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Sommario 

Negli ultimi anni gli impalcati a sezione mista acciaio-calcestruzzo hanno trovato largo utilizzo grazie ai loro 

diversi vantaggi rispetto agli impalcati in cemento armato precompresso. Essi infatti hanno un peso minore, 

con azione sismica di minore entità e possono essere realizzati con schema statico di trave continua, 

eliminando i giunti. Inoltre, è presente un ottimizzazione della resistenza, dovuta al notevole sfruttamento 

di entrambi i materiali che compongono la sezione e una migliore adattabilità al tracciato stradale, in quanto 

è possibile considerare la variazione di pendenza longitudinale e trasversale di quest’ultimo. 

Gli impalcati a sezione mista acciaio-calcestruzzo si dividono in tre differenti tipologie: impalcati con schema 

bi-trave, impalcati con schema a cassone e impalcati con schema a travi metalliche immerse. 

In questo elaborato è stato valutato il comportamento statico e dinamico di un ponte, in corso di 

realizzazione, di 10 campate a luci diseguali, con luce massima 100 metri e avente impalcato con schema bi-

trave. La scelta di questa tipologia di impalcato è dovuta alla maggiore economicità e alla rettilineità del 

tracciato stradale. 

Il comportamento statico dell’impalcato è stato verificato in due sezioni del ponte: una sezione in 

corrispondenza di un appoggio intermedio e una sezione in mezzeria della campata di luce maggiore. 

Per ciascuna sezione sono state effettuate diverse verifiche a stato limite ultimo tra cui la verifica a flessione, 

la verifica a taglio e l’interazione flessione-taglio. Si è poi proseguito con le verifiche a stato limite d’esercizio 

come la verifica a limitazione delle tensioni e la verifica a fessurazione. Un’ulteriore verifica è riferita alla 

connessione a taglio, effettuata sia a stato limite ultimo, sia a stato limite d’esercizio. Inoltre, è stata 

effettuata la verifica degli irrigidimenti trasversali posizionati in corrispondenza delle sezioni negli appoggi 

intermedi. 

Per effettuare le precedenti verifiche in maniera automatizzata è stato creato un foglio di calcolo con il 

software Microsoft Excel. All’interno di quest’ultimo vengono inseriti i valori delle sollecitazioni di ciascuna 

sezione, ricavati tramite l’utilizzo del software Midas Civil. Successivamente, grazie all’inserimento di alcune 

Macro all’interno del foglio di calcolo, è stato possibile verificare automaticamente le sezioni desiderate. 

Il comportamento dinamico dell’impalcato viene valutato in diverse configurazioni di isolamento sismico. 

Queste configurazioni sono realizzate con i seguenti dispositivi antisismici: gli isolatori elastomerici ad elevato 

smorzamento HDRB, gli isolatori elastomerici con nucleo in piombo LRB, gli isolatori a scorrimento ad attrito 

PS e i dissipatori isteretici in acciaio. Per ciascuna configurazione di isolamento viene effettuata l’analisi 

dinamica lineare e, solo per dispositivi con comportamento non lineare, l’analisi dinamica non lineare. 

Quest’ultima analisi viene realizzata con l’ausilio di accellerogrammi artificiali compatibili con il sito 

dell’opera.  

Nelle conclusioni vengono confrontate le diverse configurazioni di isolamento e viene valutata la soluzione 

migliore in funzione delle prestazioni ottenute. 
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1 Impalcati a sezione mista acciaio-calcestruzzo 

In questo capitolo vengono presentate le caratteristiche degli impalcati a sezione mista acciaio-calcestruzzo. 

In particolare vengono illustrate le diverse tipologie con il loro differente campo di applicazione. 

Questo genere di impalcato è costituito da tre elementi, come mostrato nella seguente Figura 1: 

- trave metallica; 

- soletta in calcestruzzo; 

- connettori a taglio. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 1: Composizione impalcato a sezione mista  

La connessione è un aspetto di fondamentale importanza, poiché, se i connettori a taglio sono dimensionati 

correttamente, saranno evitati spostamenti relativi tra l’estradosso della trave metallica e l’intradosso della 

soletta in calcestruzzo. In questo modo la fibra superiore della trave metallica e quella inferiore della soletta 

di calcestruzzo sono soggette alla stessa deformazione. 

I connettori a taglio sono generalmente saldati sulla flangia superiore della trave metallica e successivamente 

immersi nella soletta di calcestruzzo. Tali connettori sono disponibili in diverse forme. I connettori più 

utilizzati sono quelli a piolo. Ciò è dovuto alla loro facilità di posizionamento, al loro peso molto basso e alla 

larga sperimentazione effettuata su essi. Quest’ampia sperimentazione ha portato alla definizione di metodi 

affidabili, come definito in Eurocodice 4-2. 

1.1 Aspetti storici 

Questa tipologia di struttura non nacque da un’invenzione, ma dall’interpretazione del comportamento reale 

delle strutture costituite da travi metalliche, alle quali veniva sovrapposta una soletta di calcestruzzo. 

Inizialmente la soletta di calcestruzzo aveva un compito strutturale secondario, costituendo l’impalcato, 

senza collaborare alla funzione statica delle travi principali. 

Intorno al 1930 si scoprì che il comportamento delle due componenti era differente da quello che si aspettava 

mediante il calcolo a flessione, considerando i due elementi non collegati. Infatti, si era constatato che nella 

realtà la soletta di calcestruzzo assorbiva un’aliquota di carico maggiore di quella attesa. Di conseguenza vi 
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saranno zone fessurate o eccessivamente compresse, mentre le travi metalliche saranno soggette a stati 

tensionali minori di quanto aspettato. La causa di questi fenomeni era dovuta al comportamento 

dell’interfaccia delle due componenti: si rilevò che lo spostamento relativo era minore di quello ipotizzato 

teoricamente. Ciò era dovuto al fatto che la superficie dell’estradosso della trave metallica non era 

completamente liscia, a causa della presenza di chiodature nelle giunzioni delle travi, che quindi fornivano 

una resistenza di aderenza imprevista. 

Successivamente a questa scoperta, si iniziò ad approfondire questa tipologia di strutture. Mediante una 

larga sperimentazione è stato possibile definire i metodi  per il loro dimensionamento. 

Negli ultimi decenni l’utilizzo di questa tipologia strutturale è incrementata soprattutto nell’ambito di 

strutture da ponte, in sostituzione alle travi prefabbricate in cemento armato precompresso per campate di 

luce superiore a 40 metri. Questo cambiamento è dovuto ai diversi vantaggi degli impalcati a sezione misti, 

che verranno elencati in seguito, e ad un notevole progresso delle caratteristiche dei materiali. Infatti, si 

iniziarono ad utilizzare sia acciai saldabili ad alta resistenza, anche per piatti di spessore notevole, che 

calcestruzzi ad elevata resistenza. 

Al giorno d’oggi questa tipologia strutturale è molto concorrenziale per luci medie 30-120 metri e per ciò in 

Italia la maggior parte dei ponti viene realizzata in questo modo. Questo fatto è confermato anche da una 

statistica del Sétra (ente tecnico francese che si occupa di strade e autostrade), nella quale viene messo in 

evidenza che in un intervallo di luci comprese tra 40 e 100 metri la struttura composta è competitiva rispetto 

alle soluzioni in cemento armato precompresso. Secondo tale ente, per luci comprese tra 60 e 80 metri, la 

differenza di costo tra le due tipologie di impalcato raggiunge un valore massimo del 18%. Per questo motivo, 

in questo campo, i ponti a struttura composta sono circa 85%. 

1.2 Tipologie di impalcato 

Gli impalcati a sezione mista acciaio-calcestruzzo si dividono in 3 differenti tipologie, come descritto in 

seguito: 

- Impalcati con schema bi-trave: questa tipologia è composta da una soletta di calcestruzzo, la quale è 

sostenuta da due travi metalliche connesse tra loro mediante traversi. Questi ultimi generalmente 

non sono collegati alla soletta di calcestruzzo, come mostrato nella seguente Figura 2. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 2: Impalcato con schema bi-trave 

Questa tipologia di impalcato è la più utilizzata, grazie alla sua semplicità ed alla sua minore incidenza, 

portando ad una maggiore economicità. Il suo campo principale di utilizzo è in ponti rettilinei di luce 

compresa tra 40-100 metri. 

Le travi principali sono solitamente travi metalliche realizzate direttamente in officina tramite 

saldatura e successivamente trasportate in sito e collegate mediante bullonatura o saldatura. In 
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questo modo è possibile realizzare travi metalliche aventi sezione variabile. Infatti, generalmente 

queste ultime hanno una larghezza costante della flange ma uno spessore variabile. 

Inoltre, le travi principali solitamente vengono stabilizzate inserendo diaframmi o controventi 

dimensionati opportunamente. 

L’utilizzo di profili laminati è limitato solamente per campate di luci molto piccole. 

I traversi vengono normalmente posizionati a metà altezza delle travi principali: tale posizione 

agevola sia il passaggio delle casseforme mobili utilizzate per il getto della soletta, sia un’eventuale 

manutenzione. 

 

- Impalcati con schema a cassone: questa tipologia è composta da una soletta di calcestruzzo, la quale 

è sostenuta da una trave metallica aperta superiormente. Quest’ultima è realizzata saldando due 

flange superiori, due anime e una flangia inferiore. La flangia inferiore, avente una lunghezza molto 

maggiore degli altri elementi, può essere soggetta a fenomeni di instabilità. Per evitare ciò, vengono 

inseriti irrigidimenti longitudinali all’interno dell’elemento. Un esempio di impalcato a cassone è 

mostrato nella seguente Figura 3. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 3: Impalcato con schema a cassone  

Questa tipologia di impalcati presenta un’incidenza maggiore. Per tale ragione il suo utilizzo è limitato 

ai seguenti casi: per tracciati stradali in curva, perché tale impalcato possiede un’elevata rigidezza 

torsionale; o in presenza di limitazioni sull’altezza della trave metallica. Infatti questa soluzione porta 

ad un’altezza minore rispetto allo schema bi-trave. 

Anche questa tipologia di impalcati sfrutta la prefabbricazione: le travi principali vengono realizzati 

direttamente in officina e successivamente trasportati in conci in sito. 

In alcuni casi per aumentare la rigidezza torsionale è possibile chiudere superiormente la parte 

metallica. Questo può essere utile in impalcati curvi. 

 

- Impalcato con schema a travi metalliche immerse: questa tipologia è composta da travi metalliche, 

solitamente con profilo a doppia T, le quali vengono immerse all’interno della soletta di calcestruzzo, 

come mostrato in seguito nella Figura 4. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 4: Impalcato con schema a travi metalliche immerse  
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Questa tipologia di impalcati è una buona alternativa alle travi prefabbricate in cemento armato 

precompresso per campata di basse luce, circa 10-12 metri, e trova ampio utilizzo in ambito 

ferroviario. Per luci cosi piccole non è conveniente utilizzare gli schemi illustrati precedentemente. 

Infatti, utilizzando le regole progettuali che forniscono i rapporti luce/altezza della trave metallica, si 

otterrà un’altezza della trave metallica minore di un metro. Tale assunzione non risulta corretta, in 

quanto queste travi metalliche dovranno sostenere un impalcato di larghezza spesso maggiore di 10 

metri. 

1.3 Procedimenti costruttivi 

La costruzione dell’impalcato avviene con il posizionamento delle travi metalliche. Come definito in 

precedenza, le travi metalliche sono realizzate in officina e successivamente sono trasportate per conci in 

sito. Al fine di minimizzare il trasporto e le saldature, conviene massimizzare la lunghezza di ciascun concio. 

La posa delle travi metalliche può avvenire per spinta o per sollevamento. 

Dopo la posa delle travi metalliche avviene il posizionamento dei connettori a taglio e di eventuali controventi 

o diaframmi tramite bullonatura. 

Successivamente avviene il getto della soletta di calcestruzzo. Esso può avvenire interamente in opera o 

utilizzando una prefabbricazione a conci. 

Il getto in opera può essere effettuato utilizzando delle casseformi mobili, le quali saranno sostenute dalle 

travi metalliche. Queste ultime saranno utilizzate come binari. In questo modo la soletta di calcestruzzo viene 

gettata in segmenti di lunghezza variabile tra 10 e 25 metri. 

Tuttavia questa tecnica costruttiva è complessa in quanto richiede il fissaggio delle casseformi mobili alle 

travi metalliche. 

Per questi motivi un’alternativa valida è utilizzare casseformi a perdere: comunemente le più utilizzate sono 

le lastre predalles. L’utilizzo di questa tecnica costruttiva semplifica il getto nella parte centrale 

dell’impalcato. 

In entrambi i casi precedenti è consigliabile eseguire il getto per tratti non consecutivi, poiché esso influisce 

sullo stato tensionale in esercizio dell’impalcato. Viene effettuato inizialmente il getto nelle zone di mezzeria 

e successivamente in corrispondenza degli appoggi interni. In questo modo si limitano le tensioni di trazione 

nel calcestruzzo in corrispondenza degli appoggi interni, che potrebbero portare già inizialmente alla 

fessurazione. 

Invece, la prefabbricazione in conci viene utilizzata preferibilmente per opere particolari, come i sovrappassi 

autostradali, che richiedono tempi di esecuzione contenuti, in modo da interrompere solo temporaneamente 

il traffico sottostante. In questa tecnica costruttiva la soletta viene gettata precedentemente in segmenti di 

lunghezza 2-4 metri. Quando essi raggiungono la resistenza voluta vengono posizionati direttamente sulle 

travi di acciaio e successivamente vengono gettati solamente i nodi di chiusura. 

In ogni caso, lo stato tensionale all’interno della sezione composta dipende dalle modalità costruttive 

dell’impalcato. Infatti, possiamo definire due differenti modalità: travi puntellate e travi non puntellate. 

Nel caso di travi puntellate, sono posizionati dei puntelli al di sotto delle travi metalliche. In questo modo si 

eliminano quasi completamente le tensioni sulla trave metallica prima che la soletta di calcestruzzo indurisca. 

Questa modalità costruttiva permette di considerare la sezione composta reagente a tutti i carichi agenti. 

Invece, nel caso di travi non puntellate, non sono inseriti puntelli al di sotto delle travi metalliche. In questa 

modalità, le travi metalliche oltre a sostenere il proprio peso, avranno il compito di sostenere anche il peso 

della soletta di calcestruzzo; mentre, la sezione composta sosterrà i carichi agenti successivamente. 
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1.4 Progettazione di impalcati a sezione mista 

Gli impalcati a sezione mista acciaio-calcestruzzo possono essere realizzati sia mediante travi semplicemente 

appoggiate, sia tramite travi continue. 

Gli impalcati realizzati con schema statico in semplice appoggio rappresentano il più naturale utilizzo della 

sezione composta. Infatti, essendo la trave composta soggetta esclusivamente a momento flettente 

negativo, la trave metallica sarà prevalentemente in trazione, evitando così problemi di instabilità; mentre, 

la soletta in calcestruzzo sarà compressa, evitando in questo modo problematiche dovute alla sua 

fessurazione. 

L’utilizzo dello schema statico in semplice appoggio, tuttavia, ha il grande svantaggio di avere numerosi giunti. 

Essi portano ad un costo maggiore nella manutenzione ordinaria del ponte. 

Proprio per questa ragione lo schema statico a trave continua risulta il più utilizzato. Inoltre, lo schema statico 

a trave continua permette l’utilizzo di travi metalliche di altezza minore, come definito dalla Tabella 1. 

Nella progettazione degli impalcati in trave continua è necessario prendere in considerazione: la variazione 

dell’inerzia lungo l’asse longitudinale del ponte, dovuta alla fessurazione dell’impalcato nelle zone in 

corrispondenza degli appoggi interni, e i fenomeni di instabilità locale dei singoli elementi di acciaio 

compressi. 

Per la scelta dell’altezza della trave metallica sono disponibili diverse relazioni geometriche. Esse sono fornite 

mediante il rapporto luce/altezza. Negli anni 90’ Calgaro suggerì i seguenti rapporti, mostrati in Tabella 1. 

Tabella 1: Rapporti luce/altezza definiti da Calgaro  

 

Tipologia impalcato 

 

 

Schema statico 

 

Rapporto luce/altezza 

 

 

  Bi-trave 

Trave appoggiata di altezza costante 22-25 

Trave continua di altezza costante 28 

 

Trave continua di altezza variabile 

25 sulla pila 

50-60 sulla spalla 

40-50 in mezzeria 

 

 

Cassone 

 

 

Trave continua 

 

1

1
36

∙ (
𝐵
12

)
0,7 

 

 

Tuttavia questi rapporti penalizzano eccessivamente la resistenza dei piatti a grande spessore, per cui è 

necessario utilizzare valori minori. Nella pratica odierna, per ottenere basse incidenze, è preferibile utilizzare 

valori di rapporti circa 18-20. Nel caso in cui sono presenti vincoli sulla geometria della trave metallica è 

possibile arrivare ad un rapporto pari a 25, ma ottenendo incidenze superiori. 
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1.5 Vantaggi e svantaggi degli impalcati misti in travi continue 

Gli impalcati misti acciaio-calcestruzzo in travi continue sono un’ottima soluzione per ponti di luce 40-100 

metri. Ciò è dovuto ai loro numerosi vantaggi, tra cui: 

- prefabbricazione delle travi metalliche e eventualmente delle lastre predalles. In questo modo si 

ottengono: tempistiche minori nella costruzione in sito del ponte, la riduzione del numero di 

casseforme nel getto della soletta in calcestruzzo e maggiore accuratezza e qualità della struttura; 

- ottimizzazione della resistenza dei due materiali. Infatti, questa tipologia di sezioni ha un notevole 

sfruttamento di entrambi i materiali; 

- bassa manutenzione: l’unico lavoro di manutenzione richiesto è la ripittura ogni 20-30 anni; 

- scarsa sensibilità ai cedimenti differenziali delle fondazioni, per cui questo tipo di impalcati saranno 

soggetti a criticità minori in caso di cedimenti differenziali; 

- elevata qualità architettonica, conferita dalla semplicità dei particolari costruttivi e della chiarezza 

dell’impalcato strutturale, che lascia comprendere la funzione dei vari elementi. 

Inoltre, rispetto agli impalcati in cemento armato precompresso, gli impalcati misti hanno diversi aspetti 

favorevoli, quali:  

- peso minore dell’impalcato, perciò l’azione sismica sarà di minore entità e le fondazioni e gli appoggi 

sosterranno carichi minori e quindi avranno dimensioni minori;  

- migliore funzionalità: essa è dovuta alla maggiore rigidezza, per cui a parità di carico agente saranno 

presenti frecce inferiori; 

- eliminazione di giunti: gli impalcati misti possono essere realizzati con schema statico di trave 

continua; 

- migliore adattabilità al tracciato stradale: gli impalcati misti possono essere realizzati con differenti 

luci ed altezze. Essi inoltre possono prendere in considerazione le variazioni di pendenza 

longitudinale (tratti con dossi) e trasversale (tratti in curva); 

- facilità di riciclo in caso di demolizione: il telaio in acciaio è facilmente divisibile e riciclabile. 

Tuttavia questa tipologia di impalcati presenta diversi aspetti che devono essere presi in considerazione nella 

progettazione: 

- instabilità locale delle parti metalliche, che influenza il dimensionamento delle anime e delle flange 

inferiori compresse. Questa problematica si riscontra maggiormente nelle sezioni in corrispondenza 

degli appoggi intermedi, le quali sono soggette a momento flettente puramente negativo; 

- fessurazione del calcestruzzo, che porta ad una diminuzione di rigidezza in alcune zone 

dell’impalcato. Sono presenti diversi metodi per considerare questo aspetto nella modellazione del 

ponte. Anche le sezioni influenzate dalla fessurazione sono quelle in corrispondenza degli appoggi 

intermedi; 

- connessione trave metallica-soletta: questo aspetto è molto importante per ottenere l’interazione 

dei due elementi. La connessione è un problema di non agevole analisi teorica non agevole, in quanto 

dipendente da stati di sollecitazione complessi con forti concentrazioni di tensione e notevole 

sensibilità alla ripetizione dei carichi. 
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2 Comportamento statico del ponte 

In questo capitolo viene analizzato il comportamento statico di alcune sezioni di un generico ponte con 

impalcato a sezione mista acciaio-calcestruzzo. 

Nei primi sottocapitoli sono descritte nel dettaglio le verifiche a stato limite ultimo e di esercizio. 

Successivamente viene descritto il foglio di calcolo utilizzato per eseguire le verifiche e la geometria del 

ponte. Infine sono mostrati i risultati delle verifiche di quattro sezioni caratteristiche. 

2.1 Introduzione riferimenti normativi 

Le verifiche a stato limite ultimo e di esercizio, insieme ad altre prescrizioni utili nella definizione del modello, 

sono descritte in Eurocodice 4-2, poiché quest’ultimo fa riferimento alle strutture da ponte realizzate in 

sezione mista acciaio-calcestruzzo. 

Tuttavia, Eurocodice 4-2 richiama al suo interno l’utilizzo di altri Eurocodici per specifici argomenti, quali: 

- Eurocodice 2-1-1 per la definizione delle caratteristiche resistenti del calcestruzzo e dell’armatura 

della soletta; 

- Eurocodice 3-1-1 per la definizione delle caratteristiche resistenti delle travi metalliche e della 

classificazione delle sezioni trasversali; 

- Eurocodice 3-1-5 per la definizione degli effetti di instabilità locale degli elementi di acciaio, sia a 

flessione che a taglio, e dimensionamento degli irrigidimenti verticali; 

- Eurocodice 3-2 per la definizione di alcuni coefficienti della verifica a fatica. 

In seguito sono mostrate nel dettaglio le verifiche a stato limite ultimo e di esercizio, oltre ad ulteriori regole 

da considerare nella modellazione dell’impalcato da ponte. 

2.1.1 Materiali 

Nella progettazione di ponti con impalcato a sezione mista acciaio-calcestruzzo vengono presi in 

considerazione:  

- calcestruzzo della soletta; 

- acciaio dell’armatura della soletta; 

- acciaio strutturale del profilo. 

2.1.1.1 Calcestruzzo 

Le caratteristiche del calcestruzzo, come definito in Eurocodice 4-2 3.1, sono valutate dalla seguente Tabella 

2, definita in Eurocodice 2-1-1 nel capitolo 3.1. 
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Tabella 2: Classi di resistenza calcestruzzo 

 

La classe di resistenza del calcestruzzo viene definita dalla sigla C X/Y, nella quale X è la resistenza 

caratteristica cilindrica ottenuta utilizzando provini aventi diametro pari a 150 mm e altezza pari a 300 mm, 

mentre Y è la resistenza caratteristica cubica ottenuta tramite provini di lato 150 mm. In entrambi i provini 

viene valutata la resistenza con una maturazione di 28 giorni del calcestruzzo. 

Nella progettazione vengono utilizzate solamente le resistenze cilindriche. 

La valutazione della resistenza allo stato limite ultimo avviene attraverso l’utilizzo di coefficienti parziali di 

sicurezza, nel caso del calcestruzzo tramite la relazione: 

𝑓𝑐𝑑 = 𝛼𝑐𝑐 ∙
𝑓𝑐𝑘

𝛾𝑐
 

Dove: 

- 𝑓𝑐𝑘 è la resistenza caratteristica cubica del calcestruzzo a compressione; 

- 𝛾𝑐 è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al calcestruzzo pari a 1,5; 

- 𝛼𝑐𝑐 è il coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata pari a 1. 

 

Il valore di 𝛼𝑐𝑐 fornito in Eurocodice 2-2, per la progettazione di ponti in calcestruzzo, è un valore compreso 

tra 0.80 e 1; tuttavia nel caso in esame, Eurocodice 4-2 utilizza il valore 1 senza permettere la scelta di esso. 

Ciò avviene per diverse ragioni: 
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- La configurazione plastica nelle sezioni composte con riferimento a Eurocodice 4-2 utilizza un 

andamento costante “Stress Block” pari a  0,85 · 𝑓𝑐𝑑, il quale si estende fino all’asse neutro plastico. 

Mentre con riferimento a Eurocodice 2-2, l’andamento costante “Stress Block” si sviluppa solamente 

per una altezza pari al 80% dell’asse neutro plastico, come definito nella seguente Figura 5. Per 

questo motivo il fattore 0,85 di Eurocodice 4-2 non è l’equivalente del fattore 𝛼𝑐𝑐 di Eurocodice 2-2. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 5: Differenza “Stress Block” tra Eurocodice 2 -2 e 4-2 

- L’assunzione dello “Stress Block” riferito a Eurocodice 4-2 è stata verificata tramite test effettuati su 

elementi composti. 

- Lo “Stress Block” riferito a Eurocodice 4-2 è più semplice da utilizzare. Infatti, le regole di Eurocodice 

2-2 non sono uguali a quelle presenti in Eurocodice 4-2, poiché le formule di resistenza di Eurocodice 

2-2 diventano complesse dove l’asse neutro plastico è vicino o all’interno della flangia di acciaio 

adiacente. 

 

Il valore di 𝑓𝑐𝑑 ricavato in precedenza è utilizzabile solamente nella verifica delle sezioni trasversali composte, 

mentre non è utilizzabile nella verifica di elementi di sezione di solo calcestruzzo armato. 

Dalla Tabella 2 fornita in precedenza è possibile ricavare anche i valori di resistenza a trazione media 𝑓𝑐𝑡𝑚 e 

del modulo elastico medio 𝐸𝑐𝑚. 

Nella progettazione di ponti a sezione mista acciaio-calcestruzzo è presente una limitazione della classe di 

resistenza del calcestruzzo: infatti è possibile utilizzare esclusivamente calcestruzzi di classe almeno C20/25 

e non superiore a C60/75, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 3.1 (2). 

Il limite superiore della classe di resistenza in Eurocodice 4-2 è minore di quello riferito a Eurocodice 2-2     

(C70/85); ciò è dovuto alla conoscenza e all’esperienza limitata del comportamento di elementi composti con 

elevata classe di resistenza. 

2.1.1.2 Acciaio dell’armatura della soletta 

Le caratteristiche delle barre di acciaio dell’armatura, come definito in Eurocodice 4-2 3.2, sono valutate in 

Eurocodice 2-1-1 nel capitolo 3.2, dove è permesso l’utilizzo di barre e reti elettrosaldate ad aderenza 

migliorata. 

Le regole di progettazione sono valide per barre aventi una resistenza a snervamento 𝑓𝑠𝑘 compresa tra 400 

MPa e 600 MPa, come definito in Eurocodice 2-1-1 nella clausola 3.2.2 (3). 

Per semplicità è possibile assumere il modulo di elasticità dell’acciaio dell’armatura pari a 210 000 MPa, 

stesso valore dell’acciaio strutturale del profilo, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 3.2 (2). 



23 
 

In questo modo non è necessario omogeneizzare l’acciaio dell’armatura a quello del profilo nella valutazione 

delle proprietà geometriche della sezione composta. 

Infine, l’armatura della soletta deve garantire un’adeguata duttilità, definita tramite i limiti mostrati nella 

seguente Tabella 3. 

Tabella 3: Condizioni duttilità armatura  

 

 

 

 

 

 

Sono definite tre differenti classi di duttilità in funzione del rapporto 𝑘 tra la tensione di rottura e quella di 

snervamento e dalla deformazione massima 𝜀𝑢𝑘. 

Tra Eurocodice 2 e Eurocodice 4 sono presenti delle differenze riguardo la duttilità: l’Eurocodice 2 non 

permette l’utilizzo di barre di classe A nella progettazione di ponti, mentre Eurocodice 4 permette l’utilizzo 

di barre di classe A solamente per sezioni trasversali di classe 3 o 4. Questa eccezione è permessa in quanto 

le sezioni trasversali di classe 3 o 4 sono soggette a deformazioni limitate, invece per sezioni trasversali di 

classe 1 o 2 questa eccezione non è permessa. Tali sezioni, infatti, sono dimensionate per sostenere elevate 

deformazioni dovute alla plasticizzazione dell’intera sezione composta. 

La valutazione della resistenza allo stato limite ultimo dell’acciaio dell’armatura avviene tramite la relazione: 

𝑓𝑠𝑑 =
𝑓𝑠𝑘

𝛾𝑠
 

Dove: 

- 𝑓𝑠𝑘 è la resistenza caratteristica dell’acciaio dell’armatura; 

- 𝛾𝑠 è il coefficiente parziale di sicurezza relativo all’acciaio dell’armatura pari a 1,15. 

2.1.1.3 Acciaio strutturale del profilo 

Le caratteristiche dell’acciaio del profilo, come definito in Eurocodice 4-2 3.3, sono valutate in Eurocodice 3-

1-1 nel capitolo 3.2 tramite la seguente Tabella 4.  In essa sono mostrate le resistenze caratteristiche di 

snervamento 𝑓𝑦𝑘 e di rottura 𝑓𝑢𝑘 di profili di acciaio aventi sezione aperta. 

La Tabella 4, infatti, mostra le resistenze riferite ad acciai aventi una tensione di snervamento massima di 

460 MPa: ciò è dovuto al fatto che non è possibile utilizzare acciai di resistenza maggiore. Tramite prove 

effettuate su acciai ad alte prestazioni si è constatato che alcune regole di progettazione non sono più valide. 
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Tabella 4: Resistenze acciaio del profilo  

 

La valutazione della resistenza allo stato limite ultimo dell’acciaio strutturale del profilo avviene tramite la 

relazione: 

𝑓𝑦𝑑 =
𝑓𝑦𝑘

𝛾𝑀0
 

Dove: 

- 𝑓𝑦𝑘 è la resistenza caratteristica dell’acciaio strutturale del profilo; 

- 𝛾𝑀0 è il coefficiente parziale di sicurezza relativo alla resistenza delle sezioni di acciaio pari a 1. 
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2.1.2 Metodi di analisi globale 

Eurocodice 4-2 fornisce tre differenti metodi per l’analisi globale di un ponte: 

- analisi elastica lineare; 

- analisi elastica lineare con correzione dovuta alla fessurazione del calcestruzzo; 

- analisi non lineare. 

