che in tutti i casi la limitazione prevista dall�Eq. 3 

è verificata (il valore maggiore � 0.004 � è stato riscontrato al 

secondo piano per le analisi effettuate con il modello di 

Kumar e Singh). Nel caso di travi piatte, invece, le differenze 

tra l�EC8 e gli altri approcci sono ancora più marcate. Le NZS 

3101 forniscono un valore dello spostamento di piano del 7% 

più alto, mentre il modello di Elwood ed Eberhard comporta 

un incremento del 20% alla quota del primo solaio, che si 

riduce al 10% al livello più alto. Le NZS 3101 forniscono un 

valore dello spostamento di piano del 7% più alto, mentre il 

modello di Elwood ed Eberhard comporta un incremento del 

20% alla quota del primo solaio, che si riduce al 10% al livello 

di copertura. I valori di rigidezza ridotta raccomandati da 

Kumar e Singh portano a valori di spostamento laterale tra il 

17 ed il 19% più alti di quelli ottenuti con il caso di NTC08 e 

EC8, per tutti i piani. Nell�ultimo caso, l�Eq. 3 è verificata se 

si adottano i valori di rigidezza suggeriti dalla normativa 

italiana, mentre il rapporto supera il valore di 0.005 ai livelli 

2-3-4 e 5 per gli altri modelli. Per calcestruzzi ad alte 

prestazioni, i risultati sono riportati in Figura 8. E' emerso che 

in tutti i casi, sia per travi emergenti che in spessore di solaio, 

l'Eq. 3 è verificata e i valori più alti di spostamento nella 

direzione y sono uguali a 0.0035 e 0.0046 h୰ rispettivamente. 

Le indicazioni contenute nelle NZS 3101 ed i modelli di 

Elwood ed Eberhard da un lato e di Khuntia e Ghosh dall�altro 

comportano una riduzione di rigidezza all�aumentare della fୡ’  
determinando spostamenti di piano in entrambe le direzioni x 

e y che sono più vicini a quelli ottenuti con il modello di 

Kumar e Singh. In sintesi, la riduzione di rigidezza proposta 

da NTC08 e EC8 in molti casi comporta una sottostima degli 

spostamenti laterali allo SLD, se confrontati con le istruzioni 

fornite da codici extra-europei e dalle raccomandazioni 

contenute nella letteratura scientifica e che sono qui prese in 

considerazione. Inoltre, l�adozione della rigidezza effettiva 

degli elementi strutturali per l'analisi lineare richiede una 

riflessione approfondita a causa della sua notevole influenza 

sulla stima della azioni sismiche. Queste ultime risultano 

ridotte a causa di un incremento del primo modo di vibrare 

delle strutture. In tale maniera, le accelerazioni spettrali e 

quindi i tagli laterali globali ottenuti da una analisi dinamica 

con spettro di risposta risultano inferiori in una progettazione 

di tipo force-based. Tale aspetto è di importanza 

fondamentale. Per la struttura in esame, in tutti i casi, il primo 

periodo proprio della struttura nella direzione y, calcolato per 

le sezioni integre, è nel ramo discendente dello spettro di 

progetto e varia negli intervalli 0,67÷0,74 s e 0,82÷0,91 s 

rispettivamente per travi emergenti e piatte. Per le travi 
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