 

Le azioni possono essere valutate tramite un’analisi elastica lineare, anche dove la teoria plastica è utilizzata 

per la valutazione della resistenza della sezione trasversale, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 

5.4.1.1 (1). Questo è il caso delle sezioni trasversali di classe 1 o 2, le quali sono posizionate nella mezzeria 

delle campate. 

Tramite diversi studi è stata accettata questa apparente incompatibilità tra il metodo usato per l’analisi e 

quello per la resistenza delle sezioni. Questa assunzione di norma non riscontra problemi, poiché raramente 

esistono casi di carico in cui si ottiene contemporaneamente un momento massimo in campata e 

sull’appoggio. Vi è però un’eccezione nel caso in cui è presente una grossa differenza di lunghezza tra due 

travi adiacenti; è necessario, quindi, effettuare delle limitazioni sul modello resistente. 

L’analisi globale deve anche tenere in considerazione diversi aspetti: 

- effetti dello shear lag all’interno della soletta di calcestruzzo; 

- effetti dovuti all’instabilità della sezione trasversale. 

 

Nel caso di analisi elastica lineare, è necessario tenere in considerazione ulteriori aspetti: 

- effetti dovuti a viscosità e ritiro; 

- effetti dovuti alla fessurazione del calcestruzzo. 

2.1.2.1 Effetti dello shear lag all’interno della soletta di calcestruzzo 

Gli effetti dello shear lag all’interno della soletta sono considerati valutando una larghezza della soletta 

collaborante, come definito in Eurocodice 4-2 nel capitolo 5.4.1.2. 

Il comportamento della soletta è molto complesso, essendo influenzato dai seguenti parametri: 

configurazione del carico, estensione della fessura, estensione dello snervamento dell’armatura longitudinali 

e quantità di armatura trasversale. Questi ultimi tre parametri forniscono un contributo importante alla 

ridistribuzione delle tensioni all’interno della sezione. 

Il comportamento ultimo a taglio della flangia, invece, viene modellato con un traliccio simile a quello delle 

anime nelle travi in calcestruzzo. 

Il valore della larghezza della soletta collaborante varia in funzione della posizione lungo la trave. Nel caso di 

sezioni posizionate in campata o sugli appoggi interni si valuta tramite la relazione: 

𝑏𝑒𝑓𝑓 = 𝑏0 + ∑ 𝑏𝑒𝑖
𝑖

 

Dove: 

- 𝑏0 è la distanza tra i connettori a taglio più esterni; 

- 𝑏𝑒𝑖 è la distanza tra il connettore a taglio più esterno e l’estremo della soletta effettiva. Essa si ottiene 

come valore minimo tra 𝐿𝑒 8⁄  e 𝑏𝑖, dove 𝐿𝑒 è la distanza approssimata tra i punti di momento nullo. 

𝐿𝑒 viene valutata, quindi, tramite le relazioni mostrate nella seguente Figura 6, le quali variano in 

funzione della posizione della sezione. 𝑏𝑖, invece, è la distanza tra il connettore a taglio più esterno 

e l’estremo della soletta lorda. 
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Figura 6: Larghezza soletta collaborante  

Nella figura precedente è possibile constatare che sono presenti quattro differenti relazioni nella valutazione 

della distanza 𝐿𝑒, in funzione delle diverse posizioni: la campata terminale, la campata intermedia, l’appoggio 

interno e la mensola esterna. 

Nel caso di sezione posizionata in un appoggio esterno, invece, la larghezza della soletta collaborante si 

ottiene tramite la relazione: 

𝑏𝑒𝑓𝑓 = 𝑏0 + ∑ 𝛽𝑖 ∙ 𝑏𝑒𝑖
𝑖

 

Dove: 

- 𝛽𝑖 è un fattore ottenuto tramite la relazione: 𝛽𝑖 = 0,55 + 0,025 ∙ 𝐿𝑒 𝑏𝑒𝑖⁄ ≤ 1, nel quale 𝐿𝑒 e 𝑏𝑒𝑖 sono 

riferiti alla campata terminale. 

 

L’andamento della larghezza della soletta collaborante viene assunto pari a quello in Figura 6; tuttavia, anche 

se sono presenti differenze significative tra la larghezza della soletta collaborante in mezzeria e sugli appoggi, 

è possibile considerarla costante lungo tutta la lunghezza della trave nell’analisi elastica, con valore pari a 

quello in campata, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 5.4.1.2 (4). Ciò è possibile in quanto lo shear 

lag ha una limitata influenza sui risultati finali. 

Eppure, per il corretto utilizzo delle relazioni in Figura 6, è necessario che siano soddisfatti i seguenti rapporti 

tra le campate: 

- il rapporto tra la lunghezza minore e quella maggiore di due campate adiacenti deve essere maggiore 

di 0,5; 

- la lunghezza della mensola non deve superare la metà della lunghezza della campata adiacente. 
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2.1.2.2 Effetti dovuti all’instabilità della sezione trasversale 

Per sezioni trasversali di classe 4 è necessario considerare la riduzione di rigidezza, causata dall’instabilità 

degli elementi in acciaio.  

Teoricamente la rigidezza dell’elemento di acciaio si riduce istantaneamente quando viene raggiunto il carico 

critico di instabilità. Tuttavia, gli elementi di acciaio sono soggetti a imperfezioni e per cui sarà presente una 

immediata riduzione di rigidezza, la quale continuerà a diminuire all’aumentare del carico. 

Ciò avviene in quanto la sollecitazione si distribuisce in maniera non uniforme lungo la lunghezza 

dell’elemento, come mostrato in Figura 7. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 7: Andamento tensionale in elementi soggetti ad instabilità  

L’andamento tensionale in Figura 7 è dovuto alla differenza di lunghezza, lungo la quale il carico si può 

distribuire. Infatti al centro, a causa dell’instabilità, avremo una lunghezza maggiore tra i due estremi della 

piastra. 

Questa perdita di rigidezza deve essere considerata solamente quando è significativa, ovvero quando il 

rapporto tra l’area della sezione efficace e quella lorda è minore del valore limite 𝜌𝑙𝑖𝑚 = 0,5, come definito 

in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 2.2 (5). Proprio per questo motivo, gli effetti dell’instabilità raramente sono 

considerati nell’analisi globale. 

2.1.2.3 Effetti dovuti a viscosità e ritiro 

Gli effetti della viscosità, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 5.4.2.2 (2), sono presi in 

considerazione tramite il rapporto modulare a lungo termine 𝑛𝐿. Esso dipende dal tipo di carico agente e dal 

tipo di calcestruzzo e si ottiene tramite la relazione: 

𝑛𝐿 = 𝑛0(1 + 𝜓𝐿 ∙ 𝜙(𝑡, 𝑡0)) 

Dove: 

- 𝑛0 è il rapporto modulare a breve termine, ottenuto dal rapporto 𝐸𝑎 𝐸𝑐𝑚⁄ . 𝐸𝑎 è il modulo elastico 

dell’acciaio, pari a 210000 MPa, mentre 𝐸𝑐𝑚 è il modulo elastico medio del calcestruzzo. 

- 𝜓𝐿 è il coefficiente correttivo che dipende dal tipo di carico agente: si assume pari a 1,1 per carichi 

permanenti, 0,55 per effetti primari e secondari del ritiro e 1,5 per deformazioni imposte. 

- 𝜙(𝑡, 𝑡0) è il coefficiente di viscosità che dipende dal tipo di calcestruzzo, dall’istante di applicazione 

del carico 𝑡0 e dall’istante finale di analisi 𝑡. La sua valutazione è complessa ed è mostrata 

successivamente. 
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Il motivo del differente valore del coefficiente correttivo 𝜓𝐿 è mostrato nella seguente Figura 8, dove emerge 

l’andamento della tensione di compressione nel calcestruzzo al variare del tempo di tre differenti carichi 

agenti.  

S è la tensione di compressione causata dal ritiro ed aumenta al variare del tempo, per questo motivo si 

assume 𝜓𝐿 = 0,55. Inoltre si può notare come il calcestruzzo sia più suscettibile alla viscosità quando esso è 

fresco.  

P è la tensione di compressione causata da carichi permanenti. Essa risulta costante e per cui si dovrebbe 

assumere il coefficiente 𝜓𝐿 = 1, ma tuttavia si considera pari a 𝜓𝐿 = 1,1 poiché la sezione è composta e di 

conseguenza la flangia di acciaio non è soggetta alla viscosità.  

Infine ID è la tensione di compressione causata da deformazioni imposte, in questo caso la tensione si riduce 

all’aumentare del tempo. Per questo motivo si assume 𝜓𝐿 = 1,5 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 8: Andamento tensionale nel calcestruzzo per effetto della viscosità 

Mentre il coefficiente di viscosità 𝜙𝑡 si ricava in Eurocodice 2-1-1 nell’allegato B alla clausola B.1 (1) tramite 

la relazione: 

𝜙(𝑡, 𝑡0) = 𝜙0 ∙ 𝛽𝑐(𝑡, 𝑡0) 

Dove: 

- 𝜙0 è il coefficiente di viscosità nominale. Esso viene valutato tramite la relazione: 

𝜙0 = 𝜙𝑅𝐻 ∙ 𝛽(𝑓𝑐𝑚) ∙ 𝛽(𝑡0) 

𝜙𝑅𝐻 è un fattore correttivo in funzione dell’umidità relativa 𝑅𝐻 e della dimensione fittizia 

dell’elemento ℎ0; 𝛽(𝑓𝑐𝑚) è un fattore correttivo in funzione della resistenza media del calcestruzzo 

a compressione;  𝛽(𝑡0) è un fattore correttivo che prende in considerazione l’età in cui il calcestruzzo 

viene caricato. 

- 𝛽𝑐(𝑡, 𝑡0) è coefficiente che descrive l’evoluzione della viscosità nel tempo dopo l’applicazione del 

carico. Esso viene valutato tramite la relazione: 

𝛽𝑐(𝑡, 𝑡0) = [
𝑡 − 𝑡0

𝛽𝐻 + 𝑡 − 𝑡0
]

0,3

 

𝑡 è l’istante in cui viene effettuata l’analisi; 𝑡0 è l’istante in cui viene applicato il carico;  𝛽𝐻 è un 

fattore correttivo in funzione dell’umidità relativa. 

 

La valutazione dell’istante in cui viene applicato il carico 𝑡0 è differente per carichi permanenti e ritiro. Nel 

caso di ritiro, l’istante 𝑡0 viene assunto pari a 1 giorno, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 5.4.2.2 

(4), mentre nel caso di carichi permanenti può essere assunto un valore conservativo pari a 7 giorni, come 

consigliato nelle Designers Guide To EN 1994-2, nel capitolo relativo al ritiro. 
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2.1.2.4 Effetti dovuti alla fessurazione del calcestruzzo 

Nel caso di travi continue è necessario prendere in considerazione la possibilità che la soletta risulti fessurata 

in corrispondenza delle zone di momento flettente negativo (hogging moment), posizionate in 

corrispondenza degli appoggi interni. La presenza di zone fessurate comporta una riduzione di rigidezza con 

conseguente variazione della distribuzione delle sollecitazioni. 

La fessurazione nelle travi a sezione composta è differente rispetto alle travi in calcestruzzo armato: in queste 

ultime, la fessurazione si verifica sia nelle zone di momento flettente positivo (sagging moment) che nelle 

zone di momento flettente negativo (hogging moment), mentre per le travi a sezione composta è limitata 

alle zone di momento flettente negativo. 

Inizialmente, nelle bozze di Eurocodice 4-2, era presente un ulteriore metodo per tenere in considerazione 

gli effetti della fessurazione nell’analisi globale lineare. Questo metodo consisteva in una analisi elastica 

considerando la trave non fessurata con una successiva ridistribuzione dei momenti flettenti fino ad un 

massimo del 10%. Tuttavia in seguito a test dettagliati questa prescrizione è stata cancellata. 

Tuttora sono presenti due differenti metodi: 

- Metodo generale: questo metodo è diviso in diverse fasi, come descritto in Eurocodice 4-2 nella 

clausola 5.4.2.3 (2). Nella fase iniziale si valuta l’estensione della fessura: ciò avviene calcolando 

l’inviluppo di tagli e momenti flettenti riferiti alla combinazione caratteristica, assumendo la sezione 

non fessurata e considerando gli effetti a lungo termine. La sezione trasversale si assume fessurata 

quando la tensione nella fibra più esterna tesa, supera un valore pari al doppio della resistenza a 

trazione del calcestruzzo media 𝑓𝑐𝑡𝑚.  

La scelta del valore della tensione limite pari a 2 · 𝑓𝑐𝑡𝑚 è stata fatta per diversi motivi: poiché di solito 

il calcestruzzo è più resistente di quanto specificato e poiché è presente un contributo significativo 

del tension stiffening quando la tensione raggiunge un valore pari a 𝑓𝑐𝑡𝑚.  

In una seconda fase la struttura viene rianalizzata modificando il modello iniziale. Vengono inserite 

le sezioni trasversali fessurate nelle zone dove è superato il limite esposto in precedenza. 

Successivamente vengono rivalutate le zone nelle quali la tensione della fibra più esterna supera il 

valore limite. Questo metodo è iterativo e termina quando le due fasi successive hanno le stesse 

estensioni della fessura. 

- Metodo semplificato: questo metodo non è iterativo, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 

5.4.2.3 (3). L’analisi viene effettuata su un modello, nel quale le zone in prossimità degli appoggi 

entro una distanza del 15% della lunghezza della campata, sono assunte fessurate; mentre la restante 

parte viene ipotizzata come non fessurata. Tale modello può essere utilizzato solo nel caso in cui i 

rapporti tra le lunghezze delle campate adiacenti, ottenute dividendo la campata minore con quella 

maggiore, siano almeno pari a 0,6. Quando questo limite non è rispettato è necessario utilizzare il 

metodo generale. 

 

In entrambi i casi precedenti, la rigidezza della sezione non fessurata 𝐸𝑎 ∙ 𝐼1 viene valutata considerando la 

sezione lorda omogeneizzata all’acciaio, assumendo che il calcestruzzo non sia fessurato e trascurando la 

presenza di armatura all’interno della soletta. La rigidezza della sezione fessurata 𝐸𝑎 ∙ 𝐼2, invece, viene 

valutata trascurando il calcestruzzo teso e considerando l’armatura all’interno della soletta. 

Infine, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 5.4.2.3 (7), la valutazione della forza di taglio 

longitudinale deve essere valutata considerando la sezione non fessurata. Tuttavia è possibile utilizzare la 

sezione fessurata, a patto che l’analisi prenda in considerazione gli effetti di tension stiffening e della possibile 

sovra-resistenza del calcestruzzo.  
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2.1.3 Classificazione delle sezioni trasversali 

La classificazione delle sezioni trasversali nelle travi composte è il metodo stabilito per prendere in 

considerazione l’instabilità locale degli elementi di acciaio nella progettazione. 

Il concetto di “classe della sezione trasversale” è introdotto in Eurocodice 3-1-1 nel capitolo 5.5. Quest’ultima 

viene utilizzata per valutare il modello resistente di diverse verifiche, come la verifica a flessione, l’interazione 

flessione e taglio e la verifica a taglio longitudinale. 

La classe della sezione trasversale è un numero che varia da 1 a 4. Essa viene valutata come il valore maggiore 

della classe di ciascuno degli elementi compressi di acciaio che la compongono. 

La classe di ogni elemento di acciaio dipende da diversi parametri, quali: le dimensioni geometriche 

dell’elemento, la distribuzione delle tensioni longitudinali allo stato limite ultimo e il valore della tensione di 

snervamento. 

Il ruolo della classificazione delle sezioni trasversali, come definito in Eurocodice 3-1-1 nel capitolo 5.5.1, è 

quello di identificare l’estensione dove la resistenza e la capacità rotazionale della sezione trasversale sono 

limitate a causa dell’instabilità locale. In riferimento a quanto detto, in Eurocodice 3-1-1 nella clausola 5.5.2 

(1), vengono definite le caratteristiche di ciascuna classe: 

- classe 1, la sezione trasversale può raggiungere il momento resistente plastico, andando a formare 

una cerniera plastica avente la capacità rotazionale richiesta. 

- classe 2, la sezione trasversale può raggiungere il momento resistente plastico. In questo caso si ha 

una limitata capacità rotazionale della cerniera plastica e per questo motivo, essa può non essere 

introdotta in un’analisi globale plastica della struttura. 

- classe 3, la sezione trasversale può raggiungere lo snervamento nella fibra più esterna di 

compressione. Si assume una distribuzione elastica lineare delle tensioni all’interno della sezione. In 

questo caso non è possibile raggiungere il momento resistente plastico, in quanto la capacità 

rotazionale è molto bassa e non può essere considerata nella progettazione. 

- classe 4, la sezione trasversale è soggetta a fenomeni di instabilità locale. Questi fenomeni si 

svilupperanno prima dello snervamento della sezione e per questo motivo  è necessario ricavare una 

sezione effettiva. 

 

Quanto detto in precedenza può essere riassunto attraverso la seguente Figura 9. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 9: Andamento momento flettente in funzione di rotazione e classe sezione  
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La classe riferita alla stessa sezione trasversale è differente quando essa è soggetta a momento flettente 

positivo (sagging moment) o momento flettente negativo (hogging moment), come definito in Eurocodice 4-

2 nella clausola 5.5.1 (2). Ciò è dovuto al meccanismo resistente differente dei due momenti flettenti opposti. 

Proprio per questo motivo, in campata, dove il momento flettente è solamente positivo, non avremo 

problemi di instabilità locale e normalmente la sezione trasversale sarà classificata di classe 1 o 2. Mentre, 

sugli appoggi, dove il momento flettente è principalmente negativo, avremo una situazione più critica e 

solitamente la sezione sarà classificata di classe 3 o 4. 

Nel caso in cui la sezione sia classificata di classe 4, come definito in Eurocodice 3-1-1 nella clausola 5.5.2 (2), 

è necessario ricavare una sezione efficace. Questo procedimento verrà trattato successivamente in un 

capitolo dedicato. 

In funzione di quanto detto in precedenza, possiamo riassumere tutte le possibili combinazioni con la 

seguente Tabella 5. 

Tabella 5: Combinazioni classificazione sezioni trasversali  

 Classe Piattabanda 

1 2 3 4 

 

Classe 

Anima 

1 1 2 3 4 

2 2 2 3 4 

3 2* 2* 3 4 

4 4 4 4 4 

 

Infatti, nella tabella precedente è possibile notare la presenza di un’eccezione, come definito in Eurocodice 

3-1-1 nella clausola 5.5.2 (11): nel caso in cui la flangia venga classificata di classe 1 o 2 e l’anima di classe 3, 

è possibile ricondurre la sezione trasversale alla classe 2, andando a valutare una sezione efficace, nella quale 

sarà presente un foro all’interno dell’anima. Anche questo caso verrà illustrato dettagliatamente in seguito. 

Per le travi a sezione composta è presente un’ulteriore eccezione, come definito in Eurocodice 4-2 nella 

clausola 5.5.2 (1): è possibile classificare la flangia superiore vincolata alla soletta in calcestruzzo come un 

elemento di classe 1. Tale eccezione è influenzata dalla disposizione dei connettori a taglio all’interno della 

soletta, e per questo motivo è necessario che siano soddisfatte alcune prescrizioni descritte in seguito. 

Inoltre, se un elemento viene classificato di classe 4, è possibile riclassificarlo di classe 3, andando a ridefinire 

il coefficiente 𝜀, all’interno del valore limite di snellezza tra classe 3 e 4, tramite la relazione: 

𝜀 = √
235

𝑓𝑦
∙ √

𝑓𝑦

𝜎𝑐𝑜𝑚,𝐸𝑑 ∙ 𝛾𝑀0
 

Dove: 

- 𝜎𝑐𝑜𝑚,𝐸𝑑 è la massima tensione di compressione nell’elemento classificato. 

 

In questo modo , nel caso in cui l’elemento è soggetto ad un basso stato tensionale, è possibile riclassificarlo 

di classe 3 e di conseguenza sarà evitata la valutazione della sezione efficace. 

Concretamente questo procedimento consiste nel diminuire la tensione di snervamento dell’elemento, 

andando ad assumerla pari alla tensione massima di compressione. Tuttavia, quando si esegue la verifica di 

instabilità è necessario utilizzare in ogni caso la sezione effettiva. 

Infine, per sezioni trasversali di classe 1 o 2, è necessario posizionare all’interno della soletta in calcestruzzo 

un’armatura superiore al valore definito dalla seguente relazione: 

𝐴𝑠 ≥ 𝛿 ∙
𝑓𝑦

235
∙

𝑓𝑐𝑡𝑚

𝑓𝑠𝑘
∙ √𝑘𝑐 ∙ 𝐴𝑐 
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Dove: 

- 𝛿 è un coefficiente in funzione della classe della sezione trasversale. Si assume pari a 1 se la sezione 

trasversale è di classe 2 e pari a 1,1 se di classe 1. 

- 𝑘𝑐 è un coefficiente che prende in considerazione la distribuzione tensionale all’interno della sezione 

e si ricava dalla relazione: 

𝑘𝑐 =
1

1 + ℎ𝑐 (2 ∙ 𝑧0)⁄
+ 0,3 ≤ 1 

ℎ𝑐 è l’altezza della soletta di calcestruzzo senza il tener conto dell’altezza della predalles; 𝑧0 è la 

distanza tra il baricentro della soletta di calcestruzzo e il baricentro della sezione composta non 

fessurata. 

 

Questa armatura deve avere una classe di duttilità B o C. Questo perché è necessario evitare la rottura 

dell’armatura in zone soggette ad una elevata rotazione, proprio come quelle di classe 1 o 2. 

Durante la costruzione di ponti con impalcato a sezione composta è molto probabile che la trave di acciaio 

abbia una variazione della sua classe, poiché il getto della soletta di calcestruzzo limita l’instabilità della 

flangia superiore e porta ad un innalzamento dell’asse neutro della sezione. 

2.1.3.1 Classificazione del singolo elemento di acciaio 

La classe della sezione trasversale, come definito in Eurocodice 3-1-1 nella clausola 5.5.2 (6), è la classe 

maggiore, e quindi più sfavorevole, degli elementi compressi che la compongono. 

Vengono definiti elementi compressi, come specificato in Eurocodice 3-1-1 nella clausola 5.5.2 (4), sia quelli 

totalmente compressi che quelli parzialmente compressi.  Per valutare se l’elemento è compresso viene 

considerata solamente la posizione dell’asse neutro plastico. 

La valutazione della classe del singolo elemento di acciaio viene eseguita separatamente tra flange 

compresse e anime. In Eurocodice 3-1-1 sono fornite diverse tabelle, mostrate in seguito, che definiranno i 

valori limite di snellezza (rapporto tra dimensiona maggiore e minore dell’elemento) di ciascuna classe. 

Tali valori limite di snellezza sono definiti in maniera differente per elementi interni o esterni della sezione. 

Infatti, gli elementi esterni dipendono solamente dal materiale, mentre gli elementi interni, oltre al materiale 

sono in funzione della configurazione plastica e di quella elastica della sezione trasversale. 

Nella valutazione dei valori di snellezza limite riferiti ad elementi interni, come definito in Eurocodice 4-2 

nella clausola 5.5.1 (4), si fa riferimento alla configurazione plastica in ogni caso, ad eccezione nella 

valutazione della snellezza limite tra classe 3 e 4. In tal caso si fa riferimento alla configurazione elastica, nella 

quale si tiene in considerazione delle fasi costruttive dell’impalcato nella valutazione dello stato tensionale. 

2.1.3.2 Classificazione delle flange 

La classe delle flange compresse viene ottenuta tramite la seguente Tabella 6 presente in Eurocodice 3-1-1 

nel capitolo 5.5. 

La flangia viene considerato come un elemento soggetto esclusivamente a compressione. Per questa ragione 

la classificazione dipende esclusivamente dalla geometria dell’elemento e dalla tensione di snervamento 

dell’acciaio. 
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Tabella 6: Classificazione delle flange  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

2.1.3.3 Classificazione delle anime 

La classe delle anime compresse viene ottenuta tramite la seguente Tabella 7 presente in Eurocodice 3-1-1 

nel capitolo 5.5. 

Tabella 7: Classificazione delle anime  
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L’anima viene considerato come un elemento soggetto a flessione e compressione e per questo motivo la 

classificazione dipende dalla geometria dell’elemento, dalla tensione di snervamento dell’acciaio e dallo 

stato tensionale riferito alla configurazione plastica e quella elastica. 

La dipendenza dallo stato tensionale è ottenuta tramite i seguenti coefficienti: 

- 𝛼 è il rapporto tra l’altezza della parte compressa dell’anima nella configurazione plastica e l’altezza 

totale dell’anima. 

- 𝜓 è il rapporto tra la tensione minima di trazione o compressione dell’anima e la tensione massima 

di compressione dell’anima. Entrambi i valori sono ottenuti dalla configurazione elastica. 

2.1.3.4 Valutazione della sezione efficace di classe 2 

Nel caso in cui, classificando la sezione trasversale, la flangia viene classificata di classe 1 o 2 e l’anima invece 

di classe 3, è possibile riclassificare la sezione trasversale come di classe 2. Questo avviene tramite la 

valutazione di una sezione efficace, ottenuta inserendo un foro all’interno della parte di anima compressa, 

come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 5.5.2 (3). 

Il foro nell’anima compressa è l’effetto della sua iniziale instabilità. Mediante questa clausola, è possibile 

eseguire la verifica a flessione utilizzando la teoria plastica, nonostante la sezione dovrebbe essere classificata 

come di classe 3. 

La valutazione dell’altezza e della posizione del foro sono ottenute tramite considerazioni riguardanti 

l’equilibrio tensionale della sezione, come definito nella seguente Figura 10, la quale è riferita ad una sezione 

trasversale soggetta a momento flettente negativo. 

Figura 10: Configurazione sezione efficace di classe 2  

Viene ipotizzato che la forza di compressione nell’anima sia pari a 40 ∙ 𝜀 ∙ 𝑡𝑤
2 ∙ 𝑓𝑦𝑑: da quest’ultima si ricava 

la posizione dell’asse neutro plastico e successivamente l’altezza del foro. 

Tuttavia, per poter valutare questa nuova configurazione, è necessario che l’asse neutro plastico sia 

posizionato all’interno dell’anima. Per questo motivo, in sezioni trasversali soggette a momento flettente 

negativo, è presente un limite massimo di armatura all’interno della soletta. Tale limite evita l’innalzamento 

dell’asse neutro plastico oltre l’estremo dell’anima. 
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2.1.3.5 Valutazione della sezione efficace di classe 4 

Nel caso in cui un elemento di acciaio della trave metallica venga classificato di classe 4 è necessario valutare 

una sezione efficace. 

Quando l’elemento di classe 4 è una flangia, è possibile ricavare la sezione efficace senza alcuna iterazione. 

Questo perché si assume che la flangia sia soggetta ad una compressione costante. Mentre, nel caso in cui 

l’elemento di classe 4 è l’anima, è necessario effettuare un calcolo iterativo, nel quale sono calcolate le nuove 

proprietà geometriche ed il nuovo stato tensionale. 

Per questa differenza di procedimento, quando entrambi gli elementi sono di classe 4, è necessario valutare 

prima la sezione efficace delle flange e successivamente effettuare il calcolo iterativo dovuto all’instabilità 

dell’anima. 

Tuttavia, in entrambi i casi, le relazioni che determinano la valutazione della sezione efficace sono le 

medesime e sono illustrate successivamente: 

- Valutazione del fattore di instabilità 𝑘𝜎 

Questo fattore si ricava in funzione dell’andamento delle tensioni all’interno dell’elemento 

compresso o parzialmente compresso preso in esame, come definito dalle seguenti Tabella 8 e 

Tabella 9 presenti in Eurocodice 3-1-5 nel capitolo 4.4. 

Tabella 8: Valutazione sezione efficace per elementi compressi interni  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

- Valutazione della snellezza della piastra 𝜆𝑝
̅̅ ̅  

Questo fattore viene ottenuto tramite la relazione: 

𝜆𝑝
̅̅ ̅ =

�̅�
𝑡⁄

28,4 ∙ 𝜀 ∙ √𝑘𝜎

 

Dove �̅� è la lunghezza dell’elemento compresso e 𝑡 è lo spessore dell’elemento compresso. 

La relazione precedente è ricavata in funzione della tensione di instabilità critica dell’elemento 

piastra 𝜎𝑐𝑟,𝑝. Infatti, per sostituzione delle seguenti relazioni è possibile ottenere quella precedente. 

𝜆𝑝
̅̅ ̅ = √

𝐴𝑐 ∙ 𝑓𝑦

𝐴𝑐 ∙ 𝜎𝑐𝑟,𝑝
= √

𝑓𝑦

𝜎𝑐𝑟,𝑝
 

𝜎𝑐𝑟,𝑝 = 𝑘𝜎 ∙ 𝜎𝐸 = 𝑘𝜎 ∙
𝜋2 ∙ 𝐸

12 ∙ (1 − 𝑣2)
∙ (

𝑡

𝑏
)

2

 

Dove 𝜎𝐸 è la tensione di instabilità elastica critica. Viene assunto un modulo elastico dell’acciaio pari 

a 210000 N/mm2 e un coefficiente di contrazione di Poisson pari a 0,3. 
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Tabella 9: Valutazione sezione efficace per elementi compressi esterni  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

- Valutazione del fattore di riduzione 𝜌 

Questo fattore si ricava mediante delle relazioni, esposte in seguito, in funzione della posizione 

dell’elemento e della snellezza della piastra 𝜆𝑝
̅̅ ̅: 

Elementi interni  𝜌 =
𝜆𝑝
̅̅̅̅ −0,055∙(3+𝜓)

𝜆𝑝
̅̅̅̅ 2   per 𝜆𝑝

̅̅ ̅ > 0,673 

    𝜌 = 1    per 𝜆𝑝
̅̅ ̅ < 0,673 

Elementi Esterni   𝜌 =
𝜆𝑝
̅̅̅̅ −0,188

𝜆𝑝
̅̅̅̅ 2    per 𝜆𝑝

̅̅ ̅ > 0,748 

    𝜌 = 1    per 𝜆𝑝
̅̅ ̅ < 0,748 

Nel caso in cui si ottiene 𝜌 = 1 non è necessario valutare la sezione efficace, per cui non sarà presente 

alcun foro; mentre per valori inferiori è necessario valutare il foro nell’elemento. 

- Valutazione del foro all’interno della sezione 

La valutazione del foro si ottiene tramite le relazioni in Tabella 8 e Tabella 9, le quali sono state 

definite in precedenza. L’altezza delle foto si ottiene come differenza tra la lunghezza dell’elemento 

e la sua altezza effettiva.  

- Valutazione della sezione efficace 

Successivamente aver ricavato la posizione e le dimensioni del foro, è possibile ricavare le proprietà 

geometriche della sezione efficace. Nel caso in cui l’elemento di classe 4 sia l’anima è necessario 

effettuare un calcolo iterativo. Dopo aver calcolato le nuove proprietà geometriche, si valuta il nuovo 

stato tensionale. In funzione di quest’ultimo viene effettuato nuovamente tutto il procedimento. 

L’iterazione sarà conclusa quando le tensioni ottenute dagli ultimi 2 step di calcolo saranno simili. 
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2.1.4 Verifica a flessione 

La resistenza a flessione di una sezione trasversale può essere valutata con tre diverse teorie: 

- teoria rigido-plastica; 

- teoria elastica lineare; 

- teoria elastica non lineare. 

La teoria rigido-plastica, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.2.1.1 (1), può essere utilizzata 

solamente dove le sezioni trasversali sono di classe 1 o 2 e dove non sono presenti cavi di pretensione. 

Invece, la teoria elastica lineare ed elastica non lineare, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.2.1.1 

(2), possono essere utilizzate per ogni sezione. In questi due casi, come definito in Eurocodice 4-2 nella 

clausola 6.2.1.1 (3), si assume che la sezione trasversale rimanga sempre piana se i connettori a taglio e 

l’armatura trasversale sono progettate in modo opportuno. Questa ipotesi implica che lo slittamento 

longitudinale tra trave metallica e soletta di calcestruzzo sia trascurato. Ciò è corretto, in quanto sarebbe 

difficoltoso determinare accuratamente la rigidezza dei connettori a taglio, soprattutto dove la soletta è 

fessurata. 

Nel caso in cui la trave sia soggetta ad una curvatura lungo il suo asse longitudinale, come definito in 

Eurocodice 4-2 nella clausola 6.2.1.1 (5), è necessario prendere in considerazione gli effetti di tale curvatura. 

Eurocodice 4-2 non fornisce indicazioni precise su come considerare questi effetti. Tuttavia, la pratica 

comune è trattare il cambiamento di direzione delle forze longitudinali nelle flange come un carico 

trasversale applicato su esse. In queste circostanze è preferibile utilizzare la teoria elastica per il calcolo della 

resistenza a flessione. Infatti, l’utilizzo dell’andamento tensionale “stress-block” risulta complesso, in quanto 

è necessario combinare la combinazione di carico globale e locale. 

2.1.4.1 Momento resistente plastico 

Per valutare il momento resistente plastico è necessario ricavare inizialmente la configurazione plastica, 

tramite la posizione dell’asse neutro plastico all’interno della sezione. Successivamente è possibile ottenere 

il momento resistente plastico. 

La posizione dell’asse neutro plastico si ricava effettuando l’equilibrio delle tensioni longitudinali nella 

sezione. Si assumono i seguenti contributi resistenti di ciascun elemento, come definito in Eurocodice 4-2 

nella clausola 6.2.1.2 (1): 

- acciaio trave metallica: si considera sia teso che compresso con un valore pari a 𝑓𝑦𝑑; 

- acciaio armatura della soletta: si considera solamente quello teso con un valore pari a 𝑓𝑠𝑑; 

- calcestruzzo della soletta: si considera solamente quello compresso con un valore pari a 0,85 ∙ 𝑓𝑐𝑑. 

L’area di acciaio dell’armatura trasversale solitamente viene trascurata, poiché il suo contributo risulta molto 

piccolo rispetto a quello della soletta di calcestruzzo. 

Successivamente in Figura 11 e Figura 12 sono mostrate le due differenti configurazioni possibili. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 11: Configurazione plastica sezione soggetta a momento positivo  
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Figura 12: Configurazione plastica sezione soggetta a momento negativo  

Tuttavia, quando la soletta di calcestruzzo è compressa possono nascere problematiche. Nel modello 

descritto precedentemente si assume che ogni elemento possa raggiungere la sua resistenza ultima prima 

che la soletta di calcestruzzo inizi a collassare. Quando è presente una notevole differenza geometrica tra la 

soletta di calcestruzzo e la trave metallica, dove quest’ultima risulta molto più grande, il collasso della soletta 

di calcestruzzo può anticipare il raggiungimento della resistenza ultima di ogni elemento della sezione.  

Questo fatto porta ad un abbassamento dell’asse neutro plastico della sezione e di conseguenza aumenta la 

deformazione massima di compressione all’estradosso della soletta. 

Numerosi studi su questo fenomeno hanno portato alla conclusione che la rottura prematura del calcestruzzo 

può essere trascurata per acciai delle travi metalliche fino alla classe S355. Nel caso in cui l’acciaio sia ad alta 

resistenza, S420 o S460, è necessario considerare il fenomeno descritto in precedenza. Ciò avviene tramite 

l’utilizzo di un coefficiente 𝛽 che riduce il momento resistente plastico, in funzione della posizione dell’asse 

neutro plastico, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.2.1.2 (2). 

Vengono definite tre differenti situazioni: 

- se 
𝑥𝑝𝑙

ℎ
≤ 0,15  non è presente alcuna limitazione del momento resistente plastico, per cui 𝛽 = 1; 

- se 0,15 <
𝑥𝑝𝑙

ℎ
≤ 0,4 4  è presente una riduzione del momento resistente plastico. Il fattore di 

riduzione è compreso tra 0,85 < 𝛽 < 1 e si ricava tramite interpolazione; 

- se 
𝑥𝑝𝑙

ℎ
> 0,4 è necessario effettuare un calcolo non lineare della resistenza a flessione. 

Nella successiva Figura 13 è illustrato quanto spiegato in precedenza. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 13: Configurazione plastica sezione con trave metallica ad alta resistenza  

Eurocodice 4-2 fornisce anche due regole aggiuntive nella verifica a flessione, utilizzando l’analisi plastica. 

La prima regola prende in considerazione la possibilità che l’elemento da verificare sia soggetto a differenti 

sollecitazioni combinate, come ad esempio a momento flettente biassiale o a momento flettente combinato 

con il momento torcente.  

Un elemento soggetto a questo tipo di sollecitazione può essere verificato utilizzando la seguente relazione 

presente in Eurocodice 3-1-1 alla clausola 6.2.1 (5). 
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(
𝜎𝑥,𝐸𝑑

𝑓𝑦
𝛾𝑀0

⁄
)

2

+ (
𝜎𝑧,𝐸𝑑

𝑓𝑦
𝛾𝑀0

⁄
)

2

− (
𝜎𝑥,𝐸𝑑

𝑓𝑦
𝛾𝑀0

⁄
) ∙ (

𝜎𝑧,𝐸𝑑

𝑓𝑦
𝛾𝑀0

⁄
) + 3 ∙ (

𝜏𝐸𝑑

𝑓𝑦
𝛾𝑀0

⁄
)

2

≤ 1 

Dove: 

- 𝜎𝑥,𝐸𝑑 è la tensione longitudinale del punto considerato; 

- 𝜎𝑧,𝐸𝑑 è la tensione trasversale del punto considerato; 

- 𝜏𝐸𝑑 è la tensione tangenziale del punto considerato. 

Tuttavia, è molto raro che un ponte a sezione mista sia soggetto a momento flettente biassiale, perché il suo 

comportamento può essere considerato simile a quello di una trave. 

Inoltre, è molto difficile che gli impalcati con schema bi-trave, avendo una bassa rigidezza torsionale, siano 

soggetti a momenti torsionali significativi. Sono presenti solamente alcune eccezione dove è necessario 

considerare il momento torcente: 

- ponti posizionati in curva; 

- ponti con impalcato obliquo agli estremi; 

- ponti dove le casseformi sono vincolate alle travi metalliche con uno schema a mensola. 

Per questo motivo è possibile ignorare la torsione alla St. Venant nelle verifiche allo stato limite ultimo, come 

definito in Eurocodice 3-1-1 nella clausola 6.2.7 (7). 

La seconda regola, invece, è presa in considerazione quando il ponte è dimensionato utilizzando uno schema 

statico di tipo continuo. Nel caso in cui sia il rapporto tra due luci adiacenti sia minore di 0,6, sia le sezioni in 

campata siano di classe 1 o 2, e sia quelle in corrispondenza degli appoggi interni di classe 3 o 4, è necessario 

limitare la resistenza a flessione nelle zone in campata tramite la relazione: 

𝑀𝐸𝑑 ≤ 0,9 ∙ 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑 

2.1.4.2 Momento resistente elastico 

La valutazione dello stato tensionale della configurazione elastica tiene in considerazione gli effetti dello 

shear lag, con la valutazione della soletta effettiva collaborante, e gli effetti di instabilità degli elementi di 

acciaio, tramite la valutazione della sezione efficace della trave metallica, come definito in Eurocodice 4-2 

nella clausola 6.2.1.5 (1). 

Nella valutazione dello stato tensionale nelle strutture composte è necessario tenere in conto della loro 

sequenza costruttiva. Nel caso in cui la struttura non è puntellata, le sollecitazioni totali agenti si dividono in 

due parti: quelle agenti sulla trave metallica e quelle agenti sulla sezione composta, come definito dalla 

seguente relazione: 

𝑀𝐸𝑑 = 𝑀𝑎,𝐸𝑑 + 𝑀𝑐,𝐸𝑑 

Dove: 

- 𝑀𝑎,𝐸𝑑 è il momento agente solamente sulla sezione del profilo di acciaio; 

- 𝑀𝑐,𝐸𝑑 è il momento agente sulla sezione composta. 

Dopo aver valutato lo stato tensionale della configurazione elastica, è possibile calcolare il momento 

resistente elastico. 

Eurocodice 4-2 nella clausola 6.2.1.5 (2) definisce i limiti di resistenza di ciascun elemento: 

- acciaio trave metallica: si considera sia teso che compresso con un valore pari a 𝑓𝑦𝑑; 

- acciaio armatura della soletta: si considera sia teso che compresso con un valore pari a 𝑓𝑠𝑑; 

- calcestruzzo della soletta: si considera solamente quello compresso con un valore pari a 𝑓𝑐𝑑 . 

In questo caso si trascura solamente il calcestruzzo teso, mentre l’acciaio dell’armatura all’interno della 

soletta può essere considerato o trascurato. 
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Il momento resistente elastico si ottiene tramite la successiva relazione, definita in Eurocodice 4-2 nella 

clausola 6.2.1.4 (6): 

𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑 = 𝑀𝑎,𝐸𝑑 + 𝑘 ∙ 𝑀𝑐,𝐸𝑑 

 

Dove: 

- 𝑘 è il minore dei moltiplicatori che portano ciascun elemento al raggiungimento della tensione limite. 

Ciascun moltiplicatore si ricava tramite la seguente imposizione. 

𝜎 =
𝑀𝑎

𝑊𝑎
+ 𝑘 ∙

𝑀𝑐

𝑊𝑐
= 𝑓𝑦𝑑/𝑓𝑠𝑑/𝑓𝑐𝑑 

Dove, in funzione dell’elemento, viene scelto il valore della resistenza limite. 

La scelta di incrementare solamente il momento agente sulla sezione composta 𝑀𝑐,𝐸𝑑 con il moltiplicatore 

𝑘, è dovuta al fatto che questo momento agente dipende da azioni la cui natura risulta incerta. Esso infatti, 

nasce principalmente grazie alle azioni variabili. Invece, il momento agente sulla trave metallica 𝑀𝑎,𝐸𝑑 è 

dovuto ad azioni permanenti come il peso della trave metallica e della soletta di calcestruzzo. 
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2.1.5 Verifica a taglio 

L’intera azione di taglio verticale di norma viene assorbita dalla trave metallica, come consigliato in diversi 

codici per sezioni composte. Questa assunzione è a vantaggio di sicurezza sia nel caso in cui la soletta di 

calcestruzzo è in compressione, sia quando la soletta di calcestruzzo è tesa e fessurata. 

Tuttavia, è possibile prendere in conto l’effetto della soletta all’interno del contributo della flangia, nella 

valutazione della resistenza all’instabilità per taglio. 

La resistenza a taglio di una sezione trasversale 𝑉𝑅𝑑 viene valutata come valore minimo tra la resistenza 

plastica a taglio 𝑉𝑝𝑙,𝑅𝑑 e la resistenza all’instabilità per taglio 𝑉𝑏,𝑅𝑑. 

Inoltre, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 5.1 (2), è possibile conoscere quale tra i due valore 

sia il valore della resistenza a taglio, in funzione della geometria della trave metallica e della presenza di 

irrigidimenti longitudinali, come mostrato nella seguente Tabella 10. 

Tabella 10: Valutazione resistenza a taglio  

 

Geometria trave metallica 

 

Condizione Resistenza a taglio 

Anima senza irrigidimenti 

ℎ𝑤

𝑡𝑤
≤

72 ∙ 𝜀

𝜂
 𝑉𝑅𝑑 = 𝑉𝑝𝑙,𝑅𝑑 

ℎ𝑤

𝑡𝑤
>

72 ∙ 𝜀

𝜂
 𝑉𝑅𝑑 = 𝑉𝑏,𝑅𝑑 

Anima con irrigidimenti 

ℎ𝑤

𝑡𝑤
≤

31 ∙ 𝜀 ∙ √𝑘𝜏

𝜂
 𝑉𝑅𝑑 = 𝑉𝑝𝑙,𝑅𝑑 

ℎ𝑤

𝑡𝑤
>

31 ∙ 𝜀 ∙ √𝑘𝜏

𝜂
 𝑉𝑅𝑑 = 𝑉𝑏,𝑅𝑑 

 

Dove: 

- ℎ𝑤 è l’altezza dell’anima; 

- 𝑡𝑤 è lo spessore dell’anima; 

- 𝜀 è un coefficiente in funzione della resistenza ultima dell’anima; 

- 𝜂 è un coefficiente in funzione del tipo di acciaio. Si assume pari a 1,2 per acciaio di classe fino a S460, 

e pari a 1 per acciaio di classe superiore a S460; 

- 𝑘𝜏 è il coefficiente minimo di instabilità a taglio e successivamente viene mostrato come ricavarlo. 

Nei successivi sottocapitoli sono descritti nel dettaglio i procedimenti per ricavare le resistenze a taglio. 

2.1.5.1 Resistenza plastica a taglio 

La resistenza plastica a taglio di una sezione trasversale, in assenza di momento torcente, si ottiene tramite 

la seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-1-1 nella clausola 6.2.6 (2): 

𝑉𝑝𝑙,𝑅𝑑 =
𝐴𝑉 ∙ (

𝑓𝑦

√3
⁄ )

𝛾𝑀0
 

Dove: 

- 𝐴𝑉 è l’area di taglio: per sezioni a doppio T con elementi saldati vale 𝐴𝑉 = 𝜂 ∙ ∑ ℎ𝑤 ∙ 𝑡𝑤. 
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2.1.5.2 Resistenza all’instabilità per taglio 

La resistenza all’instabilità per taglio dipende principalmente dal campo tensionale agente nell’anima. 

Fino ad ora sono state sviluppate diverse teorie per la sua valutazione, tra cui quella fornita da Höglund e 

Galambos. Quest’ultima considera la sovrapposizione della resistenza all’instabilità e post-instabilità e 

differisce dalle altre nella definizione del campo tensionale. 

Eurocodice 3-1-1 utilizza questa teoria, denominando questo campo tensionale come “campo tensionale 

ruotato”, come mostrato nella successiva Figura 14.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 14: Meccanismo resistente dell’anima a taglio  

Questa teoria si basa sull’assunzione che non siano presenti tensioni membranali in direzione trasversale del 

pannello d’anima nella condizione critica di instabilità. Ciò è vero per anime di lunghi grigliati di travi dove 

sono presenti irrigidimenti trasversali solo in corrispondenza degli appoggi. 

In condizioni critiche di instabilità lo stato tensionale è di taglio puro, per cui le tensioni principali risultano 

inclinate di 45° rispetto all’asse della trave. Una di esse risulta in trazione e l’altra in compressione, come 

definito dalla seguente relazione: 

𝜎1 = 𝜏𝑐𝑟 = −𝜎2 

Quando la sollecitazione supera il valore critico, raggiungendo così la fase post-instabilità, vi è un 

cambiamento dello stato tensionale. Infatti, la tensione principale di compressione 𝜎2 rimarrà costante, ma 

la tensione principale di trazione 𝜎1 potrà incrementare. Questo porta ad una diminuzione dell’angolo φ. 

Il cambiamento rispetto alla condizione critica di instabilità avviene grazie alla tensione 𝜎ℎ avente direzione  

lungo l’asse longitudinale. 

Le tensioni principali si possono ottenere tramite le relazioni: 

𝜎1 =
𝜏

tan ϕ
 

𝜎2 = − 𝜏 · tan ϕ 

In campo post-instabilità lo stato tensionale può progredire fino al raggiungimento dello snervamento 

dell’intera anima, che tramite il criterio di Von Mises si determina con la seguente relazione: 

𝜎1
2 + 𝜎2

2 − 𝜎1 · 𝜎2 = 𝑓𝑦𝑤
2 

Sostituendo le tensioni principali nella formula e definendo tan ϕ come rapporto tra il valore ultimo della 

tensione tangenziale 𝜏𝑢 e quello critico 𝜏𝑐𝑟 , e la tensione principale di trazione come rapporto 𝜏𝑢
2 𝜏𝑐𝑟⁄ , si 

ottiene: 
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𝜏𝑢
4

𝜏𝑐𝑟
2

+ 𝜏𝑐𝑟
2 + 𝜏𝑢

2 = 𝜏𝑦
2 

Risulta utile assumere come incognita il fattore 𝜒𝑤, definito dal rapporto tra la tensione tangenziale ultima 

𝜏𝑢 e la tensione tangenziale plastica 𝜏𝑦. Inoltre, definendo il parametro di snellezza 𝜆𝑤 come  𝜆𝑤
2 = 𝜏𝑦 𝜏𝑐𝑟⁄ , 

è possibile ottenere il valore della nostra incognita: 

𝜒𝑤 =
√3
4

 𝜆𝑤
2 (√1 −

1

 𝜆𝑤
4 −

1

2 ∙ √3 ∙  𝜆𝑤
2) 

Eurocodice 3-1-5 utilizza questo approccio proponendo espressioni semplificate del fattore 𝜒𝑤, come 

definito dettagliatamente in seguito. 

Questo meccanismo non richiede alcun contributo delle flange. Tuttavia, in presenza di irrigidimenti 

trasversali, le flange sono vincolate ad essi e per questo motivo possiedono una moderata rigidezza 

flessionale.  

Test effettuati sui pannelli d’anima sottoposti a taglio hanno mostrato la presenza di un differente 

meccanismo resistente formato dalle flange, nel quale avviene la formazione di diverse cerniere plastiche, 

come mostrato nella successiva Figura 15. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 15: Meccanismo resistente delle flange a taglio  

Questo meccanismo resistente è legato quindi al momento massimo che può essere sostenuto dalle flange 

e può attuarsi solamente quando il momento agente 𝑀𝐸𝑑 risulta inferiore a quello resistente plastico della 

sezione 𝑀𝑓,𝑅𝑑. Quest’ultimo si ottiene trascurando il contributo dell’anima e considerando quello della 

soletta di calcestruzzo. 

Il contributo delle flange solitamente è molto basso, perché le flange generalmente sono dimensionate in 

base alle tensioni normali prodotte dal momento flettente. 

Test effettuati da Skaloud e Rockey hanno mostrato che la distanza 𝑐, tra due cerniere plastiche, ha un valore 

compreso tra 0,16 e 0,75 volte la distanza tra due irrigidimenti verticali 𝑎. Invece, secondo Höglund, la 

distanza 𝑐 può essere approssimata come: 

𝑐 = 𝑎 · (0,25 +
1,6 ∙ 𝑏𝑓 ∙  𝑡𝑓

2 ∙ 𝑓𝑦𝑓

𝑡 ∙  ℎ𝑤
2 ∙ 𝑓𝑦𝑤

) 

Questa relazione però porta a distanze minori di quelle osservate nei test. Ciò dipende dal fatto che il 

meccanismo plastico delle flange non può svilupparsi liberamente, perché è presente il supporto aggiuntivo 

dell’anima. Per questo motivo i contributi di anima e flange non sono indipendenti tra loro. 

Dopo questa introduzione dei due differenti meccanismi resistenti viene descritto il procedimento di verifica. 
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La resistenza all’instabilità al taglio, come detto in precedenza, è data dalla somma di due contributi che sono 

valutati separatamente, come definito dalla seguente relazione presente in Eurocodice 3-1-5 al capitolo 5.2: 

𝑉𝑏,𝑅𝑑 = 𝑉𝑏𝑤,𝑅𝑑 + 𝑉𝑏𝑓,𝑅𝑑 ≤
𝜂 ∙ 𝑓𝑦𝑤 ∙ ℎ𝑤 ∙ 𝑡𝑤

√3 ∙ 𝛾𝑀1

 

Dove: 

- 𝑉𝑏𝑤,𝑅𝑑 è il contributo resistente dell’anima. Viene valutato tramite la seguente relazione: 

𝑉𝑏𝑤,𝑅𝑑 =
𝜒𝑤 ∙ 𝑓𝑦𝑤 ∙ ℎ𝑤 ∙ 𝑡𝑤

√3 ∙ 𝛾𝑀1

 

𝜒𝑤 è un fattore che tiene conto del contributo dell’anima. Esso si ricava in funzione del parametro di 

snellezza 𝜆𝑤 e della rigidezza del montante d’appoggio, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella 

clausola 5.3 (1). 

Tabella 11: Valutazione fattore 𝝌𝒘 

 

Condizione 

 

Montante d’appoggio rigido Montante d’appoggio non rigido 

�̅�𝑤 < 0,83
𝜂⁄  𝜂 𝜂 

0,83
𝜂⁄ ≤ �̅�𝑤 < 1,08 

0,83
�̅�𝑤

⁄  0,83
�̅�𝑤

⁄  

�̅�𝑤 ≥ 1,08 
1,37

(0,7 + �̅�𝑤)⁄  0,83
�̅�𝑤

⁄  

Il parametro di snellezza 𝜆𝑤 si ricava in funzione della disposizione di irrigidimenti longitudinali e 

trasversali, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 5.3 (3). 

Tabella 12: Valutazione parametro di snellezza 𝝀𝒘 

 

Condizione 

 

Relazione 

Irrigidimenti trasversali solo su appoggi �̅�𝑤 =
ℎ𝑤

86,4 ∙ 𝑡𝑤 ∙ 𝜀
 

Irrigidimenti trasversali su appoggi e irrigidimenti trasversali 

intermedi o longitudinali 
�̅�𝑤 =

ℎ𝑤

37,4 ∙ 𝑡𝑤 ∙ 𝜀 ∙ √𝑘𝜏

 

Mentre, il coefficiente di instabilità a taglio 𝑘𝜏 si ricava in funzione del numero di irrigidimenti 

longitudinali, come definito in Eurocodice 3-1-5 nell’allegato A3. 

Tabella 13: Valutazione coefficiente di instabilità 𝒌𝝉 

 

Numero Irrigidimenti 

 

Condizione Relazione 

0 o > 2 

𝑎
ℎ𝑤

⁄ ≥ 1 𝑘𝜏 = 5,34 + 4 ∙ (
ℎ𝑤

𝑎⁄ )
2

+ 𝑘𝜏𝑠𝑡 

𝑎
ℎ𝑤

⁄ < 1 𝑘𝜏 = 4 + 5,34 ∙ (
ℎ𝑤

𝑎⁄ )
2

+ 𝑘𝜏𝑠𝑡 

1 o 2 

𝑎
ℎ𝑤

⁄ ≥ 3 𝑘𝜏 = 5,34 + 4 ∙ (
ℎ𝑤

𝑎⁄ )
2

+ 𝑘𝜏𝑠𝑡 

𝑎
ℎ𝑤

⁄ < 3 𝑘𝜏 = 4,1 +

6,3 + 0,18 ∙
𝐼𝑠𝑙

𝑡𝑤
3 ∙ ℎ𝑤

(
𝑎

ℎ𝑤
)

2 + 2,2 ∙ √
𝐼𝑠𝑙

𝑡𝑤
3 ∙ ℎ𝑤

3
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Infine, 𝐼𝑠𝑙 è il momento di inerzia dell’irrigidimento longitudinale valutato nel suo baricentro, 

considerando anche i contributi dell’anima adiacente, aventi lunghezza ciascuno di 15 ∙ 𝜀 ∙ 𝑡𝑤. 

Mentre, il coefficiente 𝑘𝜏𝑠𝑡 si ricava tramite la seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-1-5 

nell’allegato A3: 

𝑘𝜏𝑠𝑡 = 9 ∙ (
ℎ𝑤

𝑎
)

2

∙ √(
𝐼𝑠𝑙

𝑡𝑤
3 ∙ ℎ𝑤

)
34

≥
2,1

𝑡𝑤
∙ √

𝐼𝑠𝑙

ℎ𝑤

3

 

- 𝑉𝑏𝑓,𝑅𝑑 è il contributo resistente delle flange. Viene valutato con la seguente relazione: 

𝑉𝑏𝑓,𝑅𝑑 =
𝑏𝑓 ∙ 𝑡𝑓

2 ∙ 𝑓𝑦𝑓

𝑐 ∙ 𝛾𝑀1
∙ [1 − (

𝑀𝐸𝑑

𝑀𝑓,𝑅𝑑
)

2

] 

All’interno della relazione è necessario utilizzare i valori della flangia avente proprietà minori. 

Come già esposto in precedenza, il contributo della flange viene considerato solamente quando il 

momento agente 𝑀𝐸𝑑 risulta inferiore a quello resistente plastico della sezione 𝑀𝑓,𝑅𝑑. Quest’ultimo 

è ottenuto trascurando solamente il contributo dell’anima e considerando la soletta di calcestruzzo.  

Perciò è necessario valutare la nuova configurazione plastica per ottenere 𝑀𝑓,𝑅𝑑. 
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2.1.6 Interazione flessione-taglio 

Le tensioni dovute al taglio non riducono significativamente la resistenza a flessione, a meno che il taglio 

agente 𝑉𝐸𝑑 non sia elevato. 

L’interazione flessione-taglio deve essere considerata solamente quando è soddisfatta la seguente relazione, 

come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.2.2.4 (1): 

𝑉𝐸𝑑 > 0,5 · 𝑉𝑅𝑑 

Essa viene valutata tramite due approcci differenti in funzione della classe della sezione trasversale. 

Nei seguenti sottocapitoli sono mostrate nel dettaglio entrambe le verifiche. 

2.1.6.1 Interazione per sezioni di classe 1 o 2 

L’influenza del taglio nella resistenza a flessione viene considerata riducendo la resistenza ultima dell’anima 

della trave metallica a (1 − 𝜌) ∙ 𝑓𝑦𝑑. 

Il fattore di riduzione si ricava tramite la seguente relazione, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 

6.2.2.4 (2): 

𝜌 = (
2 ∙ 𝑉𝐸𝑑

𝑉𝑅𝑑
− 1)

2

 

In questo modo è possibile ricavare una nuova configurazione plastica, come mostrato nella seguente Figura 

16. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 16: Configurazione plastica considerando l'effetto del taglio  

La nuova configurazione plastica non considera la variazione della posizione dell’asse neutro plastico causata 

dalla riduzione della resistenza dell’anima, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.2.2.4 (4). Perciò 

il momento plastico resistente ridotto sarà valutato considerando l’asse neutro plastico iniziale. 

Sono mostrati in seguito i diagrammi di interazione flessione-taglio per sezioni trasversali soggette e non 

soggette all’instabilità per taglio. 

- Interazione flessione-taglio per sezioni di classe 1 o 2 soggette all’instabilità a taglio. 

In questo caso la resistenza a taglio 𝑉𝑅𝑑 è la resistenza all’instabilità per taglio 𝑉𝑏,𝑅𝑑. 

Nella sottostante Figura 17 è mostrato il diagramma di interazione. Si può constatare come per 

momenti flettenti agenti 𝑀𝐸𝑑 minori di 𝑀𝑓,𝑅𝑑 è presente il contributo delle flange all’interno della 

resistenza a taglio 𝑉𝑏,𝑅𝑑. Mentre, per tagli agenti 𝑉𝐸𝑑 minori di 0,5 · 𝑉𝑏,𝑅𝑑 non è presente alcuna 

riduzione del momento resistente plastico 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑. Infine, vi è una zona compresa tra 𝑀𝑓,𝑅𝑑 e 𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑 

dove è presente un’interazione di tipo parabolico tra il momento resistente 𝑀𝑅𝑑 e il taglio resistente 

𝑉𝑅𝑑. 

L’interazione risulta verificata quando il punto definito dalle sollecitazioni agenti 𝑀𝐸𝑑 e  𝑉𝐸𝑑 risulta 

essere posizionato al di sotto della curva. 
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Figura 17: Interazione flessione-taglio per sezioni di classe 1 o 2 soggette all’ inst abilità a taglio  

- Interazione flessione-taglio per sezioni di classe 1 o 2 non soggette all’instabilità a taglio. 

In questo caso la resistenza a taglio 𝑉𝑅𝑑 è la resistenza plastica 𝑉𝑝𝑙,𝑅𝑑. 

Il diagramma di interazione mostrato nella seguente Figura 18 è molto simile a quello precedente. 

L’unica differenza significativa, oltre al valore diverso della resistenza a taglio, è la presenza del tratto 

costante di resistenza al taglio 𝑉𝑝𝑙,𝑅𝑑 per momenti agenti 𝑀𝐸𝑑 minori di 𝑀𝑓,𝑅𝑑. Ciò è dovuto al fatto 

che in questo caso non viene considerato l’incremento di resistenza al taglio dato dalle flange. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 18: Interazione flessione-taglio per sezioni di classe 1 o 2 non soggette all’ instabilità a 

taglio 

2.1.6.2 Interazione per sezioni di classe 3 o 4 

L’interazione flessione-taglio viene considerata, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 7.1 (1), 

quando sono soddisfatte le seguenti condizioni: 

�̅�1 =
𝑀𝐸𝑑

𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑
≥

𝑀𝑓,𝑅𝑑

𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑
 

�̅�3 =
𝑉𝐸𝑑

𝑉𝑏𝑤,𝑅𝑑
> 0,5 

In caso di condizioni affermative, l’interazione viene verificata tramite la successiva relazione: 

�̅�1 + (1 −
𝑀𝑓,𝑅𝑑

𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑
) ∙ (2 ∙ �̅�3 − 1)2 ≤ 1 
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Teoricamente, la verifica è simile a quella descritta nel capitolo precedente. In questo caso viene solamente 

fornita un’equazione per valutare direttamente l’interazione. 

Infatti, il diagramma di interazione, mostrato sotto in Figura 19, è analogo a quelli del capitolo 2.1.6.1. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 19: Interazione flessione-taglio per sezioni di classe 3 o 4 

Da quest’ultima Figura si può constatare che le condizioni espresse inizialmente non sono nient’altro che la 

condizione di trovarsi nello spicchio di diagramma dove è presente l’interazione parabolica delle resistenze. 

L’unica differenza con il diagramma precedente, riferito alle sezioni di classe 1 o 2 soggette all’instabilità a 

taglio, è il valore di momento massimo resistente della sezione, che in questo caso è limitato al momento 

resistente elastico 𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑. 
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2.1.7 Verifica connettori a taglio 

I connettori a taglio hanno un ruolo fondamentale nella progettazione delle sezioni composte. Questo 

aspetto è molto importante, perché solamente con una connessione idonea a taglio è possibile ottenere 

l’interazione tra la trave metallica e la soletta in calcestruzzo. 

I connettori a taglio, insieme all’armatura trasversale, hanno lo scopo di trasmettere la forza di taglio 

longitudinale tra il calcestruzzo e la trave metallica, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.1.1 (2). 

I connettori devono avere una sufficiente duttilità, ovvero devono possedere una sufficiente capacità di 

deformazione in modo da sopportare qualsiasi ridistribuzione non elastica del taglio longitudinale, come 

definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.1.1 (4). 

Un connettore a taglio viene considerato duttile quando la sua capacità di scorrimento caratteristica è di 

almeno 6 mm, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.1.1 (5). 

L’uso combinato di differenti dispositivi di connessione a taglio è consentito ma è sconsigliato, perché in tal 

caso sarebbe necessario tenere in considerazione le differenti proprietà a scorrimento di essi, come definito 

in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.1.1 (6). 

Questo principio è molto impostante soprattutto nei ponti, dove il carico di fatica nel singolo connettore può 

essere sottostimato. 

I connettori a taglio devono prevenire la separazione tra la soletta in calcestruzzo e la trave metallica, come 

definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.1.1 (7). Per separazione si intende il distacco tra i due elementi, 

tale per cui essi avranno due curvature differenti. 

Tramite diversi test si è constatato come la presenza della testa sia fondamentale per evitare la separazione, 

soprattutto nel caso di ridistribuzione non elastica del taglio longitudinale. Questo aspetto è dovuto alle 

variazioni locali di rigidezza flessionale di ogni elemento e alla tendenza della soletta di calcestruzzo di 

sollevarsi in corrispondenza dei cordoli di saldatura. 

Per prevenire la separazione i connettori devono essere dimensionati per resistere ad una forza di trazione 

nominale, perpendicolare al piano della flangia, di almeno 0,1 volte la loro resistenza ultima a taglio.  

Inoltre, altri test hanno mostrato come le forze taglianti nei connettori siano concentrate. Infatti, è stato 

mostrato che circa il 70% del taglio su un piolo viene assorbito dal suo cordone di saldatura, e che la tensione 

triassiale locale nel calcestruzzo risulta diverse volte maggiore della sua resistenza cubica. 

Oltre ai pioli sono presenti altri dispositivi di connessione a taglio. Tuttavia, essendo questi ultimi utilizzati 

raramente, non sono trattati in Eurocodice 4-2. Nel caso in cui si volessero utilizzare altri dispositivi di 

connessione a taglio, il loro dimensionamento deve essere basati su opportuni test e supportati da un 

modello concettuale idoneo, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.1.1 (12). 

Dopo questa introduzione generale sui principi della connessione a taglio, si passa alle diverse verifiche che 

la connessione a taglio deve soddisfare. 

Eurocodice 4-2 fornisce le seguenti verifiche: 

- Verifica allo stato limite ultimo; 

- Verifica allo stato limite di esercizio; 

- Verifica a fatica; 

- Verifiche geometriche della connessione. 

Ciascuna di queste verifiche verrà illustrata nel dettaglio nei sottocapitoli seguenti. 
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2.1.7.1 Verifica allo stato limite ultimo 

La verifica allo stato limite ultimo risulta soddisfatta quando l’azione di taglio longitudinale per unità di 

lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 risulta minore della resistenza a taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝑅𝑑, come 

mostrato nella seguente relazione: 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 ≤ 𝑣𝐿,𝑅𝑑 

Tuttavia, nel caso in cui la spaziatura e la dimensione dei connettori a taglio risulti costante, è possibile 

verificare la connessione allo stato limite ultimo soddisfacendo le seguenti relazioni, come definito in 

Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.1.2 (1): 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 ≤ 1,1 ∙ 𝑣𝐿,𝑅𝑑 

∫ 𝑣𝐿,𝐸𝑑  𝑑𝑥
𝑥𝑗

𝑥𝑖

≤ 𝑁 · 𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝑈 

Dove: 

- 𝑥𝑖 e 𝑥𝑗 sono le coordinate dell’ascissa longitudinale del tratto con connessione a taglio costante; 

- 𝑁 è il numero totale di connettori a taglio nell’intervallo considerato; 

- 𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝑈 è la resistenza a stato limite ultimo del singolo connettore. Essa viene ricavata 

successivamente. 

Tramite le precedenti relazioni, è possibile constatare come sia ammessa la possibilità di superare la 

resistenza da parte dell’azione. Tuttavia, questo è consentito se la forza totale longitudinale agente sia 

comunque minore di quella resistente. Ciò consiste nel mediare il flusso di taglio longitudinale agente lungo 

la lunghezza presa in esame. Questo ha poca rilevanza quando l’azione di taglio longitudinale viene valutata 

tramite l’analisi non elastica, poiché il taglio agente risulta già mediato sulla lunghezza in esame. 

Vengono ora descritti i due procedimenti per valutare la resistenza e l’azione di taglio longitudinale per i 

connettori a piolo. 

La resistenza a taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝑅𝑑 si ricava tramite la seguente relazione: 

𝑣𝐿,𝑅𝑑 =
𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝑈 ∙ 𝑁

𝑠𝑐
 

Dove: 

- 𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝑈 è la resistenza a taglio del singolo piolo munito di testa allo stato limite ultimo. 

Successivamente viene mostrato il procedimento per ricavarla. 

- 𝑁 è il numero di connettori nella direzione trasversale; 

- 𝑠𝑐 è la spaziatura longitudinale dei pioli. 

Inizialmente la resistenza a taglio del singolo piolo veniva fornita in forma tabellare e senza la definizione di 

un modello teorico. Successivamente, mediante test di laboratorio su travi a sezione composta, si è 

constatato che pioli e calcestruzzo interagissero tra loro. Inoltre, è stata definita la seguente relazione, basata 

sui risultati delle prove e forniva un andamento che meglio approssimava i risultati delle prove: 

𝑃𝑅𝑑 = 𝑘 ∙ (
𝜋 ∙ 𝑑2

4
) ∙ 𝑓𝑢 ∙ (

𝐸𝑐𝑚

𝐸𝑎
)

0,4

∙ (
𝑓𝑐𝑘

𝑓𝑢
)

0,35

 

Dove 𝑑 è il diametro del piolo. Tuttavia, essendo che tale relazione non è basata su alcun modello ma 

solamente sui risultati di prove, è stato preferito utilizzare le seguenti relazioni, che si basavano su un modello 

ben definito. 

Il modello consisteva in un piolo di diametro 𝑑 e avente resistenza ultima a trazione 𝑓𝑢, immerso nel 

calcestruzzo e ipotizzando che il collasso avvenga solamente sul calcestruzzo o sul piolo.  

La resistenza a taglio del singolo piolo munito di testa allo stato limite ultimo 𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝑈 è il valore minimo tra 

le due seguenti resistenze, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.3.1 (1): 
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- resistenza a taglio del gambo. 

𝑃𝑅𝑑 =
0,8 ∙ 𝑓𝑢 ∙ 𝜋 ∙ 𝑑2

4 ∙ 𝛾𝑉
 

Dove: 𝛾𝑉 è il coefficiente parziale della resistenza a taglio longitudinale pari a 1,25; 𝑑 è il diametro 

del piolo che avere un valore compreso tra 16 e 25 mm e 𝑓𝑢 è la resistenza ultima a trazione e non 

può superare 500 MPa.  

- resistenza a schiacciamento del calcestruzzo. 

𝑃𝑅𝑑 =
0,29 ∙ 𝛼 ∙ 𝑑2 ∙ √𝑓𝑐𝑘 ∙ 𝐸𝑐𝑚

𝛾𝑉
 

Dove il coefficiente 𝛼 si ricava in funzione della geometria del piolo come definito nella seguente 

Tabella 14. 

Tabella 14: Valutazione coefficiente α  

 

Condizione 

 

 

Relazione 

 

3 ≤
ℎ𝑠𝑐

𝑑
≤ 4 𝛼 = 0,2 ∙ (

ℎ𝑠𝑐

𝑑
+ 1) 

ℎ𝑠𝑐

𝑑
> 4 𝛼 = 1 

 

Invece, l’azione di taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 può essere ricavata tramite due metodi 

differenti, plastico o elastico. La scelta del metodo viene fatta in funzione della teoria utilizzata nella verifica 

a flessione. Tuttavia, in entrambi i casi, la progettazione della connessione a taglio deve iniziare con l’utilizzo 

del metodo elastico e facendo riferimento alla sezione trasversale non fessurata, come definito in Eurocodice 

4-2 nella clausola 6.6.2.2 (4). 

Vengono ora illustrati i due differenti metodi: 

- Metodo elastico. 

Questo metodo può essere utilizzato in qualsiasi sezione ed è utilizzato come riferimento nell’inizio 

della progettazione. 

L’azione di taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 si ricava tramite la seguente relazione: 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 =
𝑆𝑐 ∙ 𝑉𝐸𝑑

𝐼
 

Dove: 𝑆𝑐 è il momento statico della soletta in calcestruzzo valutato rispetto al baricentro della sezione 

composta; 𝑉𝐸𝑑 è il taglio agente esclusivamente sulla sezione composta, quindi viene trascurato il 

taglio agente sulla trave metallica; 𝐼 è il momento di inerzia della sezione trasversale non fessurata. 

Il flusso di taglio longitudinale calcolato con questo metodo è fortemente influenzato dall’assunzione 

che la soletta in calcestruzzo sia fessurata o non fessurata. Nella realtà, nel caso in cui la soletta fosse 

fessurata, sarebbe comunque più rigida del previsto, grazie all’effetto del tension stiffening. Per 

questa ragione, nell’analisi si considera la soletta in calcestruzzo non fessurata, anche nelle zone dove 

nell’analisi globale è stata fessurata. È possibile considerare la soletta fessurata solamente nel caso 

in cui all’interno dell’analisi globale sia considerato il contributo del tension stiffening e della 

sovraresistenza del calcestruzzo, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.2.1 (2). 

Infine, nelle zone in cui sono presenti forze taglianti longitudinali concentrate, è necessario 

considerare lo spostamento longitudinale locale, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 

6.6.2.1 (3). 
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- Metodo plastico. 

Questo metodo può essere utilizzato solamente nelle sezioni trasversali in campata di classe 1 o 2 e 

nelle quali il momento flettente agente massimo 𝑀𝐸𝑑,𝑚𝑎𝑥 sia superiore del momento resistente 

elastico 𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.2.2 (1). 

Se in queste sezioni ricavassimo il flusso di taglio utilizzando il metodo elastico otterremmo un valore 

minore del valore reale, perciò è necessario considerare la relazione non lineare tra taglio verticale 

agente e taglio longitudinale agente. 

In questo caso, l’azione di taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 lungo il tratto di lunghezza 

𝐿𝐴−𝐵 si ricava come differenza di sforzi normali all’interno nella soletta in calcestruzzo, come definito 

in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.2.2 (2). Ciò viene mostrato nella seguente Figura 20: 
 

 

 

 

 

 

 

Figura 20: Configurazione plastica del taglio longitudinale  

Questa azione così può essere calcolata tramite la seguente relazione: 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 =
𝑁𝑐,𝑑 − 𝑁𝑐,𝑒𝑙

𝐿𝐴−𝐵
 

Dove: 𝑁𝑐,𝑑 è lo sforzo normale all’interno della soletta in calcestruzzo per un momento pari a quello 

agente 𝑀𝐸𝑑,𝑚𝑎𝑥; 𝑁𝑐,𝑒𝑙  è lo sforzo normale all’interno della soletta in calcestruzzo riferito a un 

momento pari a quello resistente elastico 𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑; 𝐿𝐴−𝐵 è la distanza tra il punto di momento massimo 

e quello avente momento pari a quello resistente elastico 𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑. 

I due sforzi normali esplicitati in precedenza possono essere valutati in funzione del momento, 

utilizzando la legge bilineare mostrata nella seguente Figura 21, riferita a strutture non puntellate. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 21: Andamento momento flettente in funzione dello sforzo normale agente nella soletta  

 per cui la relazione può essere riscritta come: 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 =
(𝑁𝑐,𝑓 − 𝑁𝑐,𝑒𝑙) ∙ (𝑀𝐸𝑑,𝑚𝑎𝑥 − 𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑)

𝐿𝐴−𝐵 ∙ (𝑀𝑝𝑙,𝑅𝑑 − 𝑀𝑒𝑙,𝑅𝑑)
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Le due azioni taglianti longitudinali calcolate in precedenza prendono in considerazione solamente l’effetto 

secondario di ritiro e delle variazioni termiche, ma non considerano l’effetto primario. Per questa ragione, è 

necessario verificare che i connettori a taglio abbiano un’adeguata resistenza rispetto a queste azioni nei due 

estremi liberi dell’impalcato. 

Per il ritiro primario isostatico, il taglio longitudinale agente non è nient’altro che la forza di trazione agente 

nella soletta in calcestruzzo, come mostrato in Figura 22. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 22: Configurazione azione di ritiro nei connettori a taglio   

Una valutazione analoga verrà fatta anche per la variazione termica isostatica. 

Il taglio longitudinale agente  𝑉𝐿,𝐸𝑑 viene distribuito lungo una lunghezza 𝐿𝑣, detta lunghezza di ancoraggio. 

Questa lunghezza viene assunta pari alla larghezza della soletta collaborante in campata 𝑏𝑒𝑓𝑓. 

La distribuzione del taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 dovrebbe avere un andamento di tipo 

triangolare, con valore massimo sull’estremo dell’impalcato, come mostrato in Figura 23. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 23: Andamento azione di ritiro lungo l' impalcato 

Tuttavia, nel caso in cui vengano usati i pioli nella connessione a taglio, è possibile assumere una distribuzione 

costante del taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑, lungo la lunghezza di ancoraggio 𝐿𝑣, come 

definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.2.4 (3). 

Per questo motivo, l’azione di taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 viene valutata tramite la 

relazione: 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 =
𝑉𝐿,𝐸𝑑

𝐿𝑣
 

2.1.7.2 Verifica allo stato limite di esercizio 

Come per la verifica precedente, la verifica allo stato limite di esercizio risulta soddisfatta quando l’azione di 

taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 risulta minore della resistenza a taglio longitudinale per unità 

di lunghezza 𝑣𝐿,𝑅𝑑, come mostrato nella seguente relazione: 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 ≤ 𝑣𝐿,𝑅𝑑 

Tuttavia, l’azione e la resistenza sono leggermente differenti rispetto alla verifica precedente allo stato limite 

ultimo. 
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La resistenza a taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝑅𝑑 si ricava tramite la seguente relazione: 

𝑣𝐿,𝑅𝑑 =
𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝐸 ∙ 𝑁

𝑠𝑐
 

Dove ciascuna grandezza è la medesima del caso precedente, tranne 𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝐸  che è la resistenza a taglio del 

singolo piolo, munito di testa allo stato limite di esercizio. Essa viene ricavata tramite la seguente relazione, 

come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.8.1 (3): 

𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝐸 = 𝑘𝑠 ∙ 𝑃𝑅𝑑,𝑆𝐿𝑈 

In essa viene utilizzato un coefficiente riduttivo 𝑘𝑠 pari a 0,75. 

Mentre, l’azione di taglio longitudinale per unità di lunghezza 𝑣𝐿,𝐸𝑑 può essere ricavata utilizzando solamente 

il metodo elastico con la relazione: 

𝑣𝐿,𝐸𝑑 =
𝑆𝑐 ∙ 𝑉𝐸𝑑

𝐼
 

Dove 𝑉𝐸𝑑 è il taglio ottenuto con la combinazione di carico caratteristica, agente esclusivamente sulla sezione 

composta. Quindi viene trascurato il taglio agente sulla trave metallica. 

Anche in questo caso vengono considerate le grandezze geometriche riferite alla sezione trasversale non 

fessurata.  

2.1.7.3 Verifica a fatica 

Le strutture sottoposte ad azioni statiche o dinamiche fortemente variabili nel tempo, possono manifestare 

rotture per fatica. I ponti fanno parte di questa categoria, essendo strutture soggette al passaggio di veicoli, 

con peso e frequenza differenti. Per questa ragione le varie parti dell’impalcato saranno soggette a complesse 

sollecitazioni cicliche. 

Nella progettazione strutturale è quindi necessario verificare sia il collasso dovuto al massimo carico che può 

agire sul ponte, sia il collasso per fatica dovuto a cicli di carico del traffico frequente. 

La variazione di tensione massima che può sopportare un elemento soggetto ad una azione ciclica costante, 

può essere valutata grazie alle curve S-N, come mostrato in Figura 24. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 24: Andamento tensione tangenziale in funzione del numero di cicli  

Tuttavia, queste curve possono essere utilizzate solamente quando l’azione ciclica ha ampiezza costante. 

La verifica a fatica può essere effettuata in due differenti modi: 

- verifica per vita illimitata: la variazione di tensione deve essere minore del valore costante che si 

ricava dalla curva S-N per un grande numero di cicli. 

- verifica a danneggiamento: la verifica è soddisfatta quando il valore di danneggiamento è minore di 

1. Il danneggiamento di un elemento soggetto ad un carico ciclico costante 𝐷𝑖 si ricava tramite la 

relazione: 

-  
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𝐷𝑖 =
𝑛𝑖

𝑁𝑖
 

Dove 𝑛𝑖 è il numero di cicli effettuati e 𝑁𝑖  è il numero di cicli che portano a rottura il seguente carico 

ciclico costante. È possibile estendere la relazione precedente anche ad un certo numero di blocchi 

di cicli di carico ad ampiezza costante 𝜌, tramite la relazione: 

𝐷 = ∑
𝑛𝑖

𝑁𝑖

𝜌

𝑖=1

 

Nell’analisi strutturale non è possibile considerare i carichi reali dei veicoli e perciò si ricorre a modelli di 

carico calibrati in modo da rappresentare l’effetto del traffico reale. Questi modelli sono scelti in funzione 

della verifica da eseguire, come mostrato in seguito: 

- FLM1 e FLM2 per le verifiche a vita illimitata; 

- FLM3 e FLM4 per le verifiche a danneggiamento. 

La verifica a danneggiamento può essere effettuata in maniera semplificata utilizzando il FLM3. In questo 

modo è possibile ricondurre la verifica a fatica ad una verifica convenzionale di resistenza, tramite la 

relazione: 

𝛾𝐹,𝑓 ∙ 𝛥𝜏𝐸,2 ≤
𝛥𝜏𝑐

𝛾𝑀𝑓,𝑠
 

Dove: 

- 𝛾𝐹,𝑓 è il coefficiente parziale per il carico di fatica: viene assunto pari a 1, come definito in Eurocodice 

3-2 nella clausola 9.3 (1). 

- 𝛥𝜏𝐸,2 è l’ampiezza dell’intervallo delle azioni taglianti per 2 milioni di cicli: si ottiene tramite la 

relazione: 

𝛥𝜏𝐸,2 = 𝜆𝑣 ∙ 𝛥𝜏 

In cui 𝜆𝑣 è il fattore equivalente di danno. Questo valore viene utilizzato per convertire l’intervallo di 

tensione tangenziale dal modello a fatica a quello equivalente. Tale fattore si ricava tramite la 

relazione: 

𝜆𝑣 = 𝜆𝑣,1 ∙ 𝜆𝑣,2 ∙ 𝜆𝑣,3 ∙ 𝜆𝑣,4 

𝜆𝑣,1 è un coefficiente che dipende dal numero di cicli secondari presenti nell’oscillogramma di 

tensione. Viene assunto pari a 1,55 per ponti di luce massima non superiore a 100 metri, come 

definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.8.6.2 (4). 

𝜆𝑣,2 è un coefficiente che consente di passare dal traffico del modello a quello effettivo sul ponte. 

Viene ricavato dalla seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-2 nella clausola 9.5.2 (3): 

𝜆𝑣,2 =
𝑄𝑚1

𝑄0
∙ (

𝑁𝑜𝑏𝑠

𝑁0
)

1
𝑚

 

Dove 𝑄0 è il peso del traffico di riferimento pari a 480 kN;  𝑁0 è il flusso del traffico di riferimenti pari 

a 500000; 𝑄𝑚1 è il peso medio equivalente del traffico lento; 𝑁𝑜𝑏𝑠 è il numero di autocarri sulla corsia 

lenta attesi in un anno; 𝑚 è la pendenza della curva S-N riferita al piolo, pari a 8. 

𝜆𝑣,3 è un coefficiente che tiene conto della vita di progetto dell’opera. Si ricava tramite la seguente 

relazione, come definito in Eurocodice 3-2 nella clausola 9.5.2 (5): 

𝜆𝑣,3 = (
𝑇

𝑇𝑅
)

1
𝑚

 

Dove 𝑇 è la vita di progetto dell’opera in esame e 𝑇𝑅 è la vita a fatica di riferimento, pari a 100 anni. 

𝜆𝑣,4 è un coefficiente che tiene in considerazione l’azione simultanea di più veicoli. Viene definito 

tramite la relazione, come definito in Eurocodice 3-2 nella clausola 9.5.2 (6): 
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𝜆𝑣,4 = {∑ [
𝑁𝑖

𝑁1
∙ (

𝜂𝑖 ∙ 𝑄𝑚𝑖

𝜂1 ∙ 𝑄𝑚1
)

𝑚

]
𝑖

}

1
𝑚

 

Dove 𝑁1 è il flusso di veicoli sulla corsia principale; 𝑁𝑖  è il flusso sulla corsia i-esima; 𝑄𝑚𝑖 è il peso 

medio lordo degli autocarri sulla i-esima corsia; 𝜂𝑖  è il valore dell’ordinata della superficie di influenza 

per la forza interna, che produce il campo di tensione relativamente al veicolo che viaggia sulla i-

esima corsia. 

In Eurocodice 3-2 sono presenti delle limitazioni al valore massimo che può assumere il coefficiente 

𝜆𝑣. Tuttavia in questo caso non vengono utilizzate. 

Mentre, 𝛥𝜏 è l’intervallo di tensione tangenziale ottenuto nel modello a fatica. 

- 𝛥𝜏𝑐 è il valore di riferimento della resistenza a fatica a 2 milioni di cicli. Viene assunto pari a 90 

N/mm2, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.8.3 (3). 

- 𝛾𝑀𝑓,𝑠 è il coefficiente parziali di sicurezza per la resistenza a fatica. Si assume pari a 1, come definito 

in Eurocodice 4-2 nella clausola 2.4.1.2 (6). 

2.1.7.4 Verifica geometriche della connessione 

In Eurocodice 4-2 sono fornite diverse regole per i dettagli costruttivi della connessione a taglio. 

Queste regole molto spesso derivano dall’esperienza precedente, per cui raramente è possibile dimostrare 

la loro validità generale. Esse sono generalmente espresse sottoforma di valori limite, anche se la maggior 

parte dei comportamenti è influenzata dai rapporti tra le dimensioni e non dal singolo valore. 

Il singolo piolo munito di testa deve soddisfare i seguenti dettagli costruttivi: 

- rapporto minimo h/d pari a 3, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.7 (1); 

- diametro minimo testa piolo pari a 1,5 · d, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.7 (2); 

- altezza minima testa piolo pari a 0,4 · d, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.7 (2); 

- spessore minimo flangia nella quale sono posizionati i pioli pari a d / 1,5, come definito in Eurocodice 

4-2 nella clausola 6.6.5.7 (3); 

- diametro minimo collare di saldatura pari a 1,25 · d, come definito in EN ISO 13918; 

- altezza minima collare di saldatura pari a 0,15 · d, come definito in EN ISO 13918. 

I pioli devono anche soddisfare determinati requisiti sul loro posizionamento: 

- spaziatura longitudinale minima pari a 5 · d, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.7 

(4); 

- spaziatura trasversale minima pari a 2,5 · d, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.7 (4); 

- spaziatura longitudinale massima pari al valore minimo tra 800 mm e 4 ∙ ℎ𝑐, come definito in 

Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.5 (3); 

- distanza 𝑒𝑑, definita nella seguente Figura 25, minima pari a 25 mm, come definito in Eurocodice 4-

2 nella clausola 6.6.5.6 (2); 

- lunghezza gambo piolo minima all’interno della soletta pari a 30 mm, come definito in Eurocodice 4-

2 nella clausola 6.6.5.1 (1). 

Infine, sono presenti due regole sulla disposizione della connessione a taglio che, se soddisfatte, permettono 

alla flangia superiore di essere classificata come di classe 1: 

- spaziatura longitudinale massima pari a 22 ∙ 𝑡𝑓 ∙ 𝜀, con 𝑡𝑓 spessore della flangia superiore, come 

definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.5 (2); 

- distanza 𝑒𝑑 massima pari a 9 ∙ 𝑡𝑓 ∙ 𝜀, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 6.6.5.5 (2). 
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Figura 25: Descrizione dettagli costruttivi connessione a taglio  
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2.1.8 Verifica a limitazione delle tensioni 

Le sollecitazioni nei ponti vengono limitate dalla verifica a limitazione delle tensioni, in quanto garantisce 

che, in normali condizioni d’uso, le assunzioni fatte nella modellazione rimangano valide e vengono evitati 

deterioramenti nel tempo. 

Questa verifica molto spesso non influenza il dimensionamento della sezione composta. 

La verifica a limitazione delle tensioni viene effettuata per ciascuno degli elementi dell’impalcato, quali: 

- trave metallica; 

- armatura della soletta; 

- soletta in calcestruzzo. 

In seguito verranno mostrate nel dettaglio le verifiche di ogni elemento. 

2.1.8.1 Trave metallica 

La verifica a limitazione delle tensioni della trave metallica viene effettuata utilizzando la combinazione di 

carico caratteristica. La verifica viene eseguita tramite le seguenti relazioni, come definito in Eurocodice 3-2 

al capitolo 7.3: 

𝜎𝐸𝑑,𝑠𝑒𝑟 ≤
𝑓𝑦

𝛾𝑀,𝑠𝑒𝑟
 

𝜏𝐸𝑑,𝑠𝑒𝑟 ≤
𝑓𝑦

√3 ∙ 𝛾𝑀,𝑠𝑒𝑟

 

√𝜎𝐸𝑑,𝑠𝑒𝑟
2 + 3 ∙ 𝜏𝐸𝑑,𝑠𝑒𝑟

2 ≤
𝑓𝑦

𝛾𝑀,𝑠𝑒𝑟
 

Dove: 

- 𝜎𝐸𝑑,𝑠𝑒𝑟 è la tensione normale ottenuta con la combinazione di carico caratteristica; 

- 𝜏𝐸𝑑,𝑠𝑒𝑟  è la tensione tangenziale ottenuta con la combinazione di carico caratteristica; 

- 𝛾𝑀,𝑠𝑒𝑟  è il coefficiente di sicurezza dell’acciaio. Viene assunto pari a 1, come definito in Eurocodice 3-

2 nella clausola 7.3 (1). 

La verifica delle tensioni normali viene normalmente effettuata negli estremi della trave metallica. 

La verifica combinata utilizza il criterio di Von Mises, nel quale la tensione normale è riferita alla flangia 

mentre quella tangenziale è riferita all’anima. 

2.1.8.2 Armatura della soletta 

La verifica a limitazione delle tensioni dell’armatura della soletta viene effettuata, anche in questo caso, 

utilizzando la combinazione di carico caratteristica. La verifica viene eseguita tramite la seguente relazione, 

come definito in Eurocodice 2-1-1 nella clausola 7.2 (5): 

𝜎𝑠 ≤ 0,8 ∙ 𝑓𝑠𝑘 

Dove: 

- 𝜎𝑠 è la tensione normale dell’armatura superiore della soletta, ottenuta con la combinazione di carico 

caratteristica. 

2.1.8.3 Soletta in calcestruzzo 

La verifica a limitazione delle tensioni nella soletta in calcestruzzo viene effettuata utilizzando due differenti 

combinazioni di carico: la combinazione caratteristica e la combinazione quasi permanente. 
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La verifica viene eseguita tramite le seguenti relazioni, in funzione della combinazione di carico, come definito 

in Eurocodice 2-1-1 nel capitolo 7.2: 

- combinazione di carico caratteristica: questo criterio di verifica dovrebbe essere valido solo nel caso 

in cui la soletta di calcestruzzo viene classificata con una classe ambientale XD, XF o XS. La soletta 

nelle travi composte di solito viene classificata come di classe XC. Tuttavia, questo criterio viene 

utilizzato anche in questo caso, tramite la relazione. 

𝜎𝑐 ≤ 0,6 ∙ 𝑓𝑐𝑘 

 Dove 𝜎𝑐 è la tensione nell’estremo superiore del calcestruzzo. 

- combinazione di carico quasi permanente: in questo caso la verifica viene effettuata tramite la 

relazione. 

𝜎𝑐 ≤ 0,45 ∙ 𝑓𝑐𝑘 
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2.1.9 Verifica a fessurazione 

La fessurazione è sempre stato un problema complesso da trattare. 

Infatti, nei primi anni 80’, si era constatato che nelle travi composte, soggette a momento flettente negativo, 

il metodo inglese, da tempo affermato, era inaffidabile. 

Le regole fornite ora in Eurocodice 4-2 si basano su una teoria ampia e abbastanza complessa, supportata dai 

risultati di molte prove. Esse si suddividono in due differenti procedure per il controllo della fessurazione: 

- valutazione dell’armatura minima; 

- verifica a fessurazione dovuta a carico diretto. 

Eurocodice 4-2 permette anche di effettuare la verifica a fessurazione tramite la valutazione della larghezza 

della fessura 𝑤𝑘 mostrata in seguito, come definito in Eurocodice 2-1-1 nella clausola 7.3.4 (1): 

𝑤𝑘 = 𝑠𝑟,𝑚𝑎𝑥 ∙ (𝜀𝑠𝑚 − 𝜀𝑐𝑚) 

Tuttavia, Eurocodice 4-2 ne sconsiglia l’uso, poiché questa relazione è riferita alle sezioni in calcestruzzo 

armato e non considera le differenze di comportamento tra travi composte e travi in calcestruzzo armato. 

Infatti, gli elementi di acciaio non sono soggetti a ritiro e viscosità e hanno una rigidezza flessionale maggiore 

dell’armatura all’interno della soletta. 

Per queste ragioni è consigliato utilizzare le due procedure elencate in precedenza, che hanno la prerogativa 

di essere dei procedimenti semplici e a vantaggio di sicurezza. 

Esse verranno descritte dettagliatamente in seguito. 

2.1.9.1 Valutazione dell’armatura minima 

Nella valutazione dell’armatura minima si assume che la curvatura della trave di acciaio non cambi appena 

dopo la fessurazione della soletta in calcestruzzo, così tutta la forza di trazione del calcestruzzo si trasferisce 

nell’armatura della soletta appena prima della fessurazione. Questo fenomeno si basa sulla seguente 

relazione: 

𝐴𝑠 ∙ 𝜎𝑠 = 𝐴𝑐𝑡 ∙ 𝑓𝑐𝑡,𝑒𝑓𝑓 

Tuttavia, questa relazione è riferita al caso in cui la soletta sia soggetta a trazione uniforme. Per questo motivo 

è necessario introdurre tre fattori correttivi, che porteranno alla seguente relazione dell’armatura minima: 

𝐴𝑠 = 𝑘𝑠 ∙ 𝑘𝑐 ∙ 𝑘 ∙
𝐴𝑐𝑡 ∙ 𝑓𝑐𝑡,𝑒𝑓𝑓

𝜎𝑠
 

Dove: 

- 𝐴𝑐𝑡 è l’area della soletta di calcestruzzo tesa; 

- 𝑓𝑐𝑡,𝑒𝑓𝑓 è il valore effettivo della resistenza a trazione del calcestruzzo: viene consigliato un valore 

minimo pari a 3 N/mm2. Per cui per classi di calcestruzzo minori di C30/37 viene utilizzato questo 

valore, mentre per classi superiori si può utilizzare il valore corretto. 

- 𝜎𝑠 è la massima tensione nell’armatura dopo la fessurazione. Si ricava dalla seguente Tabella 15, 

definita in Eurocodice 4-2 nel capitolo 7.4.2, in funzione del diametro delle barre φ e della massima 

ampiezza della fessura permessa 𝑤𝑘. Quest’ultima si ricava in funzione della classe ambientale 

della soletta, come mostrato nella Tabella 16, definita in Eurocodice 2-1-1 nel capitolo 7.3.1. 

- 𝑘𝑠 è un coefficiente che prende in considerazione la riduzione della forza di trazione all’interno della 

soletta a causa della fessurazione iniziale e del locale slittamento dei connettori a taglio. Viene 

assunto pari a 0,9. 

- 𝑘 è un coefficiente che prende in considerazione la non uniformità della tensione di trazione 

all’interno della soletta. Si assume pari a 0,8. 
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Tabella 15: Valutazione diametro massimo barre  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 16: Valutazione ampiezza della fessura permessa 𝒘𝒌 

 

 

 

 

 

 

 

 

- 𝑘𝑐 è un coefficiente che prende in considerazione la distribuzione tensionale all’interno della sezione 

immediatamente prima della fessurazione. Si ricava tramite la relazione: 

𝑘𝑐 =
1

1 +
ℎ𝑐

2 ∙ 𝑧0

+ 0,3 ≤ 1 

Dove ℎ𝑐 è lo spessore della soletta di calcestruzzo, senza considerare la predalles e 𝑧0 è la distanza 

tra il baricentro della soletta in calcestruzzo e quello della sezione composta non fessurata. 

Infine, è presente un ulteriore prescrizione sul posizionamento dell’armatura all’interno della soletta. Infatti, 

come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 7.4.2 (3), è necessario posizionare sulla parte superiore una 

quantità di armatura almeno pari alla metà dell’armatura minima. 

2.1.9.2 Verifica a fessurazione dovuta a carico diretto 

La verifica a fessurazione dovuta a carico diretto viene valutata tramite valori limite della spaziatura massima 

tra le barre e del diametro massimo delle barre. Questi valori vengono ricavati in funzione della tensione 

agente sulla barra di armatura 𝜎𝑠 e dell’ampiezza della fessura permessa 𝑤𝑘, come definito in Eurocodice 4-

2 nella clausola 7.4.3 (1). 

Le sollecitazioni sono determinate, anche in questo caso, tramite un’analisi elastica prendendo in 

considerazione gli effetti della fessurazione, come definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 7.4.3 (2). 

Inoltre, è necessario prendere in considerazione l’effetto del tension stiffening.  

Per cui, è possibile ricavare la tensione nell’armatura tramite la seguente relazione semplificata, come 

definito in Eurocodice 4-2 nella clausola 7.4.3 (3): 

𝜎𝑠 = 𝜎𝑠,0 + 𝛥𝜎𝑠 
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Dove: 

- 𝜎𝑠,0 è la tensione nell’armatura superiore agente sulla sezione composta fessurata. 

- 𝛥𝜎𝑠 è l’incremento di tensione dovuta al tension stiffening. Esso si ricava dalla relazione: 

𝛥𝜎𝑠 =
0,4 ∙ 𝑓𝑐𝑡𝑚

𝛼𝑠𝑡 ∙ 𝜌𝑠
 

In cui 𝛼𝑠𝑡 è un coefficiente che tiene in conto della differenza di proprietà geometriche tra la sezione 

della sola trave metallica e quella composta, tramite la seguente relazione: 

𝛼𝑠𝑡 =
𝐴 ∙ 𝐼

𝐴𝑎 ∙ 𝐼𝑎
 

Dove 𝐴 e 𝐼 sono area e momento di inerzia della sezione composta fessurata; 𝐴𝑎 e 𝐼𝑎 sono area e 

momento di inerzia della sola trave metallica. 

Mentre, 𝜌𝑠 è la percentuale di armatura all’interno della soletta, fornita dalla relazione: 

𝜌𝑠 =
𝐴𝑠

𝐴𝑐𝑡
 

 In cui 𝐴𝑠 è l’area dell’armatura nella soletta e 𝐴𝑐𝑡 è l’area della soletta tesa. 

Dopo aver ricavato la tensione dell’armatura 𝜎𝑠 è possibile ricavare la spaziatura massima e il diametro 

massimo delle barre. 

Quest’ultimo si ricava entrando nella precedente Tabella 15 con la tensione dell’armatura 𝜎𝑠 e con l’ampiezza 

della fessura permessa 𝑤𝑘. 

La spaziatura massima si ricava, invece, entrando nella seguente Tabella 17, definita in Eurocodice 4-2 nel 

capitolo 7.4.3, con la tensione dell’armatura 𝜎𝑠 e con l’ampiezza della fessura permessa 𝑤𝑘. 

Tabella 17: Valutazione massima spaziatura barre  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Nel caso in cui la verifica non sia soddisfatta è necessario cambiare la configurazione geometrica 

dell’armatura. 
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2.1.10 Verifica degli irrigidimenti trasversali 

Gli irrigidimenti trasversali sono elementi di acciaio, posizionati all’interno della trave metallica attraverso 

una saldatura all’anima. Essi possono avere forma differente e hanno lo scopo di incrementare la resistenza 

a taglio della sezione. Per questo motivo, nelle zone soggette ad una elevata sollecitazione di taglio, gli 

irrigidimenti saranno posizionati in maniera più fitta. 

Il dimensionamento di questi elementi avviene attraverso il soddisfacimento delle seguenti verifiche: 

- verifica a stabilità torsionale; 

- verifica condizione di rigidità; 

- verifica a presso-flessione. 

Inoltre, nelle zone di estremità dell’impalcato è necessario introdurre dei montanti d’appoggio rigidi che 

dovranno essere dimensionati in maniera idonea. 

Ciascuno di questi argomenti verrà descritto dettagliatamente nei seguenti sottocapitoli. 

2.1.10.1 Verifica a stabilità torsionale  

Gli irrigidimenti trasversali sono elementi soggetti ad una forza assiale e, essendo solitamente a sezione 

aperta, possono essere sensibili a fenomeni di instabilità torsionale. 

In assenza di analisi più rigorose, la verifica viene effettuata tramite la relazione: 

𝜎𝑐𝑟 ≥ 𝜃 ∙ 𝑓𝑦 

Dove: 

- 𝜎𝑐𝑟 è la tensione critica dell’instabilità elastica; 

- 𝜃 è un parametro che garantisce il comportamento dell’elemento come di classe 3. 

In funzione della tipologia dell’irrigidimento trasversale, la relazione precedente può assumere due differenti 

forme: 

- irrigidimenti a sezione aperta e bassa rigidezza ad ingobbamento: sono gli irrigidimenti formati da un 

singolo piatto o quelli a bulbo. In questo caso, il parametro 𝜃 viene assunto pari a 2 e la tensione 

critica 𝜎𝑐𝑟 viene valutata tramite la relazione: 

𝜎𝑐𝑟 = 𝐺 ∙
𝐼𝑡

𝐼𝑝
=

𝐸

2 ∙ (1 + 𝑣)
∙

𝐼𝑡

𝐼𝑝
 

Dove 𝐼𝑡 è la rigidezza torsionale alla St. Venant del singolo irrigidimento e 𝐼𝑝 è il momento di inerzia 

polare del singolo irrigidimento, valutato nel punto in cui è fissato all’anima. 

Per cui, sostituendo questi valori, si ottiene la seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-1-5 

nella clausola 9.2.1 (8): 

𝐼𝑡

𝐼𝑝
≥ 5.2 ∙

𝑓𝑦

𝐸
 

- irrigidimenti a sezione aperta e elevata rigidezza ad ingobbamento: sono gli irrigidimenti con sezione 

a T o L. Per questa tipologia di sezioni è molto difficile che sia verificata la relazione precedente. Ciò 

può avvenire solamente per sezioni molto tozze. Di conseguenza, viene ricavata una nuova relazione 

di verifica, nella quale viene assunto il parametro 𝜃 pari a 6 e la tensione critica 𝜎𝑐𝑟 viene valutata 

considerando anche la rigidezza torsionale ad ingobbamento, tramite la relazione: 

𝜎𝑐𝑟 =
1

𝐼𝑝
∙ (

𝜋2 ∙ 𝐸 ∙ 𝐼𝑤

𝑙2
+ 𝐺 ∙ 𝐼𝑡) 

 Dove 𝐼𝑤 è il momento di inerzia dell’anima e 𝑙 è la lunghezza dell’irrigidimento. 
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In entrambi i casi la verifica viene effettuata modificando la geometria dell’irrigidimento, fino a raggiungere 

il soddisfacimento della relazione. 

2.1.10.2 Verifica condizione di rigidità 

Gli irrigidimenti trasversali intermedi possono essere considerati come supporti rigidi o flessibili per i pannelli 

interni d’anima. Essi devono essere progettati con un’adeguata rigidezza e resistenza, come definito in 

Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.3.3 (1). 

La condizione di rigidità influenza la valutazione del coefficiente 𝑘𝜏 nella verifica a taglio, come definito in 

Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.3.3 (2). 

Un irrigidimento trasversale può essere definito rigido quando risulta soddisfatta la seguente relazione, che 

varia in funzione del rapporto della distanza tra gli irrigidimenti 𝑎 e l’altezza dell’anima ℎ𝑤, come definito in 

Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.3.3 (3): 

𝐼𝑠𝑡 ≥ 1,5 ∙
ℎ𝑤

3 ∙ 𝑡𝑤
3

𝑎2
   𝑝𝑒𝑟   

𝑎

ℎ𝑤
< √2 

𝐼𝑠𝑡 ≥ 0,75 ∙ ℎ𝑤 ∙ 𝑡𝑤
3   𝑝𝑒𝑟   

𝑎

ℎ𝑤
≥ √2 

Dove: 

- 𝐼𝑠𝑡 è il momento di inerzia dell’irrigidimento trasversale, nel quale vengono considerate anche due 

parti di anima della trave metallica, di lunghezza ciascuna pari a 15 ∙ 𝜀 ∙ 𝑡𝑤. 

Nella verifica a taglio è importante che gli irrigidimenti trasversali vengano considerati rigidi, in modo da 

incrementare il contributo a taglio dell’anima. 

2.1.10.3 Verifica a presso-flessione 

Gli irrigidimenti trasversali devono garantire un adeguato vincolo all’anima, sia in assenza, sia in presenza di 

irrigidimenti longitudinali. 

Gli irrigidimenti trasversali possono essere considerati come elementi semplicemente appoggiati, soggetti a 

carichi laterali e ad un difetto di rettilineità di forma sinusoidale 𝑤0, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella 

clausola 9.2.1 (2) e nella seguente Figura 26. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 26: Configurazione irrigidimenti nella verifica a presso -flessione 
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Il difetto di rettilineità di forma sinusoidale 𝑤0 si ricava dalla relazione: 

𝑤0 = 𝑚𝑖𝑛 (
𝑎1

300
;

𝑎2

300
;

𝑏

300
) 

Dove: 

- 𝑎1 e 𝑎2 sono le lunghezze dei pannelli d’anima adiacenti all’irrigidimento; 

- 𝑏 è l’altezza dell’anima della trave metallica. 

La verifica del singolo irrigidimento trasversale si basa sull’analisi elastica del secondo ordine. Essa viene 

effettuata tramite le seguenti relazioni, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.2.1 (4): 

𝜎𝑚𝑎𝑥 ≤
𝑓𝑦

𝛾𝑀1
 

𝑤 ≤
𝑏

300
 

Dove: 

- 𝜎𝑚𝑎𝑥 è la tensione massima sull’irrigidimento; 

- 𝑤 è la deflessione massima dell’irrigidimento. 

Nella verifica è necessario considerare sia tutti i possibili carichi che possono agire sull’irrigidimento, sia la 

possibilità di avere eccentricità, come nel caso di irrigidimenti non simmetrici. 

L’irrigidimento traversale viene considerato soggetto ai seguenti carichi, come mostrato in Figura 27: 

- carico distribuito trasversale 𝑞𝑑𝑒𝑣: prodotto dalla forza di compressione agente lungo l’anima della 

trave metallica 𝑁𝐸𝑑; 

- forza assiale 𝑁𝑠𝑡: prodotta da eventuali carichi verticali agenti sull’impalcato; 

- forza assiale 𝑁𝑠𝑡,𝑡𝑒𝑛: dovuta allo stato tensionale diagonale prodotto dallo sforzo di taglio. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 27: Configurazione di carico irr igidimento  

Il carico distribuito trasversale 𝑞𝑑𝑒𝑣 può essere trasformato in una forza assiale aggiuntiva 𝛥𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 per 

semplificare la verifica, tramite la seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.2.1 

(6): 

𝛥𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 =
𝜎𝑚 ∙ 𝑏2

𝜋2
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Dove 𝜎𝑚 si ricava tramite la seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.2.1 (5): 

𝜎𝑚 =
𝜎𝑐𝑟,𝑐

𝜎𝑐𝑟,𝑝
∙

𝑁𝐸𝑑

𝑏
∙ (

1

𝑎1
+

1

𝑎2
) 

In cui 𝜎𝑐𝑟,𝑐 è la tensione critica di instabilità tipo colonna e 𝜎𝑐𝑟,𝑝 è la tensione critica di instabilità tipo piastra. 

Il loro rapporto varia tra 0,5 e 1. Tuttavia, è possibile evitare il loro calcolo assumendo, a vantaggio di 

sicurezza, il loro rapporto pari a 1. 

La forza assiale 𝑁𝑠𝑡,𝑡𝑒𝑛 è dovuta all’azione di taglio agente 𝑉𝐸𝑑, che genera il campo tensionale mostrato in 

Figura 28. 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 28: Configurazione forza assiale  𝑵𝒔𝒕,𝒕𝒆𝒏 

La forza assiale 𝑁𝑠𝑡,𝑡𝑒𝑛 viene valutata tramite la seguente relazione: 

𝑁𝑠𝑡,𝑡𝑒𝑛 = 𝑉𝐸𝑑 −
ℎ𝑤 ∙ 𝑡𝑤 ∙ 𝑓𝑦𝑤

√3 ∙ 𝜆𝑤
2  

Dove: 

- 𝜆𝑤 è il parametro di snellezza a taglio. 

Questa forza assiale viene considerata solamente se positiva. Nel caso in cui sia negativa si assume pari a 0. 

La valutazione della tensione massima 𝜎𝑚𝑎𝑥 e della deflessione massima 𝑤 si effettua attraverso due metodi 

differenti, in funzione della simmetria dell’irrigidimento:  

- irrigidimento con doppia simmetria: la verifica viene effettuata tramite le seguenti relazioni. 

𝑤 = 𝑤0 ∙
1

𝑁𝑐𝑟,𝑠𝑡

∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑
− 1

≤
𝑏

300
 

𝜎𝑚𝑎𝑥 =
𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑

𝐴𝑠𝑡
+

∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 ∙ 𝑒𝑚𝑎𝑥

𝐼𝑠𝑡
∙ 𝑤0 ∙

1

1 −
∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑

𝑁𝑐𝑟,𝑠𝑡

≤
𝑓𝑦

𝛾𝑀1
 

Dove 𝐴𝑠𝑡 è l’area dell’irrigidimento trasversale, comprendente la parte di anima della trave metallica; 

𝐼𝑠𝑡 è il momento di inerzia dell’irrigidimento trasversale, comprendente la parte di anima della trave 

metallica; 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 è la somma delle forze assiali concentrate, ottenuta con la relazione: 

𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 = 𝑁𝑠𝑡 + 𝑁𝑠𝑡,𝑡𝑒𝑛 

∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 è la somma di tutte le forze assiali, compresa quella dovuta al carico distribuito 𝑞𝑑𝑒𝑣, 

ottenuta con la relazione: 

∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 = 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 + 𝛥𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 

𝑒𝑚𝑎𝑥 è la massima eccentricità e viene definita come la distanza tra il baricentro dell’irrigidimento e 

l’estremo più lontano di esso. 

𝑁𝑐𝑟,𝑠𝑡 è il carico concentrato di instabilità euleriana dell’irrigidimento. Esso si ricava tramite la 

relazione: 

𝑁𝑐𝑟,𝑠𝑡 =
𝜋2 ∙ 𝐸 ∙ 𝐼𝑠𝑡

𝑏2
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- irrigidimento con singola simmetria: nella verifica si considera anche un ulteriore momento flettente, 

dovuto al fatto che il baricentro dell’irrigidimento non coincide con il baricentro dell’anima. Si ottiene 

dalla relazione: 

𝑀𝐸𝑁 = 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 ∙ 𝑒0 

 Dove 𝑒0 è la distanza tra il baricentro dell’irrigidimento e l’asse dell’anima. 

Con questa nuova condizione, la soluzione risulta molto più complessa rispetto al caso precedente. 

Per superare questo problema viene utilizzato un approccio semplificato, da cui si ricavano le 

seguenti relazioni: 

𝑤 = 𝑤0 ∙
1

𝑁𝑐𝑟,𝑠𝑡

∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑
− 1

∙ (1 + 1,25 ∙ 𝑞𝑚) ≤
𝑏

300
 

𝜎𝑚𝑎𝑥 =
𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑

𝐴𝑠𝑡
+

∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 ∙ 𝑒𝑚𝑎𝑥

𝐼𝑠𝑡
∙ 𝑤0 ∙

1

1 −
∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑

𝑁𝑐𝑟,𝑠𝑡

∙ (1 + 1,11 ∙ 𝑞𝑚) ≤
𝑓𝑦

𝛾𝑀1
 

 In cui 𝑞𝑚 è il fattore di amplificazione e si ricava dalla seguente relazione: 

𝑞𝑚 =
𝑀𝐸𝑁

∑ 𝑁𝑠𝑡,𝐸𝑑 ∙ 𝑤0
 

2.1.10.4 Verifica montante d’appoggio rigido 

Il montante d’appoggio rigido deve resistere sia alla reazione dovuta alla presenza dell’appoggio, sia al campo 

tensionale agente nell’anima, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.3.1 (1). 

Per resistere a queste azioni, una buona soluzione è formare una trave a doppio T tramite l’inserimento di 

due coppie di piatti, saldati all’anima della trave metallica, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 

9.3.1 (2) e mostrato nella seguente Figura 29: 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 29: Descrizione geometrica montante d'appoggio r igido  

Il montante d’appoggio rigido deve garantire un’adeguata rigidezza. Questo viene assicurato tramite il 

soddisfacimento della seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.3.1 (3): 

𝑒 > 0,1 ∙ ℎ𝑤 

Dove: 

- 𝑒 è la distanza tra i baricentri delle due flange saldate. 

Inoltre, il montante d’appoggio rigido deve sopportare lo stato tensionale agente lungo l’anima. Tramite test 

effettuati da Höglund, è stato possibile approssimare la tensione all’interno dell’anima con un valore 

costante. Da quest’ultima si ricava il valore del carico uniformemente distribuito, tramite la relazione: 

𝑞 = 32 ∙
𝑡𝑤

2 ∙ 𝑓𝑦

ℎ𝑤
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Essendo il montante d’appoggio schematizzato come una trave doppiamente appoggiata, il momento 

flettente massimo agente su di essa si ricava dalla relazione: 

𝑀𝑚𝑎𝑥 =
𝑞 ∙ ℎ𝑤

2

8
 

In questo modo è possibile ottenere la massima tensione agente sul montante d’appoggio tramite la 

relazione: 

𝜎𝑚𝑎𝑥 =
𝑀𝑚𝑎𝑥

𝑊
 

Si sostituisce all’interno di quest’ultima la relazione del momento agente massimo 𝑀𝑚𝑎𝑥, definita in 

precedenza, e il modulo di resistenza 𝑊, avente valore pari a 𝑊 = 𝐴𝑒 ∙ 𝑒. Dove 𝐴𝑒 è l’area di ciascuna flangia 

del montante d’appoggio. Si ottiene: 

𝜎𝑚𝑎𝑥 =
4 ∙ 𝑡𝑤

2 ∙ ℎ𝑤 ∙ 𝑓𝑦

𝐴𝑒 ∙ 𝑒
≤ 𝑓𝑦 

Da quest’ultima è possibile ricavare l’area di ciascuna flangia del montante rigido d’appoggio. Per cui la 

verifica è soddisfatta tramite la seguente relazione, come definito in Eurocodice 3-1-5 nella clausola 9.3.1 (3): 

𝐴𝑒 ≥
4 ∙ 𝑡𝑤

2 ∙ ℎ𝑤

𝑒
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2.2 Descrizione foglio di calcolo Excel 

Le verifiche delle sezioni del ponte considerato sono state effettuate in maniera automatica mediante 

l’utilizzo di un foglio di calcolo Excel. Questo avviene grazie all’inserimento di dati geometrici e delle 

sollecitazioni di ciascuna sezione. La verifica di tutte le sezioni è realizzata in modo automatico grazie alla 

creazione di una macro, che effettua in maniera automatizzata tutte le verifiche. I risultati delle verifiche 

sono mostrati in tabelle riassuntive finali. 

Il foglio di calcolo Excel si suddivide in 23 fogli. Ciascun foglio è descritto dettagliatamente in seguito: 

- Foglio 1 Materiali: in questo foglio vengono inserite le caratteristiche di resistenza dei materiali e i 

coefficienti parziali di sicurezza di ciascuna verifica. Da questi ultimi si ricavano le resistenze di calcolo 

per le verifiche. 

- Foglio 2 Geometria sezioni metalliche: in questo foglio vengono inseriti, mediante una tabella, i dati 

geometrici di ciascuna sezione metallica, a cui verrà, di conseguenza, associato un nome. In modo 

automatico saranno successivamente valutate le proprietà geometriche di ogni sezione del profilo, 

tra cui l’area, la posizione del baricentro, il momento di inerzia baricentrico e i moduli di resistenza 

agli estremi dell’anima e del profilo. 

- Foglio 3 Configurazione soletta: in questo foglio sono inserite le dimensioni della soletta e la sua 

classe di esposizione ambientale. 

- Foglio 4 Larghezza della soletta effettiva: in questo foglio viene valutato l’andamento della larghezza 

della soletta effettiva collaborante lungo la lunghezza del ponte. La larghezza effettiva verrà utilizzata 

successivamente in ciascuna verifica. 

- Foglio 5 Fessurazione: in questo foglio vengono valutate le zone dell’impalcato che sono assunte 

fessurate nell’analisi delle sollecitazioni dell’impalcato. 

- Foglio 6 Sollecitazioni SLU: in questo foglio sono inserite le sollecitazioni allo stato limite ultimo delle 

sezioni da verificare. Nello specifico, sono inseriti i valori massimi e quelli minimi dell’inviluppo delle 

sollecitazioni alla combinazione allo stato limite ultimo e i valori caratteristici delle sollecitazioni 

riferite al peso proprio. Tramite l’inserimento di queste sollecitazioni è possibile ottenere le 

sollecitazioni necessarie per le verifiche. Nella verifica a flessione si utilizza il momento agente sulla 

trave metallica 𝑀𝑎,𝐸𝑑 e il momento agente sulla sezione composta 𝑀𝑐,𝐸𝑑, dove entrambi sono 

ottenuti tramite differenza dei valori massimi e minimi e i valori caratteristici. Nella verifica a taglio 

si utilizza il valore massimo in modulo tra quello positivo e quello negativo. Nella verifica dei 

connettori a taglio, il taglio agente viene depurato del taglio agente sulla trave metallica. Infine, nella 

verifica a fatica dei connettori a taglio si utilizzano sia il valore massimo di taglio, sia il valore minimo. 

- Foglio 7 Sollecitazioni SLE: in questo foglio sono inserite le sollecitazioni allo stato limite di esercizio 

della combinazione caratteristica e quasi permanente. Anche in questo caso, i momenti flettenti sono 

suddivisi nella parte agente sulla trave metallica e in quella agente sulla sezione composta. 

- Foglio 8 Tabella input geometria: in questo foglio sono inserite le grandezze geometriche di ciascuna 

sezione. Nello specifico, per ciascuna sezione da verificare, viene inserito il nome della sezione 

metallica, le dimensioni della soletta di calcestruzzo considerando la predalles e l’armatura 

all’interno della soletta. Quest’ultima è divisa in armatura superiore e inferiore, e ognuna di queste 

viene ulteriormente suddivisa in armatura ordinaria e aggiuntiva. In questo modo, è possibile 

utilizzare l’armatura ordinaria in ciascuna sezione dell’impalcato e provvedere ad una armatura 

aggiuntiva solo nelle sezioni in cui è necessario. Infine, sono presenti il passo degli irrigidimenti 

trasversali e la lunghezza della flangia dell’irrigidimento. 
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- Foglio 9 Verifica a flessione: in questo foglio avviene la valutazione della resistenza a flessione per 

entrambi i segni del momento. Inizialmente sono valutate le proprietà geometriche delle diverse 

configurazioni possibili della sezione, considerando o trascurando l’armatura all’interno della soletta 

e assumendo la sezione fessurata o non fessurata. Successivamente, vengono valutate le 

configurazioni plastiche ed elastiche, utili nella valutazione della classe della sezione trasversale. Per 

ciascuna configurazione viene mostrato tramite grafico l’andamento tensionale della sezione. Dopo 

aver classificato la sezione trasversale, avviene la valutazione del momento resistente della sezione 

trasversale. In questo foglio sono stati inseriti anche i casi in cui è necessario valutare una sezione 

efficace. La valutazione della sezione efficace di classe 2 è stata considerata per entrambi i segni del 

momento flettente, mentre la valutazione della sezione efficace di classe 4 è stata effettuata 

solamente per momento flettente negativo. Quest’ultima permette di avere sia la flangia, sia l’anima 

di classe 4. Nel caso di sezione efficace con l’anima di classe 4, sono stati inseriti tre differenti 

procedimento iterativi, in funzione dell’andamento della tensionale lungo l’anima, per la valutazione 

dello stato tensionale. 

- Foglio 10 Verifica a taglio: in questo foglio vengono valutate la resistenza a taglio plastica e la 

resistenza all’instabilità per taglio della sezione. Nella valutazione di quest’ultima, è considerato sia 

il contributo della flangia, sia quello dell’anima. 

- Foglio 11 Interazione flessione-taglio: in questo foglio è verificata l’interazione flessione-taglio per 

entrambi i segni dei momenti flettenti. Per sezioni di classe 1 o 2 è possibile effettuare la riduzione 

del momento resistente. 

- Foglio 12 Verifica irrigidimenti trasversali: in questo foglio sono effettuate le verifiche 

dell’irrigidimento trasversale, ipotizzando sia posizionato in corrispondenza della sezione di verifica.  

- Foglio 13 Verifica pioli: in questo foglio viene effettuata la verifica della connessione a taglio. Essa è 

composta dalla verifica a stato limite ultimo, dalla verifica a stato limite di esercizio e della verifica 

geometrica del piolo. Il foglio permette la verifica solo della tipologia dei connettori a piolo.  

- Foglio 14 Verifica a fatica: in questo foglio viene effettuata la verifica a fatica della connessione a 

taglio mediante pioli. La verifica a fatica viene eseguita tramite la verifica a danneggiamento 

utilizzando il FLM3. 

- Foglio 15 Verifica a limitazione delle tensioni: in questo foglio sono eseguite le verifiche per entrambi 

i segni del momento e per la combinazione caratteristica e quasi permanente. Oltre alla verifica delle 

tensioni normali della sezione, viene effettuata la verifica delle tensioni tangenziali dell’anima per 

effetto di taglio e torsione. Per ciascuna combinazione è presente un grafico che mostra l’andamento 

della tensione all’interno della sezione. 

- Foglio 16 Verifica a fessurazione: in questo foglio vengono effettuate le due verifiche che 

compongono la verifica a fessurazione, la verifica armatura minima e la verifica a fessurazione a 

carico diretto. 

- Foglio 17 Risultati SLU: in questo foglio è presente una tabella che mostra i risultati delle verifiche 

allo stato limite ultimo. Tramite questa tabella è possibile accertare se l’elemento risulta verificato 

ed è possibile valutare l’efficienza di ciascuna verifica. 

- Foglio 18 Risultati pioli: in questo foglio è presente una tabella che mostra i risultati delle verifiche 

effettuate sulla connessione a taglio a piolo. Tramite questa tabella è possibile accertare se 

l’elemento risulta verificato ed è possibile valutare l’efficienza di ciascuna verifica. 

- Foglio 19 Risultati SLE: in questo foglio è presente una tabella che mostra i risultati delle verifiche allo 

stato limite di esercizio. Tramite questa tabella è possibile accertare se l’elemento risulta verificato 

ed è possibile valutare l’efficienza di ciascuna verifica. 
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- Foglio 20 Risultati irrigidimenti trasversali: in questo foglio è presente una tabella che mostra i 

risultati di ciascuna verifica dell’irrigidimento. Tramite questa tabella è possibile accertare se 

l’irrigidimento risulta verificato ed è possibile valutare l’efficienza di ciascuna verifica. 

- Foglio 21 Valutazione taglio longitudinale plastico: in questo foglio viene valutato il taglio 

longitudinale plastico agente sui pioli e viene effettuata la verifica della connessione a taglio. 

- Foglio 22 Valutazione posizione elementi: in questo foglio viene valutata la coordinata longitudinale 

di ciascun elemento verificato. Ciò avviene utilizzando le coordinate degli elementi di Midas Civil. 

- Foglio 23 Grafici Efficienze: in questo foglio sono mostrati i grafici delle efficienze di ciascuna verifica. 

Nei fogli dove vengono effettuate le verifiche, le proprietà geometriche e le sollecitazioni della singola 

sezione sono richiamate direttamente in funzione dell’elemento da verificare. Dopo aver effettuato il calcolo, 

i valori della verifica vengono incollati nelle tabelle dei risultati. Per automatizzare e rendere più rapido il 

procedimento sono state create delle apposite Macro che verificano contemporaneamente tutti gli elementi 

per ciascuna verifica. 
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2.3 Descrizione ponte analizzato 

L’opera è costituita da un impalcato continuo su 10 campate di lunghezza complessiva di 680 metri. La 

lunghezza di ciascuna campata è mostrata nella seguente Tabella 18. 

Tabella 18: Lunghezza campate  

 

Campata 

 

 

Lunghezza 

1 60 m 

2 60 m 

3 60 m 

4 60 m 

5 80 m 

6 100 m 

7 80 m 

8 60 m  

9 60 m 

10 60 m 

 

Successivamente, nella seguente Figura 30 è mostrata la pianta dell’opera. 

Figura 30: Pianta dell’opera  

La struttura è costituita da un impalcato a struttura mista acciaio-calcestruzzo composta da: 

- una coppia di travi metalliche principali con sezione trasversale a doppio T, aventi altezza costante 

pari a 3,6 metri nelle campate di lunghezza 60 metri e altezza variabile nelle altre tre campate, dove 

viene raggiunta un’altezza massima di 5 metri in corrispondenza degli appoggi; 

- una trave di spina disposta in mezzeria avente funzione di sostegno della soletta di calcestruzzo. Essa 

ha un’altezza pari a 0,5 metri; 

- diagrammi posizionati con passo costante di 5 metri; 

- controventi posizionati superiormente e inferiormente, realizzati con profili angolari e anch’essi con 

passo costante di 5 metri; 

- una soletta di calcestruzzo di spessore pari a 30 centimetri. Essa viene realizzata con l’utilizzo di lastre 

predalles di spessore 6 centimetri. La soletta ha una larghezza costante per le prime 7 campate, pari 

a 12 metri. Successivamente, nella campata 8, essa aumenta fino a 15,5 metri e rimane constante 

nelle ultime 2 campate. Questo allargamento della soletta è dovuto all’inserimento di una corsia di 

decelerazione nelle ultime 3 campate, avente larghezza pari a 3,5 metri. 

- connettori a taglio a piolo tipo “Nelson”, che hanno la funzione di rendere collaborante la soletta di 

calcestruzzo alla trave metallica sottostante. 

 

Nelle seguenti figure è possibile constatare quanto detto in precedenza. 
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Figura 31: Vista laterale dell’opera  

 

 

Figura 32: Vista laterale delle campate a sezione variabile  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 33: Sezione trasversale di larghezza minore  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 34: Sezione trasversale di larghezza maggiore  
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Figura 35: Dettaglio controventi posizionati inferiormente  

 

La costruzione del ponte è divisa in diverse fasi costruttive. Dopo la realizzazione di spalle e pile, avviene il 

posizionamento della struttura metallica in maniera sequenziale, come mostrato nella seguente Figura 36. 

Figura 36: Posizionamento degli elementi in modo sequenziale  

Ciascun concio viene realizzato in officina, tramite l’assemblaggio delle travi principali e della trave di spina 

mediante saldatura, e successivamente con l’inserimento di diaframmi e controventi con l’utilizzo della 

bullonatura.  

In seguito, i conci vengono portati in sito, dove verranno assemblati tra loro tramite saldatura e bullonatura, 

e formeranno così diversi elementi. La posa di ogni elemento avviene con l’ausilio di due autogru operanti 

da terra, per le campate ad altezza costante. Mentre, per le travi ad altezza variabile, è previsto il montaggio 

simmetrico dalle due pile della campata di lunghezza massima e successivamente la chiusura in chiave, 

mediante un concio di lunghezza pari a 15 metri, sempre varato dal basso, senza invadere l’alveo inciso dal 

fiume. Vengono inserite anche delle pile provvisorie per il sostegno dell’impalcato.  

Inoltre, le travi metalliche saranno realizzate con un’opportuna monta iniziale per riprendere la deformata 

dovuta ai pesi propri strutturali e ai carichi permanenti strutturali. 

Una volta completato il posizionamento di tutti gli elementi, avverrà il posizionamento delle lastre predalles, 

ordite in direzione trasversale e successivamente il getto della soletta di calcestruzzo. Anche quest’ultimo 

verrà effettuato per fasi, inizialmente verranno gettate le tratte in campata e successivamente i tratti in 

corrispondenza delle pile. Solo ora verranno gettati anche gli sbalzi della soletta. 

Per concludere vengono illustrati i materiali utilizzati nella realizzazione dell’impalcato: 

- trave metallica: verrà realizzata con piatti di acciaio S355; 

- armatura della soletta: verrà utilizzato un acciaio B450 C; 

- soletta in calcestruzzo: verrà realizzata utilizzando un calcestruzzo di classe C32/40; 

- piolo Nelson: avente resistenza a trazione pari a 450 N/mm2. 
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2.4 Descrizione modellazione del ponte 

La struttura in esame è stata modellata tramite il software di calcolo Midas Civil, come mostrato nella 

seguente Figura 37. 

Figura 37: Modellazione ponte analizzato  

Il modello del ponte viene realizzato con l’utilizzo di diversi elementi. Le travi principali e le travi di spina 

vengono modellate con elementi beam a sezione composta, dove tuttavia viene assunta una densità nulla 

del calcestruzzo, in modo da permettere nelle fasi costruttive di inserire il peso del calcestruzzo. 

Anche i controventi e i diagonali, così come la soletta, vengono modellati con elementi beam e sono poi 

collegati alle travi principali e a quelle di spina mediante link rigidi. 

Nelle seguenti immagini è mostrata la modellazione dell’opera nel dettaglio. Attraverso la seguente Figura 

38 è possibile apprezzare la modellazione dei singoli elementi che compongono la sezione trasversale, la 

quale si avvicina molto alla sezione trasversale reale. 

 

Figura 38: Modellazione ponte analizzato  

Il modello permette anche di utilizzare elementi beam aventi altezze differenti ai suoi estremi. In questo 

modo è possibile avvicinarsi notevolmente all’andamento curvo della trave principale di alcune campate 

dell’opera, come ben visibile nella seguente Figura 39. 
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Figura 39: Dettaglio modellazione campata a sezione variabile  

Infine, viene mostrato il dettaglio della modellazione dei controventi, attraverso la seguente Figura 40. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 40: Dettaglio modellazione controventi  

2.4.1 Larghezza soletta collaborante 

Il modello viene realizzato considerando una larghezza efficace della soletta collaborante che, però, non è 

uguale alla larghezza reale della soletta di calcestruzzo. Ciò è dovuto al fenomeno dello shear lag, come 

definito nel dettaglio nel capitolo 2.1.2.1. Nella seguente Tabella 19 sono mostrati i valori della larghezza 

della soletta collaborante per le diverse sezioni dell’impalcato. 

Tabella 19: Larghezza soletta collaborante  
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Invece, nella seguente Figura 41 viene mostrato l’andamento della larghezza della soletta collaborante lungo 

la lunghezza dell’opera. 

Figura 41: Andamento larghezza soletta collaborante 

2.4.2 Fessurazione 

Gli effetti della fessurazione possono essere presi in considerazione nel modello in modi differenti, come 

definito dettagliatamente nel capitolo 2.1.2.4. Nel caso in esame viene utilizzato il metodo semplificato, 

grazie al quale le zone in prossimità degli appoggi, per una lunghezza pari al 15% delle campate adiacenti, si 

considerano fessurate. L’utilizzo di questo metodo è consentito in quanto il rapporto tra la luce minore e 

quella maggiore di tutte le campate adiacenti è maggiore di 0,6. 

Nella seguente Figura 42 viene mostrato un andamento qualitativo della rigidezza flessionale della sezione 

trasversale, nella quale viene assunto un valore pari a 1 dove la sezione è considerata non fessurata, e pari a 

0,5 dove la sezione è considerata fessurata. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 42: Andamento fessurazione  
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2.4.3 Viscosità 

La deformazione totale di un elemento è composta da differenti contributi, tra cui la deformazione dovuta 

alla viscosità e la deformazione dovuta al ritiro. Queste due deformazioni agiscono molto spesso quasi 

contemporaneamente, come mostrato nella seguente Figura 43. 

Figura 43: Andamento deformazione totale in funzione del tempo  

Tuttavia, anche se si verificano in contemporanea, ritiro e viscosità vengono considerate separatamente 

durante la progettazione. 

La deformazione totale 𝜀𝑐(𝑡) in funzione del tempo 𝑡  viene definite in CEB-FIP Model Code 2010 nel capitolo 

5.1.9.4 tramite la seguente relazione: 

𝜀𝑐(𝑡, 𝑡0) = 𝜀𝑐𝑖(𝑡, 𝑡0) + 𝜀𝑐𝑐(𝑡, 𝑡0) + 𝜀𝑐𝑠(𝑡, 𝑡0) + 𝜀𝑐𝑇(𝑡, 𝑡0) 

Dove: 

- 𝜀𝑐𝑖(𝑡, 𝑡0) è la deformazione elastica iniziale, dovuta al carico applicato al tempo 𝑡0; 

- 𝜀𝑐𝑐(𝑡, 𝑡0) è la deformazione dovuta alla viscosità e si sviluppa solamente per 𝑡 > 𝑡0; 

- 𝜀𝑐𝑠(𝑡, 𝑡0) è la deformazione dovuta al ritiro; 

- 𝜀𝑐𝑇(𝑡, 𝑡0) è la deformazione termica. 

Le deformazioni appena introdotte possono essere anche classificate in funzione della dipendenza tra 

tensione e deformazione, dove: 

- 𝜀𝑐𝜎(𝑡, 𝑡0) è la deformazione dipendente dalla tensione. Essa è data dalla somma tra la deformazione 

iniziale dovuta al carico applicato 𝜀𝑐𝑖(𝑡, 𝑡0) e la deformazione dovuta alla viscosità 𝜀𝑐𝑐(𝑡, 𝑡0). 

- 𝜀𝑐𝑛(𝑡, 𝑡0) è la deformazione indipendente dalla tensione. Essa si ottiene dalla somma tra la 

deformazione dovuta al ritiro 𝜀𝑐𝑠(𝑡, 𝑡0) e la deformazione termica 𝜀𝑐𝑇(𝑡, 𝑡0). 

La deformazione dovuta alla viscosità in un elemento è in funzione della tensione agente su esso. Un 

calcestruzzo ad alta resistenza produce una deformazione dovuta alla viscosità minore rispetto ad un 

calcestruzzo di bassa resistenza, sottoposto ad una tensione identica. 

La grandezza delle deformazioni dovute alla viscosità può essere 1,5-3 volte quelle delle deformazioni 

elastiche. Inoltre, circa il 50% delle deformazioni totali dovute alla viscosità avviene entro i primi mesi e la 

quasi totalità si verifica in circa 5 anni. 
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La viscosità nel calcestruzzo può variare in funzione di diversi fattori:  

- un aumento del rapporto acqua/cemento porta ad un aumento della viscosità; 

- la viscosità diminuisce con l'aumento dell'età e della resistenza del calcestruzzo, quando esso è 

caricato; 

- le deformazioni dovute alla viscosità aumentano con l'aumento della temperatura ambiente e la 

diminuzione dell'umidità; 

- la deformazione dovuta alla viscosità dipende anche da molti altri fattori legati alla qualità del 

calcestruzzo e alle condizioni di esposizione come la tipologia, la quantità e la dimensione massima 

dell'aggregato, il tipo di cemento, dimensione e forma della massa di calcestruzzo, quantità di 

armatura e condizioni di solidificazione.  

La maggior parte dei materiali conserva la proprietà della viscosità. Tuttavia, questo fenomeno è più 

pronunciato nel calcestruzzo.  Il fenomeno della viscosità può essere descritto tramite il seguente esempio, 

dove un elemento di calcestruzzo viene caricato da una forza di compressione assiale al tempo 𝑡0. L’elemento 

sarà così soggetto ad una tensione costante di compressione σ che tuttavia porterà ad una deformazione non 

costante nel tempo, come mostrato nella seguente Figura 44. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 44: Andamento deformazione dipendente dalla tensione in funzione del tempo  

La deformazione dipendente dalla tensione 𝜀𝑐𝜎(𝑡, 𝑡0) dovuta al carico agente al tempo 𝑡0 viene espressa 

tramite la relazione: 

𝜀𝑐𝜎(𝑡, 𝑡0) = 𝜀𝑐𝑖(𝑡0) + 𝜀𝑐𝑐(𝑡, 𝑡0) =
𝜎

𝐸𝑐(𝑡0)
+

𝜎

𝐸𝑐𝑖
∙ 𝜑(𝑡, 𝑡0) = 𝜎 ∙ 𝐽(𝑡, 𝑡0) 

Dove: 

- 𝐸𝑐(𝑡0) è il modulo elastico al tempo di applicazione del carico 𝑡0; 

- 𝐸𝑐𝑖 è il modulo elastico all’età di 28 giorni; 

- 𝜑(𝑡, 𝑡0) è il coefficiente di viscosità, che rappresenta la capacità di deformarsi nel tempo del 

calcestruzzo e viene definito come il rapporto tra la deformazione di viscosità e quella elastica, come 

mostrato nella seguente relazione: 

𝜑(𝑡, 𝑡0) =
𝜀𝑐𝑐(𝑡, 𝑡0)

𝜀𝑐𝑖(𝑡0)
 

- 𝐽(𝑡, 𝑡0) è la funzione di viscosità, che rappresenta la deformazione totale dipendente dalla tensione 

ottenuta per una tensione unitaria. Essa si ottiene dalla relazione: 

𝐽(𝑡, 𝑡0) =
1

𝐸𝑐(𝑡0)
+

𝜑(𝑡, 𝑡0)

𝐸𝑐𝑖
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La funzione della viscosità varia ampiamente in funzione del tempo di applicazione del carico. Ciò è dovuto 

all’aumento della resistenza del calcestruzzo nel tempo e al cambiamento dell’idratazione nel tempo. Per 

queste ragioni, più il tempo di applicazione del carico 𝑡0 sarà maggiore, minore sarà la deformazione dovuta 

alla viscosità, come mostrato nella seguente Figura 45. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 45:Andamento deformazione viscosa in funzione del tempo di applicazione del carico  

La viscosità è un fenomeno in cui le deformazioni si incrementano per effetto di carichi costanti e senza 

necessariamente carichi aggiuntivi. Per questo motivo, i fattori per la determinazione degli effetti della 

viscosità sono la storia temporale delle tensioni dell’elemento e il coefficiente di viscosità per numerose età 

di carico. 

 

Per considerare gli effetti della viscosità in strutture in calcestruzzo si possono utilizzare differenti metodi: 

- l’utilizzo di valori del coefficiente di viscosità 𝜑(𝑡, 𝑡0), ottenuti attraverso la sperimentazione o 

tramite l’esperienza. Tuttavia, questo metodo è complesso in quanto è necessario conoscere tale 

coefficiente per ciascun elemento in differenti fasi in cui è sollecitato; 

- gli effetti della viscosità vengono valutati tramite funzioni specifiche di viscosità, espresse 

numericamente e integrando la tensione risultante in ogni fase. 

 

Nel caso di applicazioni pratiche, dove non viene effettuata un’opportuna sperimentazione mediante prove, 

viene utilizzato il secondo metodo, dove il calcestruzzo viene considerato come un materiale visco-elastico 

lineare e, per tensioni e sollecitazioni variabili, viene assunta valida la sovrapposizione degli effetti. Per queste 

ragioni, la deformazione totale dovuta ad una tensione variabile 𝜀𝑐(𝑡), si ottiene tramite la relazione: 

𝜀𝑐(𝑡) = 𝜎 ∙ 𝐽(𝑡, 𝑡0) + ∫ 𝐽(𝑡, 𝑡0)
𝑡

𝑡0

∙
𝜕𝜎(𝑡)

𝜕𝑡
𝑑𝑡 

La funzione di viscosità 𝐽(𝑡, 𝑡0) dipende dal coefficiente di viscosità 𝜑(𝑡, 𝑡0). Quest’ultimo può essere valutato 

tramite la seguente relazione, come definito in Eurocodice 2-1-1 nell’appendice B: 

𝜑(𝑡, 𝑡0) = 𝜑0 ∙ 𝛽𝑐(𝑡, 𝑡0) 

Dove: 

- 𝜑0 è il coefficiente nominale della viscosità, che è influenzato dall’umidità relativa 𝑅𝐻, dalla 

resistenza del calcestruzzo 𝑓𝑐𝑘 e dal tempo di applicazione del carico 𝑡0; 

- 𝛽𝑐(𝑡, 𝑡0) è il coefficiente che descrive l’evoluzione della viscosità nel tempo dopo l’applicazione del 

carico. Esso dipende dall’umidità relativa 𝑅𝐻, dal tempo di applicazione del carico 𝑡0 e dal tempo in 

cui viene effettuata l’analisi 𝑡. 
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Viene mostrato l’andamento del coefficiente di viscosità 𝜑(𝑡, 𝑡0) del caso in esame, tramite la seguente 

Figura 46. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 46: Andamento coefficiente di viscosità in funzione del tempo  

2.4.4 Fasi costruttive 

Lo stato tensionale all’interno dell’opera è influenzato dalle fasi costruttive, per questa ragione è necessario 

considerarle all’interno della modellazione. 

L’opera viene suddivisa in quattro differenti fasi costruttive: 

- getto sottostrutture, dove sono attive solamente le pile del ponte, come definito in Figura 47. L’unica 

azione agente è il loro peso proprio. Questa fase viene ipotizzata di durata pari a ∆𝑡 = 0. 

 Figura 47: Fase costruttiva getto sottostrutture  

- posizionamento travi metalliche, dove vengono attivate le travi principali, la trave di spina, i 

controventi e i diagonali, come definito in Figura 48. Anche in questo caso, l’unica azione agente è il 

loro peso proprio e la durata di questa fase viene ipotizzata pari a ∆𝑡 = 0. 
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Figura 48: Fase costruttiva posizionamento travi metalliche    

- posizionamento lastre predalles e getto della soletta di calcestruzzo, dove non viene attivato alcun 

elemento ma viene introdotto il peso proprio della soletta di calcestruzzo. Questa fase viene 

ipotizzata di durata pari a ∆𝑡 = 1 𝑔𝑔. 

- creazione trave composta, dove vengono attivate le travi principali e di spina come elementi a 

sezione composta. In questa fase vengono attivate diverse azioni in intervalli differenti: l’inizio degli 

effetti del ritiro si applicano dopo 1 𝑔𝑔, l’applicazione del carico permanente portato e l’inizio degli 

effetti della viscosità si applicano dopo 30 𝑔𝑔 e l’applicazione dei carichi variabili e dell’azione sismica 

si applicano a 36500 𝑔𝑔. Nella seguente figura 49 è mostrato il modello finale. 

 

Figura 49: Fase costruttiva creazione trave composta  
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2.5 Analisi dei carichi agenti sul ponte 

In questo capitolo vengono definiti tutti i carichi agenti sul ponte in esame e, per ciascuno di essi, vengono 

mostrate le sollecitazioni agenti sulla trave metallica principale. 

2.5.1 Peso proprio e carichi permanenti portati 

Il peso proprio della struttura viene assegnato in automatico al modello tramite il software Midas Civil, in 

funzione delle dimensioni e del peso specifico di ogni elemento. 

Vengono utilizzati i seguenti valori dei pesi specifici del calcestruzzo armato e dell’acciaio, come definito in 

Tabella 20. 

Tabella 20: Peso specifico materiali utilizzati  

 

Materiale 

 

 

Peso specifico 

Calcestruzzo armato 25 kN/m3 

Acciaio 78,5 kN/m3 

 

I carichi permanenti, invece, vengono introdotti manualmente all’interno del modello. Essi vengono valutati 

come mostrato in seguito: 

- pavimentazione stradale, avente spessore 11 cm e peso specifico 22 kN/m3. Il carico, di conseguenza, 

avrà valore pari a 2,42 kN/m2. 

- massetto alleggerito, avente spessore 13 cm e peso specifico 14 kN/m3. Il carico, quindi, avrà valore 

pari a 1,82 kN/m2. 

- cordoli in calcestruzzo armato alle estremità del ponte, aventi spessore 20 cm e peso specifico 25 

kN/m3. Il carico avrà valore pari a 5 kN/m2. 

- barriere di sicurezza poste alle estremità del ponte, il cui carico avrà un valore pari a 1,5 kN/m. 

- velette poste alle estremità del ponte, aventi spessore 5 cm, altezza 1,1 m e peso specifico 25 kN/m3. 

Quindi, il carico avrà valore pari a 1,38 kN/m. 

Nelle seguenti Figure verranno mostrati gli andamenti del momento flettente e del taglio verticale lungo la 

lunghezza della trave metallica. 

 

Figura 50: Andamento momento flettente dovuto a pes o proprio e carichi permanenti portati  
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Figura 51: Andamento taglio verticale dovuto a peso proprio e carichi permanenti portati  

2.5.2 Ritiro e viscosità 

La deformazione totale per ritiro 𝜀𝑐𝑠 si ricava tramite la seguente relazione, definita in Eurocodice 2-1-1 nella 

clausola 3.1.4 (6): 

𝜀𝑐𝑠 = 𝜀𝑐𝑑 + 𝜀𝑐𝑎 

Dove: 

- 𝜀𝑐𝑑 è la deformazione per ritiro da essicamento. Si ottiene tramite la relazione: 

𝜀𝑐𝑑 = 𝛽𝑑𝑠(𝑡, 𝑡𝑠) ∙ 𝑘ℎ ∙ 𝜀𝑐𝑑,0 

In cui 𝜀𝑐𝑑,0 è un valore di riferimento ottenuto in forma tabellare in funzione dell’umidità relativa 𝑅𝐻 

e della resistenza del calcestruzzo 𝑓𝑐𝑘. Questo valore viene corretto dal coefficiente 𝛽𝑑𝑠 nel caso in 

cui sia necessario effettuare un interpolazione all’interno della tabella. Invece, 𝑘ℎ è un coefficiente 

in funzione delle dimensioni della soletta e della sua parte esposta all’aria. 

- 𝜀𝑐𝑎 è la deformazione per ritiro autogeno. Si ottiene tramite la relazione: 

𝜀𝑐𝑎 = 𝛽𝑎𝑠(𝑡) ∙ 𝜀𝑐𝑎(∞) 

In cui 𝜀𝑐𝑎(∞) è la deformazione a tempo infinito e 𝛽𝑎𝑠(𝑡) è un coefficiente correttivo in funzione del 

tempo. 

Nel caso in esame è stata considerata un’umidità relativa 𝑅𝐻 pari al 60% e un tempo di inizio del ritiro di 

1 𝑔𝑔. Di conseguenza si è ottenuto una deformazione totale per ritiro 𝜀𝑐𝑠 pari a 0,00037. 

Questa deformazione impressa porta alla nascita di sollecitazioni secondarie. Nella seguente Figura 52 è 

mostrato l’andamento del momento flettente lungo la lunghezza dell’impalcato. 

Figura 52: Andamento momento flettente dovuto all'azione di r it iro  

La viscosità, allo stesso modo, porta alla nascita di sollecitazioni secondarie. Nella seguente Figura 53 è 

mostrato l’andamento del momento flettente lungo la lunghezza dell’impalcato. 
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Figura 53: Andamento momento flettente dovuto all'azione d ella viscosità  

2.5.3 Variazioni termiche 

Le variazioni termiche sull’impalcato vengono considerate con due differenti contributi: la componente di 

temperatura uniforme ∆𝑇𝑁 e la componente di temperatura non uniforme ∆𝑇𝑀, come definito in Eurocodice 

1-1-5 nel capitolo 6. 

Inizialmente è necessario classificare l’impalcato, in funzione della sua tipologia. Nel caso in esame, essendo 

un impalcato a sezione composta, sarà di tipo 2. 

La componente di temperatura uniforme ∆𝑇𝑁 viene valutata in due diffenti casi: la componente di 

temperatura uniforme di contrazione ∆𝑇𝑁,𝑐𝑜𝑛 e la componente di temperatura uniforme di espansione 

∆𝑇𝑁,𝑒𝑠𝑝. Queste ultime si valuteranno tramite le seguenti relazioni: 

∆𝑇𝑁,𝑒𝑠𝑝 = 𝑇𝑒,𝑚𝑎𝑥 − 𝑇0 

∆𝑇𝑁,𝑐𝑜𝑛 = 𝑇0 − 𝑇𝑒,𝑚𝑖𝑛 

Dove: 

- 𝑇0 è la temperatura media al tempo in cui la struttura viene vincolata. Essa viene assunta pari a 13,5°, 

considerando le temperature nel sito dell’opera mostrate nella seguente Tabella 21. 

Tabella 21: Temperature nel sito dell'opera  

- 𝑇𝑒,𝑚𝑎𝑥 è la temperatura massima dell’impalcato e si ricava tramite la seguente relazione, essendo 

l’impalcato di tipologia 2: 

𝑇𝑒,𝑚𝑎𝑥 = 𝑇𝑚𝑎𝑥 + 4 

In cui 𝑇𝑚𝑎𝑥 è la temperatura massima dell’aria, che si ottiene dalle Norme tecniche per le costruzioni 

del 2018 nella clausola 3.5.2. Nel caso in esame la struttura si trova in zona I e vale la relazione: 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = 42 −
6 ∙ 𝑎𝑠

1000
 

 In cui 𝑎𝑠 è la quota del suolo del sito sul livello del mare, espressa in metri.  

 In questo caso avremo 𝑎𝑠 = 0 e di conseguenza 𝑇𝑚𝑎𝑥 = 42° e 𝑇𝑒,𝑚𝑎𝑥 = 46°. 
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- 𝑇𝑒,𝑚𝑖𝑛 è la temperatura minima dell’impalcato e si ricava tramite la seguente relazione, essendo 

l’impalcato di tipologia 2: 

𝑇𝑒,𝑚𝑖𝑛 = 𝑇𝑚𝑖𝑛 + 4 

In cui 𝑇𝑚𝑖𝑛 è la temperatura minima dell’aria, che si ottiene, anche in questo caso, dalle Norme 

tecniche per le costruzioni del 2018 nella clausola 3.5.2. Nel caso in esame la struttura si trova in zona 

I e vale la relazione: 

𝑇𝑚𝑎𝑥 = −15 −
4 ∙ 𝑎𝑠

1000
 

 In cui 𝑎𝑠 è la quota del suolo del sito sul livello del mare, espressa in metri.  

 In questo caso avremo 𝑎𝑠 = 0 e di conseguenza 𝑇𝑚𝑎𝑥 = −15° e 𝑇𝑒,𝑚𝑎𝑥 = −11°. 

La componente di temperatura non uniforme ∆𝑇𝑀 viene anch’essa valutata in due differenti casi: la 

componente di temperatura non uniforme riscaldata ∆𝑇𝑀,ℎ𝑒𝑎𝑡 e la componente di temperatura non uniforme 

raffreddata ∆𝑇𝑀,𝑐𝑜𝑜𝑙. Queste due componenti sono ottenute tramite le configurazioni descritte nella 

seguente Tabella 22. 

Tabella 22: Configurazioni componente di temperatura non uniforme  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Nel caso in esame, essendo la soletta di calcestruzzo di altezza 0,3 metri, si assumeranno le seguenti 

configurazioni di temperatura: 

- componente di temperatura non uniforme riscaldata ∆𝑇𝑀,ℎ𝑒𝑎𝑡. Viene assunta una temperatura 

massima ∆𝑇1 = 16° e una temperatura ∆𝑇2 = 4°. 

- componente di temperatura non uniforme raffreddata ∆𝑇𝑀,𝑐𝑜𝑜𝑙. Viene assunta una temperatura 

superiore ∆𝑇1 = −5° e una temperatura inferiore ∆𝑇2 − 16°. 

L’inviluppo delle sollecitazioni, dovute alle variazioni termiche, viene ricavato combinando tra loro la 

componente di temperatura uniforme ∆𝑇𝑁 e la componente di temperatura non uniforme ∆𝑇𝑀, come 

mostrato nelle seguenti relazioni: 

∆𝑇𝑀 + 0,35 ∙ ∆𝑇𝑁 

0,75 ∙ ∆𝑇𝑀 + ∆𝑇𝑁 

La combinazione viene effettuata solamente tra valori riferiti a temperatura uniforme ∆𝑇𝑁 e temperatura 

non uniforme ∆𝑇𝑀, aventi lo stesso segno e quindi entrambi di contrazione o di espansione. 

Nella seguente Figura 54 è mostrato l’andamento del momento flettente, dovuto alle variazioni termiche 

lungo la lunghezza dell’impalcato. 
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Figura 54: Andamento momento flettente dovuto alle variazioni termiche  

2.5.4 Vento 

L’azione del vento può avere tre differenti direzioni. Tuttavia, la direzione più sfavorevole è quella trasversale 

all’impalcato, la quale viene assunta come direzione X, come mostrato nella seguente Figura 55. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 55: Direzioni azione del vento  

L’azione del vento 𝐹𝑤 in direzione X può essere valutata in maniera semplificata tramite la seguente relazione, 

come definito in Eurocodice 1-1-4 nel capitolo 8.3.2: 

𝐹𝑤 = 𝑞𝑟 ∙ 𝐶 ∙ 𝐴𝑟𝑒𝑓 

Dove: 

- 𝑞𝑟 è la pressione cinetica di riferimento. Essa si ricava tramite la seguente relazione, definita nelle 

Norme tecniche per le costruzioni 2018 nella clausola 3.3.6: 

𝑞𝑟 =
1

2
∙ 𝜌 ∙ 𝑣𝑟

2 

In cui 𝜌 è la densità dell’aria pari a 1,25 kg/m3 e 𝑣𝑟 è la velocità di riferimento. Quest’ultima viene 

ottenuta tramite la seguente relazione, definita nelle Norme tecniche per le costruzioni 2018 nella 

clausola 3.3.2: 

𝑣𝑟 = 𝑣𝑏 ∙ 𝑐𝑟 

In cui 𝑣𝑏 è la velocità alla base, dipendente dalla posizione della struttura e dalla sua altezza sul livello 

del mare e 𝑐𝑟 è il coefficiente di ritorno, dipendente dal periodo di ritorno di progetto. 

- 𝐶 è il fattore di carico. Esso si ottiene tramite la seguente relazione: 

𝐶 = 𝐶𝑒 ∙ 𝐶𝑓,𝑥 

In cui 𝐶𝑒 è il coefficiente di esposizione e 𝐶𝑓,𝑥 è il coefficiente di forma dell’impalcato. Quest’ultimo 

si ricava per le seguenti configurazioni, ponte carico e ponte scarico, tramite la seguente Figura 56. 
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Figura 56: Valutazione coefficiente di forma dell' impalcato  

- 𝐴𝑟𝑒𝑓 è l’area di riferimento dove agisce il carico dovuto al vento. 

Nel caso in esame sono state definite le seguenti grandezze: 

- velocità di riferimento 𝑣𝑟 = 25 𝑚/𝑠; 

- pressione cinetica di riferimento 𝑞𝑟 = 0,39 𝑘𝑁/𝑚2; 

- coefficiente di esposizione 𝐶𝑒 = 2,41; 

- coefficiente di forma 𝐶𝑓,𝑥 = 1,88 nella configurazione di impalcato scarico; 

- coefficiente di forma 𝐶𝑓,𝑥 = 2,04 nella configurazione di impalcato carico; 

- area di riferimento 𝐴𝑟𝑒𝑓 = 5,79 𝑚2 nella configurazione di impalcato scarico per ogni metro di 

lunghezza dell’impalcato. Essa è ottenuta considerando una barriera di altezza 1 𝑚; 

- area di riferimento 𝐴𝑟𝑒𝑓 = 7,79 𝑚2 nella configurazione di impalcato scarico per ogni metro di 

lunghezza dell’impalcato. Essa è ottenuta considerando un veicolo con ingombri di altezza 3 𝑚; 

- azione del vento 𝐹𝑤 = 10,23 𝑘𝑁/𝑚 per unità di lunghezza nella configurazione di impalcato scarico; 

- azione del vento 𝐹𝑤 = 14,94 𝑘𝑁/𝑚 per unità di lunghezza nella configurazione di impalcato carico. 

2.5.5 Cedimenti vincolari 

I cedimenti vincolari sono stati ipotizzati tramite la seguente relazione: 

𝑑 =
𝐿1 + 𝐿2

2
∙

1

10000
 

Dove: 

- 𝐿1 è la lunghezza della campata precedente il vincolo; 

- 𝐿2 è la lunghezza della campata seguente il vincolo. 

I valori ottenuti dalla precedente relazione vengono arrotondati, come mostrato nella seguente Tabella 23. 
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Tabella 23: Cedimenti vincolari  

 

Vincolo 

 

 

Cedimento 

Spalla 1 10 mm 

Pila 1 15 mm 

Pila 2 15 mm 

Pila 3 15 mm 

Pila 4 15 mm 

Pila 5 20 mm 

Pila 6 20 mm 

Pila 7 15 mm 

Pila 8 15 mm 

Pila 9 15 mm 

Spalla 2 10 mm 

2.5.6 Azioni verticali variabili da traffico 

L’azione variabile verticale, dovuta al traffico, viene considerata attraverso schemi di carico definiti nelle 

Norme tecniche per le costruzioni 2018 nella clausola 5.1.3.3.3. Per il ponte in esame viene utilizzato lo 

schema di carico 1, il quale è costituito da carichi concentrati su due assi in tandem, applicati su impronte di 

pneumatico di forma quadrata con lato 0,4 metri e da carichi uniformemente distribuiti in ciascuna corsia, 

come mostrato nella seguente Figura 57. 

Figura 57: Disposizione schema di carico 1  

Questo schema è da assumere come riferimento sia per le verifiche globali, sia per le verifiche locali, 

considerando un solo carico tandem per corsia, disposto in asse alla corsia stessa. Il carico tandem, se 

presente, va considerato per intero. 

Ciascuna corsia è stata assunta di larghezza 3 metri. Nel caso in esame, anche se la larghezza della carreggiata 

varia da 10,5 metri a 14 metri, sono state considerate solamente tre corsie, essendo che i carichi concentrati 
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in tandem vengono posizionati solamente sulle prime tre. Di conseguenza, la restante area è stata 

considerata come area rimanente, che è soggetta allo stesso carico distribuito nel caso in qui fosse stata 

considerata la quarta corsia, come definito nella seguente Tabella 24. 

Tabella 24: Valutazione carichi in ciascuna corsia  

 

 

 

 

 

 

 

L’analisi del ponte è stata effettuata utilizzando due differenti configurazioni di carico. 

La configurazione di carico 1 prevede il posizionamento delle tre corsie convenzionali lungo un estremo della 

carreggiata, come mostrato nella seguente Figura 58.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 58: Configurazione di carico 1  

Questa configurazione di carico consente di massimizzare le sollecitazioni della trave principale posta sotto 

le tre corsie. 

La configurazione di carico 2, invece, prevede il posizionamento delle 3 corsie convenzionali al centro della 

carreggiata, come mostrato nella seguente Figura 59. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 59: Configurazione di carico 2  
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Questa configurazione di carico consente di massimizzare le sollecitazioni sulla trave di spina e di 

conseguente sui diagonali. 

Il posizionamento dei carichi concentrati in tandem viene effettuato in modo automatico dal software Midas 

Civil tramite l’analisi “Moving Load”. Questa analisi permette di ricavare le sollecitazioni massime e minime 

in ogni punto, ricercando in modo automatico la posizione dei carichi concentrati, tramite la teoria delle linee 

di influenza. Nelle seguenti Figure sono mostrati gli inviluppo del momento flettente e del taglio verticale 

dovuti al carico da traffico. 

Figura 60: Andamento momento flettente dovuto al le azioni verticali del traffico  

Figura 61: Andamento taglio verticale dovuto alle azioni verticali del traffico  

Infine, la verifica a fatica a danneggiamento dei connettori a taglio viene effettuata facendo riferimento al 

modello di carico a fatica 3, transitante sulla sola corsia convenzionale 1, come mostrato nella seguente 

Figura 62. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 62: Configurazione di carico per verifica a fatica a danneggiamento  
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Il modello di carico a fatica 3 corrisponde ad un veicolo simmetrico a quattro assi, dove ciascuno di essi ha 

una risultante verticale pari 120 kN. Il modello di carico viene mostrato nella seguente Figura 63. 

Figura 63: Modello di carico a fatica 3  

2.5.7 Azioni longitudinale di frenamento 

L’azione longitudinale di frenamento 𝑞𝑓𝑟𝑒𝑛 si ricava tramite la seguente relazione, come definito nelle Norme 

tecniche per le costruzioni 2018 nella clausola 5.1.3.5: 

𝑞𝑓𝑟𝑒𝑛 = 0,6 ∙ (2 ∙ 𝑄1𝑘) + 0,1 ∙ 𝑞1𝑘 ∙ 𝑤1 ∙ 𝐿 

Dove: 

- 𝑄1𝑘 è il carico verticale dell’asse del tandem della prima corsia, pari a 300 kN; 

- 𝑞1𝑘 è il carico verticale distribuito lungo la corsia convenzionale 1, pari a 9 𝑘𝑁/𝑚2; 

- 𝑤1 è la larghezza della corsia convenzionale 1; 

- 𝐿 è la lunghezza dell’impalcato. 

Tuttavia sono presenti delle limitazioni massime e minime dell’azione longitudinale di frenamento 𝑞𝑓𝑟𝑒𝑛, 

come definito dalla seguente relazione: 

180 𝑘𝑁 ≤ 𝑞𝑓𝑟𝑒𝑛 ≤ 900 𝑘𝑁 

Nel caso in esame, essendo notevole la lunghezza dell’impalcato, la prima relazione porta ad una forza 

orizzontale pari a 2200 kN. Per questa ragione si assumerà un valore pari a 900 kN. Esso verrà distribuito 

lungo l’intera lunghezza, ottenendo un carico distribuito di intensità pari a 1,32 kN/m. 

2.5.8 Combinazioni di carico 

Le sollecitazioni utilizzate in ciascuna verifica sono ottenute tramite le seguenti combinazioni delle azioni, 

definite nelle Norme tecniche per le costruzioni 2018 nella clausola 2.5.3: 

- Combinazione fondamentale, generalmente impiegata per gli stati limite ultimi (SLU): 

𝛾𝐺1 ∙ 𝐺1 + 𝛾𝐺2 ∙ 𝐺2 + 𝛾𝑃 ∙ 𝑃 + 𝛾𝑄1 ∙ 𝑄𝑘1 + 𝛾𝑄2 ∙ 𝜓02 ∙ 𝑄𝑘2 + 𝛾𝑄3 ∙ 𝜓03 ∙ 𝑄𝑘3+ . . . + 

- Combinazione caratteristica, detta rara, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) 

irreversibili: 

𝐺1 + 𝐺2 + 𝑃 + 𝑄𝑘1 + 𝜓02 ∙ 𝑄𝑘2 + 𝜓03 ∙ 𝑄𝑘3+ . . . + 

- Combinazione frequente, generalmente impiegata per gli stati limite di esercizio (SLE) reversibili: 

𝐺1 + 𝐺2 + 𝑃 + 𝜓11 ∙ 𝑄𝑘1 + 𝜓22 ∙ 𝑄𝑘2 + 𝜓23 ∙ 𝑄𝑘3+ . . . + 

- Combinazione quasi permanente (SLE), generalmente impiegata per gli effetti a lungo termine: 

𝐺1 + 𝐺2 + 𝑃 + 𝜓21 ∙ 𝑄𝑘1 + 𝜓22 ∙ 𝑄𝑘2 + 𝜓23 ∙ 𝑄𝑘3+ . . . + 
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- Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi all’azione sismica E: 

𝐸 + 𝐺1 + 𝐺2 + 𝑃 + 𝜓21 ∙ 𝑄𝑘1 + 𝜓22 ∙ 𝑄𝑘2 + 𝜓23 ∙ 𝑄𝑘3+ . . . + 

I coefficienti parziali di sicurezza per la combinazione fondamentale si ricavano dalla seguente Tabella 25. 

Tabella 25: Coefficienti parziali combinazione fondamentale  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Mentre, i coefficienti per le azioni variabili si ricavano tramite la seguente Tabella 26. 

Tabella 26: Coefficienti azioni variabili  
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Inoltre, l’azione del traffico viene ottenuta tramite gruppi di azioni, i quali sono ricavati dalla combinazione 

del carico verticale e di quello orizzontale, come mostrato nella seguente Tabella 27. 

Tabella 27: Gruppi di azioni del carico dovuto al traffico  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Nel caso in esame sono stati considerati solamente i gruppi di azioni 1 e 2a. Ciò è dovuto al fatto che il ponte 

ha andamento rettilineo e quindi non sono presenti azioni centrifughe. 

L’azione variabile più gravosa è quella dovuta al traffico. Per questo motivo, la combinazione delle azioni 

viene effettuata considerando il traffico come carico fondamentale.  
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2.6 Verifica sezioni caratteristiche 

In questo capitolo vengono effettuate le verifiche di due sezioni caratteristiche dell’impalcato: una situata 

nella mezzeria della campata più lunga e una situata in corrispondenza dell’appoggio intermedio della stessa 

campata. Per entrambe le sezioni verranno mostrati i calcoli di ciascuna verifica mediante l’ausilio di tabelle, 

le quali sono ottenute dal foglio di calcolo. 

2.6.1 Sezione in mezzeria  

La sezione di mezzeria della campata 6, di luce 100 metri, presenta le caratteristiche geometriche mostrate 

nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 28: Dimensioni geometriche trave metallica sezione mezzeria  

 

Tabella 29: Dimensioni geometriche soletta sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Dalle dimensioni geometriche dei singoli elementi sono ricavate le proprietà geometriche della sezione 

composta in diverse configurazioni, come mostrato nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 30: Proprietà geometriche trave metallica sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Tabella 31: Proprietà geometriche sezione composta non fessurata con armatura sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Tabella 32: Proprietà geometriche sezione composta non fessurata senza armatura sezione 

mezzeria 
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Tabella 33: Proprietà geometriche sezione composta fessurata senza sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Nei successivi sottocapitoli, con l’ausilio dei dati appena introdotti, sono mostrate tutte le verifiche 

specificate precedentemente. 

2.6.1.1 Verifica a flessione 

La sezione in esame è soggetta esclusivamente ad un momento flettente positivo (sagging moment) in 

ciascuna delle sue fasi costruttive, come mostrato nella seguente Tabella 34. 

Tabella 34: Sollecitazioni momento flettente sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Per eseguire la verifica, in primo luogo, è necessario valutare la classe della sezione. Quest’ultima si ottiene 

attraverso la valutazione della configurazione plastica ed elastica della sezione. 

La configurazione plastica si ricava in funzione della reazione di ciascun elemento che compone la sezione. 

Essa viene mostrata nella seguente Tabella 35 e nella successiva Figura 64. 

Tabella 35: Configurazione plastica sezione mezzeria  

 

Figura 64: Configurazione plastica sezione mezzeria  

 

La configurazione elastica, invece, viene ricavata utilizzando la sezione composta non fessurata con armatura 

e ciò avviene perché la sezione è soggetta a sagging moment. Essa viene mostrata nella seguente Tabella 36 

e nella successiva Figura 65. 
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Tabella 36: Configurazione elast ica sezione mezzeria  

 

Figura 65: Configurazione elastica sezione mezzeria  

A questo punto, è possibile effettuare la classificazione di ogni elemento compresso. In questa sezione 

risultano compresse la flangia superiore e l’anima. Nelle seguenti Tabelle è mostrata la classificazione di 

questi elementi. 

Tabella 37: Classificazione flangia superiore sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Tabella 38: Classificazione anima sezione mezzeria  

 

 

 

Entrambi gli elementi compressi risultano di classe 1. Per questo motivo la sezione trasversale verrà 

classificata di classe 1. 

Vengono ora valutati i momenti resistenti della sezione. Il momento resistente plastico si ricava sulla base 

della configurazione precedente. Mentre, il momento resistente elastico si ricava in funzione dello 

sfruttamento minore dei tre elementi che compongono la sezione. I risultati sono mostrati nella seguente 

Tabella 39. 

Tabella 39: Momento resistente sezione mezzeria 

 

 

 

 

 

Confrontando questi due valori con il momento agente, è possibile osservare come quest’ultimo sia minore 

persino del momento resistente elastico, avendo così un buon margine di sicurezza. 
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2.6.1.2 Verifica a taglio 

La sezione è soggetta alle sollecitazioni mostrate nella seguente Tabella 40. Esse verranno utilizzate per 

effettuare la verifica. 

Tabella 40: Sollecitazioni taglio sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

La verifica a taglio viene effettuata ricavando le due resistenze al taglio: resistenza plastica a taglio e 

resistenza all’instabilità al taglio. 

La resistenza plastica al taglio si ottiene come mostrato nella seguente Tabella 41. 

Tabella 41: Resistenza plastica al ta glio sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

La resistenza all’instabilità al taglio è data dalla somma di due contributi: la resistenza dell’anima e la 

resistenza delle flange. Entrambi i contributi dipendono dalla configurazione geometrica della sezione, 

mostrata nella seguente Tabella 42. 

Tabella 42: Configurazione geometrica sezione mezzeria  

 

 

 

 

Si procede ora alla valutazione dei due contributi resistenti. La resistenza dell’anima si ricava come mostrato 

nella seguente Tabella 43. 

Tabella 43: Resistenza dell’anima all’instabilità al taglio sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

La resistenza delle flange, invece, dipende dal valore del momento plastico resistente della sezione composta 

trascurando l’anima, mostrato nella seguente Tabella 44. 

Tabella 44: Momento plastico resistenza trascurando anima sezione mezzeria  
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A questo punto, è possibile ricavare la resistenza delle flange all’instabilità al taglio, come mostrato nella 

seguente Tabella 45. 

Tabella 45: Resistenza delle flange all’instabilità al taglio sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Successivamente, essendo il momento agente maggiore di quello plastico ottenuto trascurando l’anima, il 

contributo resistente delle flange sarà nullo. 

La verifica a taglio risulta soddisfatta, come mostrato nella seguente Tabella 46. 

Tabella 46: Verifica a taglio sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

2.6.1.3 Interazione flessione-taglio 

La sezione in esame risulta di classe 1 e per cui la verifica dell’interazione flessione-taglio viene effettuata 

con una riduzione del momento resistente plastico, solo nel caso in cui il taglio agente risulta maggiore della 

metà di quello resistente. Nel caso in esame, questa condizione non è soddisfatta. Per cui, non verrà 

effettuata alcuna riduzione del momento resistente plastico, come mostrato nella seguente Tabella 47. 

Tabella 47: Interazione flessione-taglio sezione mezzeria   

 

 

 

 

 

In conclusione, viene mostrata la verifica completa a flessione e a taglio e le efficienze di ciascuna verifica, 

attraverso la seguente Tabella 48. 

Tabella 48: Verifica flessione e taglio sezione mezzeria  
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2.6.1.4 Verifica connettori a taglio  

La connessione a taglio viene realizzata mediante l’utilizzo di pioli Nelson, aventi le dimensioni mostrate nella 

seguente Tabella 49. 

Tabella 49: Dimensioni piolo  

 

 

 

 

 

 

Il piolo deve soddisfare diverse verifiche geometriche, le quali mostrate nella seguente Tabella 50. 

Tabella 50: Verifica dimensioni piolo  

 

 

 

 

 

A questo punto, viene effettuato il dimensionamento dei connettori a taglio tramite la verifica allo stato 

limite ultimo. 

La resistenza del singolo piolo viene ricavata come mostrato nella seguente Tabella 51. 

Tabella 51: Resistenza piolo SLU 

 

 

 

L’azione di taglio longitudinale viene ricavata tramite il metodo elastico, essendo questa sezione soggetta ad 

un momento agente minore del momento resistente elastico. Il taglio verticale agente viene depurato dal 

taglio dovuto al peso proprio dell’impalcato. La valutazione dell’azione di taglio longitudinale viene mostrata 

nella seguente Tabella 52. 

Tabella 52: Taglio longitudinale SLU sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Il dimensionamento della connessione a taglio viene mostrato nella seguente Tabella 53. 
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Tabella 53: Verifica connessione a taglio allo stato limite ultimo sezione mez zeria 

 

 

 

 

 

In questo impalcato, viene assunta una spaziatura costante dei pioli lungo tutta la sua lunghezza. Per questa 

ragione, l’efficienza dei pioli nella sezione di mezzeria non sarà molto alta, essendo questa sezione soggetta 

ad un valore di taglio non elevato. 

Avvenuto il dimensionamento della connessione a taglio, sono mostrate le dimensioni geometriche della 

sezione trasversale nella seguente Tabella 54. 

Tabella 54: Geometria connessione a taglio  

 

 

 

 

Dopo aver dimensionato sia longitudinalmente, sia trasversalmente, la connessione a taglio, vengono 

effettuate le ultime verifiche geometriche, mostrate nella seguente Tabella 55. 

Tabella 55: Verifiche geometriche connessione a taglio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Si procede ora alla verifica della connessione a taglio allo stato limite di esercizio. Anche in questo caso, come 

per la verifica allo stato limite ultimo, si valuterà innanzitutto l’azione di taglio longitudinale, come mostrato 

nella seguente Tabella 56. 

Tabella 56: Taglio longitudinale SLE sezione mezzeria  

 

 

 

 

Successivamente, viene effettuata la verifica della connessione a taglio allo stato limite di esercizio, come 

mostrato nella seguente Tabella 57. 

Tabella 57: Verifica connessione a taglio allo stato limite di esercizio sezione mezzeria  
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Infine, si procede alla verifica a fatica per danneggiamento della connessione a taglio. Essa viene effettuata 

utilizzando il modello di carico a fatica 3, che porta alle seguenti sollecitazioni mostrate in Tabella 58. 

Tabella 58: Taglio verticale dovuto al modello di carico a fatica 3 sezione mezzeria   

 

 

 

 

 

Le precedenti azioni taglianti verticali portano ad una tensione tangenziale del piolo, come mostrato nella 

seguente Tabella 59. 

Tabella 59: Tensione tangenziale dovuta a fatica sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

La verifica a danneggiamento fa riferimento ad una curva tensione-numero di cicli S/N. Essa presenta le 

caratteristiche mostrate nella seguente Tabella 60. 

Tabella 60: Curva S/N 

 

 

 

 

 

Inoltre, la verifica viene effettuata con l’utilizzo di coefficienti λ ottenuti in funzione di diversi dati. Essi sono 

mostrati nella seguente Tabella 61. 

Tabella 61: Dati traffico e vita utile   

 

 

 

 

 

Questi ultimi portano a ricavare il fattore di danno equivalente, mostrato nella seguente Tabella 62. 

Tabella 62:  Fattore di danno equivalente  

 

 

 

 

 

A questo punto, è possibile effettuare la verifica a danneggiamento, come mostrato nella seguente Tabella 

63. 
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Tabella 63: Verifica a danneggiamento sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

2.6.1.5 Verifica limitazione delle tensioni 

La verifica a limitazione delle tensioni viene effettuata per due differenti combinazioni: la combinazione 

caratteristica e la combinazione quasi permanente. 

Prima di procedere alle verifiche, sono mostrati i valori di resistenza di ciascun elemento attraverso la 

seguente Tabella 64. 

Tabella 64: Resistenza elementi verifica limitazione tensioni sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Partendo dalla combinazione caratteristica, vengono innanzitutto mostrate le sollecitazioni agenti tramite la 

seguente Tabella 65. 

Tabella 65: Momento flettente combinazione caratteristica sezione mezzeria  

 

 

 

 

Queste sollecitazioni portano allo stato tensionale mostrato nella seguente Tabella 66 e Figura 66. 

Tabella 66: Stato tensionale combinazione caratteristica sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

 

Figura 66: Stato tensionale combinazione caratteristica sezione mezzeria  
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La verifica a limitazione delle tensioni riferita alla combinazione caratteristica viene mostrata nella seguente 

Tabella 67. 

Tabella 67: Verifica limitazione delle tensioni combinazione caratteristica sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Passando alla verifica delle tensioni tangenziali, vengono mostrate le sollecitazioni agenti attraverso la 

seguente Tabella 68. 

Tabella 68: Taglio e torsione combinazione caratteristica sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Queste sollecitazioni portano alle seguenti tensioni tangenziali, mostrate in Tabella 69. 

Tabella 69: Stato tensionale taglio -torsione sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

La verifica a limitazione delle tensioni, riferita alle tensioni tangenziali e alla combinazione di queste ultime 

con quelle normali, viene mostrata nella seguente Tabella 70. 

Tabella 70: Verifica limitazione delle tensioni tangenziali combinazione caratteristica sezione 

mezzeria 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Mentre, passando alla combinazione quasi permanente, sono mostrate le sollecitazioni agenti nella seguente 

Tabella 71. 
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Tabella 71: Momento flettente combinazione quasi permanente sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Queste sollecitazioni portano allo stato tensionale mostrato nella seguente Tabella 72 e Figura 67. 

Tabella 72: Stato tensionale combinazione quasi permanente sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

Figura 67: Stato tensionale combinazione quasi permanente sezione mezzeria  

La verifica a limitazione delle tensioni riferita alla combinazione quasi permanente viene mostrata nella 

seguente Tabella 73. 

Tabella 73: Verifica limitazione delle tensio ni combinazione caratteristica sezione mezzeria  

 

 

 

2.6.1.6 Verifica fessurazione 

La verifica a fessurazione si divide in due verifiche differenti: la valutazione dell’armatura minima e la verifica 

a fessurazione a carico diretto. 

La valutazione dell’armatura minima dipende da diversi dati, mostrati nella seguente Tabella 74. 

Tabella 74: Dati armatura minima 

 

 

 

 

 

Da quest’ultimi e attraverso l’utilizzo di tabelle, è possibile valutare l’armatura minima della soletta, come 

mostrato nella seguente Tabella 75. 

 



106 
 

Tabella 75: Valutazione armatura minima sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

A questo punto, viene effettuata la verifica dell’armatura minima all’interno della soletta, come mostrato 

nella seguente Tabella 76. 

Tabella 76: Verifica armatura minima sezione mezzeria  

 

 

Si procede ora alla verifica a fessurazione a carico diretto, nella quale viene innanzitutto valutata la tensione 

totale sull’armatura, come mostrato nella seguente Tabella 77. 

Tabella 77: Tensione armatura sezione mezzeria  

 

 

 

 

 

In questo caso, essendo la sezione di mezzeria, il momento agente negativo è nullo e sarò solamente presente 

una tensione dovuta al tension stiffening. 

A questo punto, vengono valutate la spaziatura massima e il diametro massimo dell’armatura tramite l’ausilio 

di tabelle. Esse dipenderanno dall’apertura massima della fessura e dalla tensione agente sull’armatura. Nella 

seguente Tabella 78 sono mostrati i risultati. 

Tabella 78: Verifica a fessurazione a carico diretto sezione mezzeria   

 

 

2.6.2 Sezione sull’appoggio 

La sezione sull’appoggio, che è posizionato tra la campata 5, di luce 80 metri, e la campata 6, di luce 100 

metri, presenta le caratteristiche geometriche mostrate nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 79: Dimensioni geometriche trave metallica sezione appoggio  

 

Tabella 80: Dimensioni geometriche soletta sezione appoggio   
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Dalle dimensioni geometriche dei singoli elementi sono ricavate le proprietà geometriche della sezione 

composta in diverse configurazioni, come mostrato nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 81: Proprietà geometriche trave metallica sezione a ppoggio 

 

 

 

 

 

Tabella 82: Proprietà geometriche sezione composta non fessurata con armatura sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Tabella 83: Proprietà geometriche sezione composta non fessurata senza armatura sezione 

appoggio 

 

 

 

 

 

Tabella 84: Proprietà geometriche sezione composta fessurata senza sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Nei successivi sottocapitoli, con l’ausilio dei dati appena introdotti, sono mostrate tutte le verifiche 

specificate precedentemente. 

2.6.2.1 Verifica a flessione 

La sezione in esame è soggetta esclusivamente ad un momento flettente negativo (hogging moment) in 

ciascuna delle sue fasi costruttive, come mostrato nella seguente Tabella 85. 

Tabella 85: Sollecitazioni momento flettente sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Per eseguire la verifica, in primo luogo, è necessario valutare la classe della sezione. Quest’ultima si ottiene 

attraverso la valutazione della configurazione plastica ed elastica della sezione. 

La configurazione plastica si ricava in funzione della reazione di ciascun elemento che compone la sezione. 

Essa viene mostrata nella seguente Tabella 86 e nella successiva Figura 68. 
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Tabella 86: Configurazione plast ica sezione appoggio  

 

 

Figura 68: Configurazione plastica sezione appoggio   

La configurazione elastica, invece, viene ricavata utilizzando la sezione composta fessurata con armatura, 

poiché la sezione è soggetta a hogging moment. Essa viene mostrata nella seguente Tabella 87 e nella 

successiva Figura 69. 

Tabella 87: Configurazione elastica sezione appoggio  

Figura 69: Configurazione elastica sezione appoggio 

A questo punto, è possibile effettuare la classificazione di ogni elemento compresso. In questa sezione 

risultano compresse la flangia inferiore e l’anima. Nelle seguenti Tabelle è mostrata la classificazione di questi 

elementi. 
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Tabella 88: Classificazione flangia inferiore sezione appoggio  

 

 

 

 

Tabella 89: Classificazione anima sezione appoggio  

 

 

 

La flangia inferiore risulta di classe 1 e l’anima di classe 4. Per questo motivo la sezione trasversale verrà 

classificata di classe 4 e sarà necessario valutare la sezione efficace attraverso un calcolo iterativo. 

Quest’ultimo terminerà quando la differenza tra l’altezza del foro tra due iterazioni è minore di 1 mm, in 

modo da ottenere sezioni trasversali simili. Il calcolo iterativo viene mostrato nella seguente Tabella 90. 

Tabella 90: Valutazione sezione efficace di classe 4 sezione appoggio  

 

Sono valutate ora le nuove proprietà della sezione efficace, tramite la seguente Tabella 91. 

Tabella 91: Proprietà geometriche sezione efficace sezione appoggio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Queste ultime permettono la valutazione del nuovo stato tensionale, mostrato nella seguente Tabella 92 e 

nella successiva Figura 70. 

Tabella 92: Stato tensionale sezione efficace di classe 4 sezione appoggio  
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Figura 70: Stato tensionale sezione efficace di classe 4 sezione appoggio   

Viene ora valutato il momento resistente elastico della sezione, in funzione dello sfruttamento minore dei 

tre elementi che compongono la sezione. I risultati sono mostrati nella seguente Tabella 93. 

Tabella 93: Momento resistente sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Confrontando questo valore con il momento agente, è possibile osservare che la verifica risulta soddisfatta, 

anche permettendo ad una parte di anima di essere soggetta a fenomeni di instabilità locale. 

2.6.2.2 Verifica a taglio 

La sezione è soggetta alle sollecitazioni mostrate nella seguente Tabella 94. Esse verranno utilizzate per 

effettuare la verifica. 

Tabella 94: Sollecitazioni taglio sezione appoggio   

 

 

 

 

 

La verifica a taglio viene effettuata ricavando le due resistenze al taglio: la resistenza plastica a taglio e la 

resistenza all’instabilità al taglio. 

La resistenza plastica al taglio si ottiene come mostrato nella seguente Tabella 95. 

Tabella 95: Resistenza plastica al taglio sezione appoggio  
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La resistenza all’instabilità al taglio, invece, è data dalla somma di due contributi: la resistenza dell’anima e 

la resistenza delle flange. Entrambi i contributi dipendono dalla configurazione geometrica della sezione, 

mostrata nella seguente Tabella 96. 

Tabella 96: Configurazione geometrica sezione appoggio   

 

 

 

 

Si procede ora alla valutazione dei due contributi resistenti. La resistenza dell’anima si ricava come mostrato 

nella seguente Tabella 97. 

Tabella 97: Resistenza dell ’anima all’instabilità al taglio sezione appoggio   

 

 

 

 

 

La resistenza delle flange, invece, dipende dal valore del momento plastico resistente della sezione composta 

trascurando l’anima, mostrato nella seguente Tabella 98. 

Tabella 98: Momento plastico resistenza trascurando anima sezione appoggio  

 

A questo punto, è possibile ricavare la resistenza delle flange all’instabilità al taglio, come mostrato nella 

seguente Tabella 99. 

Tabella 99: Resistenza delle flange all’instabilità al taglio sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Dalla tabella precedente si constata che, essendo il momento agente maggiore di quello plastico ottenuto 

trascurando l’anima, il contributo resistente delle flange sarà nullo. 

La verifica a taglio risulta soddisfatta, come mostrato nella seguente Tabella 100. 

Tabella 100: Verifica a taglio sezione appoggio  
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2.6.2.3 Interazione flessione-taglio 

La sezione in esame risulta di classe 4 e per cui la verifica dell’interazione flessione-taglio viene effettuata 

come mostrato nella seguente Tabella 101. 

Tabella 101: Interazione flessione-taglio sezione appoggio  

 

 

 

 

 

In conclusione, viene mostrata la verifica completa a flessione e a taglio e le efficienze di ciascuna verifica, 

attraverso la seguente Tabella 102. 

Tabella 102: Verifica flessione e taglio sezione appoggio  

 

2.6.2.4 Verifica connettori a taglio  

La connessione a taglio viene realizzata mediante l’utilizzo di pioli Nelson. Essi sono gli stessi utilizzati nella 

sezione di mezzeria, spiegata in precedenza. 

Si passa direttamente al dimensionamento dei connettori a taglio tramite la verifica allo stato limite ultimo. 

La resistenza del singolo piolo è la stessa di quelli utilizzati della sezione di mezzeria. 

L’azione di taglio longitudinale viene ricavata tramite il metodo elastico, essendo questa sezione soggetta ad 

un momento agente minore del momento resistente elastico. Il taglio verticale agente viene depurato dal 

taglio dovuto al peso proprio dell’impalcato. La valutazione dell’azione di taglio longitudinale viene mostrata 

nella seguente Tabella 103. 

Tabella 103: Taglio longitudinale SLU sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Il dimensionamento della connessione a taglio viene mostrato nella seguente Tabella 104. 

Tabella 104: Dimensionamento pioli sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Dopo aver dimensionato sia longitudinalmente, sia trasversalmente, la connessione a taglio, vengono 

effettuate le ultime verifiche geometriche, mostrate nella seguente Tabella 105. 
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Tabella 105: Verifiche geometriche connessione a taglio   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Si procede ora alla verifica della connessione a taglio allo stato limite di esercizio. Anche in questo caso, come 

per la verifica allo stato limite ultimo, si valuterà innanzitutto l’azione di taglio longitudinale, come mostrato 

nella seguente Tabella 106. 

Tabella 106: Taglio longitudinale SLE sezione appoggio   

 

 

 

 

 

Successivamente, viene effettuata la verifica della connessione a taglio allo stato limite di esercizio, come 

mostrato nella seguente Tabella 107. 

Tabella 107: Verifica connessione a taglio allo stato limite di esercizio sezione appoggio   

 

 

 

 

 

Infine, si procede alla verifica a fatica per danneggiamento della connessione a taglio. Essa viene effettuata 

utilizzando il modello di carico a fatica 3, che porta alle seguenti sollecitazioni mostrate in Tabella 108 

Tabella 108: Taglio verticale dovuto al modello di carico a fatica 3 sezione appoggio   

 

 

 

 

 

Le precedenti azioni taglianti verticali portano ad una tensione tangenziale del piolo, come mostrato nella 

seguente Tabella 109. 

Tabella 109: Tensione tangenziale dovuta a fatica sezione appoggio  
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La verifica a danneggiamento fa riferimento ad una curva tensione-numero di cicli S/N. Essa è la medesima 

della sezione di mezzeria. 

Inoltre, vengono utilizzati anche gli stessi coefficienti λ riferiti alla sezione di mezzeria e per cui si passa 

direttamente alla verifica a danneggiamento, mostrata nella seguente Tabella 110. 

Tabella 110: Verifica a danneggiamento sezione appoggio  

 

 

 

 

 

2.6.2.5 Verifica limitazione delle tensioni 

La verifica a limitazione delle tensioni viene effettuata per due differenti combinazioni: la combinazione 

caratteristica e la combinazione quasi permanente. 

I valori di resistenza di ciascun elemento sono gli stessi della sezione di mezzeria. 

Partendo dalla combinazione caratteristica, vengono innanzitutto mostrate le sollecitazioni agenti tramite la 

seguente Tabella 111. 

Tabella 111: Momento flettente combinazione caratteristica sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Queste sollecitazioni portano allo stato tensionale mostrato nella seguente Tabella 112 e Figura 71. 

Tabella 112: Stato tensionale combinazione caratteristica sezione appoggio  

 

 

 

 

 

Figura 71: Stato tensionale combinazione caratteristica sezione appoggio  

La verifica a limitazione delle tensioni riferita alla combinazione caratteristica viene mostrata nella seguente 

Tabella 113. 
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Tabella 113: Verifica limitazione delle tensioni combinazione caratteristica sezione appoggio  

 

 

 

 

 

 

 

 

Passando alla verifica delle tensioni tangenziali, vengono mostrate le sollecitazioni agenti attraverso la 

seguente Tabella 114. 

Tabella 114: Taglio e torsione combinazione caratteristica sezione appoggio   

 

 

 

 

 

Queste sollecitazioni portano alle seguenti tensioni tangenziali, mostrate in Tabella 115. 

Tabella 115: Stato tensionale taglio -torsione sezione appoggio  

 

 

 

 

 

La verifica a limitazione delle tensioni, riferita alle tensioni tangenziali e alla combinazione di queste ultime 

con quelle normali, viene mostrata nella seguente Tabella 116. 

Tabella 116: Verifica limitazione delle tensioni tangenziali combinazione caratteristica sezione 

appoggio 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

In questo caso, la verifica a limitazione delle tensioni riferita alla combinazione quasi permanente non viene 

effettuata, in quanto la soletta di calcestruzzo risulta fessurata. 
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2.6.2.6 Verifica fessurazione 

La verifica a fessurazione si divide in due verifiche differenti: la valutazione dell’armatura minima e la verifica 

a fessurazione a carico diretto. 

La valutazione dell’armatura minima dipende da diversi dati, mostrati nella seguente Tabella 117. 

Tabella 117: Dati armatura minima 

 

 

 

 

 

La valutazione dell’armatura minima è la medesima della sezione di mezzeria. 

La verifica a fessurazione a carico diretto, invece, viene valutata in funzione della tensione totale 

sull’armatura, come mostrato nella seguente Tabella 118. 

Tabella 118: Tensione armatura sezione appoggio  

 

 

 

 

 

A questo punto, vengono valutate la spaziatura massima e il diametro massimo dell’armatura tramite l’ausilio 

di tabelle. Esse sono le medesime della sezione di mezzeria, come mostrato nella seguente Tabella 119. 

Tabella 119: Verifica a fessurazione a carico dir etto sezione appoggio  

 

 

2.6.3 Verifica irrigidimenti trasversali 

In questo sottocapitolo vengono verificati due irrigidimenti: uno posizionato nella mezzeria della campata 

più lunga e uno posizionato in corrispondenza dell’appoggio intermedio della stessa campata. 

Entrambi gli irrigidimenti presentano la configurazione mostrata nella seguente Tabella 120. 

Tabella 120: Configurazione Irrigidimenti trasversali  

 

 

Successivamente verranno mostrate le verifiche dei due irrigidimenti. 

2.6.3.1 Irrigidimento in mezzeria 

L’irrigidimento in mezzeria presenta le dimensioni mostrate nella seguente Tabella 121. 

Tabella 121: Dimensioni irrigidimento mezzeria   
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Inizialmente, viene effettuata la classificazione di ciascun elemento dell’irrigidimento, in modo da valutare 

se sono presenti fenomeni di instabilità locale, come mostrato nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 122: Classificazione anima irrigidimento mezzeria  

 

 

 

Tabella 123: Classificazione flangia irrigidimento mezzeria  

 

 

 

Entrambi gli elementi sono di classe 1 e per ciò non sono presenti fenomeni di instabilità. 

Dalle loro dimensioni è possibile ricavare le proprietà geometriche, le quali verranno successivamente 

utilizzate nelle verifiche. Esse sono mostrate nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 124: Proprietà geometriche irr igidimento mezzeria  

 

 

 

 

 

Tabella 125: Proprietà geometriche irr igidimento  mezzeria e parte d’anima   

 

 

 

 

 

A questo punto si passa alle verifiche dell’irrigidimento.  

La verifica ad instabilità torsionale è mostrata nella seguente Tabella 126. 

Tabella 126: Verifica instabilità torsionale irrigidimento m ezzeria 

 

 

 

 

 

La condizione di irrigidimento rigido è verificata come mostrato nella seguente Tabella 127. 

Tabella 127: Condizione irrigidimento rigido mezzeria  

 

 

 

 

 

Infine, per effettuare le verifica a pressoflessione vengono valutate le forze assiali agenti, come mostrato 

nella seguente Tabella 128. 
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Tabella 128: Forze assiali  irrigidimento mezzeria  

 

 

 

 

 

Da queste ultime, viene effettuata la verifica a pressoflessione, come mostrato nella seguente Tabella 129. 

Tabella 129: Verifica a pressoflessione irrigidimento mezzeria   

 

 

 

 

 

Tutte le verifiche sono risultate soddisfatte, per cui l’irrigidimento è stato dimensionato correttamente. 

2.6.3.2 Irrigidimento sull’appoggio 

L’irrigidimento sull’appoggio presenta le dimensioni mostrate nella seguente Tabella 130. 

Tabella 130: Dimensioni irrigidimento appoggio   

 

 

 

 

 

Inizialmente, viene effettuata la classificazione di ciascun elemento dell’irrigidimento, in modo da valutare 

se sono presenti fenomeni di instabilità locale, come mostrato nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 131: Classificazione anima irrigidimento appoggio  

 

 

 

Tabella 132: Classificazione flangia irrigidimento appoggio   

 

 

 

In questo caso, l’anima è di classe 1 mentre la flangia è di classe 3, per cui non sono presenti fenomeni di 

instabilità. 

Dalle loro dimensioni è possibile ricavare le proprietà geometriche, le quali verranno successivamente 

utilizzate nelle verifiche. Esse sono mostrate nelle seguenti Tabelle. 

Tabella 133: Proprietà geometriche irr igidimento appoggio  
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Tabella 134: Proprietà geometriche irr igidimento appoggio e parte d’anima  

 

 

 

 

 

A questo punto si passa alle verifiche dell’irrigidimento. 

La verifica ad instabilità torsionale è mostrata nella seguente Tabella 135. 

Tabella 135: Verifica instabilità torsionale irrigidimento appoggio  

 

 

 

 

 

La condizione di irrigidimento rigido è verificata come mostrato nella seguente Tabella 136. 

Tabella 136: Condizione irrigidimento rigido appoggio  

 

 

 

 

 

Infine, per effettuare le verifica a pressoflessione vengono valutate le forze assiali agenti, come mostrato 

nella seguente Tabella 137. 

Tabella 137: Forze assiali  irrigidimento appoggio  

 

 

 

 

 

Da queste ultime, viene effettuata la verifica a pressoflessione, come mostrato nella seguente Tabella 138. 

Tabella 138: Verifica a pressoflessione irrigidimento appoggio   

 

 

 

 

 

Anche in questo caso, tutte le verifiche sono risultate soddisfatte, per cui l’irrigidimento è stato dimensionato 

correttamente. 
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3 Comportamento dinamico del ponte 

In questo capitolo vengono progettati diversi sistemi di isolamento rispetto all’azione sismica agente sul 

ponte illustrato in precedenza. 

L’azione sismica nasce da movimenti improvvisi e rapidi della crosta terrestre, dove la pressione nel materiale 

roccioso supera la sua resistenza. In questo modo, il materiale roccioso cede improvvisamente e libera 

energia meccanica sottoforma di onde sismiche. 

L’azione sismica viene descritta mediante due differenti componenti: 

- componente verticale, dovuta al moto sussultorio; 

- componente orizzontale, dovuta al moto oscillatorio. 

Tra le due, quella che necessita di maggiore attenzione è la componente orizzontale. 

L’azione sismica, essendo un carico dinamico, immette nel sistema strutturale una determinata quantità di 

energia. Per cui è possibile definire la seguente relazione di bilancio energetico: 

𝐸𝑖 ≤ 𝐸𝑎 + 𝐸𝑑  

Dove: 

- 𝐸𝑖  è l’energia in ingresso nel sistema strutturale dovuta al sisma; 

- 𝐸𝑎 è l’energia accumulata dal sistema. Essa è data dalla somma dell’energia cinetica 𝐸𝑘 e dell’energia 

di deformazione elastica 𝐸𝑒; 

- 𝐸𝑑 è l’energia dissipata dal sistema. Essa è data dalla somma dell’energia dissipata attraverso 

fenomeni viscosi 𝐸𝑣 e dell’energia dissipata attraverso fenomeni isteretici 𝐸ℎ. 

Nei successivi sottocapitoli verranno descritte nel dettaglio tutte le prescrizioni riferite alla determinazione 

dell’azione sismica e della progettazione del sistema di isolamento. 

Successivamente verrà mostrato il confronto tra diversi sistemi di isolamento, valutando la soluzione 

conveniente. 

3.1 Introduzione riferimenti normativi 

La normativa antisismica fornisce i criteri per costruire una struttura in modo da prevenire danni, a persone 

e cose, o ridurne la tendenza in seguito ad un evento sismico. 

L’Italia è sempre stato un territorio sismico e già nei secoli scorsi erano presenti i primi codici antisismici. 

Questi ultimi erano molto semplificati e si basavano sulla limitazione dell’altezza delle costruzioni. 

Nei primi anni del ‘900, successivamente ai terremoti distruttivi di Reggio Calabria e Messina, fu emanato il 

Regio Decreto n. 193, nel quale un Comune veniva classificato come sismico solamente dopo essere stato 

fortemente danneggiato dal terremoto. 

La legislazione antisismica attuale è essenzialmente basata sulla legge 64/1974. Attraverso quest’ultima 

veniva stabilito che la classificazione sismica doveva essere realizzata sulla base di comprovate motivazioni 

tecnico-scientifiche e doveva essere aggiornata mediante appositi decreti ministeriali. 

Successivamente ai terremoti del Friuli Venezia Giulia del 1976 e dell’Irpinia del 1980, sono stati condotti 

studi di carattere sismologico dal Consiglio Nazionale delle Ricerche CNR, che hanno portato ad un aumento 

di conoscenze sulla sismicità del territorio nazionale e hanno consentito la formulazione di una nuova 

classificazione sismica del territorio nazionale in 3 differenti categorie. Questa proposta è stata tradotta in 

una serie di decreti ministeriali approvati tra il 1981 e il 1984, la quale ha portato ad avere circa il 45% del 

territorio nazionale soggetto all’obbligo di rispettare specifiche norme per le costruzioni. 

Immediatamente dopo il terremoto che ha colpito il Molise e la Puglia nel 2002, è stata emanata l’ordinanza 

3274/2003 con lo scopo di fornire una risposta immediata alla necessità di aggiornare la classificazione 
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sismica. Essa classifica tutto il territorio nazionale come sismico e lo suddivide in quattro zone con differente 

pericolosità. Le prime tre zone corrispondono alle zone della precedente classificazione e viene aggiunta la 

zona 4, nella quale la Regione ha facoltà di imporre l’obbligo della progettazione antisismica. 

Inoltre, con questa ordinanza sono stati introdotti due principi fondamentali che cambieranno notevolmente 

il modo di progettare in zona sismica: il Performance Based Design e il Capacity Design. 

- Performance Based Design: in questo modo la struttura viene progettata in base alla performance 

richiesta. Vengono pertanto definiti diversi livelli di prestazione che sono accoppiati ai livelli di 

intensità sismica. La normativa italiana definisce quattro differenti livelli di prestazione, detti: stato 

limite di operatività, stato limite di danno, stato limite di salvaguardia della vita e stato limite di 

collasso. 

- Capacity Design: questo principio viene comunemente detto “gerarchia delle resistenze” e si basa sul 

fatto che viene stabilito il modo in cui la struttura si comporta quando raggiunge uno stato limite. 

Nel caso dei ponti, ad esempio, la gerarchia delle resistenze impone che l’impalcato rimanga in 

campo elastico lineare e solamente le pile possano raggiungere il campo plastico e dissipare energia. 

Il modo in cui le pile dissipano energia viene scelto dal progettista, in base a come vengono 

dimensionate. Inoltre, è importante prevedere dove avverrà la plasticizzazione nella pila. La 

plasticizzazione alla base può coinvolgere le fondazioni, per cui sarà da evitare. 

Infine, con le Norme Tecniche per le Costruzioni del 2008 e con l’aggiornamento del 2018, si è concluso 

l’avvicinamento agli Eurocodici, iniziato nel 2003. 

Negli ultimi anni, l’isolamento sismico è diventata una importante alternativa alla progettazione utilizzando 

la “gerarchia delle resistenze”, perché quest’ultima, basata sull’elevata richiesta di duttilità, porta al 

danneggiamento degli elementi strutturali con conseguenti costi di riparazione e interruzione del servizio. 

Mentre, l’isolamento sismico abbatte o dissipa l’energia trasmessa dal sisma, evitando così la rottura degli 

elementi strutturali principali.  

Dopo questa breve introduzione sull’evoluzione della normativa antisismica, si procede alla descrizione di 

tutte le prescrizioni utilizzate nel dimensionamento di un sistema di isolamento sismico. 

3.1.1 Definizione azione sismica 

L’azione sismica viene definita tramite spettri di risposta di progetto, nei quali, in funzione del periodo della 

struttura si ricava il valore dell’accelerazione. Ogni spettro di progetto è associato ad uno stato limite. La 

normativa italiana prevede quattro differenti stati limite: 

- stato limite di operatività SLO: a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, includendo 

gli elementi strutturali, quelli non strutturali e le apparecchiature rilevanti in relazione alla sua 

funzione, non deve subire danni ed interruzioni d'uso significativi; 

- stato limite di danno SLD: a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, includendo gli 

elementi strutturali, quelli non strutturali e le apparecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce 

danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da non compromettere significativamente la capacità 

di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali e orizzontali, mantenendosi 

immediatamente utilizzabile pur nell’interruzione d’uso di parte delle apparecchiature; 

- stato limite di salvaguardia della vita SLV: a seguito del terremoto la costruzione subisce rotture e 

crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e significativi danni dei componenti strutturali 

cui si associa una perdita significativa di rigidezza nei confronti delle azioni orizzontali; la costruzione 

conserva invece una parte della resistenza e rigidezza per azioni verticali e un margine di sicurezza 

nei confronti del collasso per azioni sismiche orizzontali; 
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- stato limite di prevenzione del collasso SLC: a seguito del terremoto la costruzione subisce gravi 

rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e danni molto gravi dei componenti 

strutturali; la costruzione conserva ancora un margine di sicurezza per azioni verticali ed un esiguo 

margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni orizzontali. 

Ad ogni stato limite è definita una probabilità di superamento nel periodo di riferimento 𝑃𝑉𝑅
, mostrate nella 

seguente Tabella 139. 

Tabella 139: Probabilità di superamento nel periodo di r iferimento 𝑷𝑽𝑹
 

 

 

 

 

 

 

Ciascun spettro di risposta dipende dalla “pericolosità sismica di base” e dalle caratteristiche morfologiche e 

stratigrafiche del sito di costruzione. 

La “pericolosità sismica di base” dipende da tre parametri: 

- accelerazione orizzontale massima al sito 𝑎𝑔; 

- valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione orizzontale 𝐹0; 

- valore di riferimento per la determinazione del periodo di inizio del tratto a velocità costante dello 

spettro in accelerazione orizzontale 𝑇∗
𝐶. 

Ciascuno di essi, viene valutato facendo riferimento ad una maglia, avente lati di circa 5 km, che si estende 

per tutto il territorio nazionale e in funzione del periodo di ritorno del sisma 𝑇𝑅, che si ricava tramite la 

seguente relazione: 

𝑇𝑅 = −
𝑉𝑅

ln(1 − 𝑃𝑉𝑅
)
 

Dove: 

- 𝑃𝑉𝑅
 è la probabilità di superamento nel periodo di riferimento, ottenuta in funzione dello stato limite, 

come mostrato nella precedente Tabella. 

- 𝑉𝑅 è il periodo di riferimento e si ricava dalla seguente relazione: 

𝑉𝑅 = 𝐶𝑈 ∙ 𝑉𝑁 

In cui 𝐶𝑈 è il coefficiente d’uso, valutato in funzione della classi d’uso, come definito nelle Norme 

tecniche per le costruzioni 2018 nella clausola 2.4.3 e mostrato nella seguente Tabella 140. 

Tabella 140: Coefficiente d’uso 𝑪𝑼 

 

 

 

 Mentre, 𝑉𝑁 è la vita nominale di progetto. 

Lo spettro di risposta di progetto si ricava tramite lo spettro di risposta elastico. Quest’ultimo si ricava per 

tratti tramite le seguenti relazioni: 

0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐵    𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 ∙ 𝑆 ∙ 𝜂 ∙ 𝐹0 ∙ [
𝑇

𝑇𝐵
+

1

𝜂∙𝐹0
∙ (1 −

𝑇

𝑇𝐵
)] 

 

𝑇𝐵 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐶     𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 ∙ 𝑆 ∙ 𝜂 ∙ 𝐹0 

 

𝑇𝐶 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐷    𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 ∙ 𝑆 ∙ 𝜂 ∙ 𝐹0 ∙ (
𝑇𝐶

𝑇
) 
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𝑇𝐷 ≤ 𝑇     𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 ∙ 𝑆 ∙ 𝜂 ∙ 𝐹0 ∙ (
𝑇𝐶∙𝑇𝐷

𝑇2 ) 

Dove: 

- 𝑆 è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche. Esso 

si ricava mediante la seguente relazione: 

𝑆 = 𝑆𝑆 ∙ 𝑆𝑇 

In cui 𝑆𝑆 è il coefficiente di amplificazione stratigrafica, e si ricava in funzione della categoria del 

sottosuolo, come mostrato nella seguente Tabella 141. 

Tabella 141: Coefficiente di amplificazione stratigrafica 𝑺𝑺 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Mentre, 𝑆𝑇 è il coefficiente di amplificazione topografica e si ottiene in funzione della categoria 

topografica, come mostrato nella seguente Tabella 142. 

Tabella 142: Coefficiente di amplificazione topografica  𝑺𝑻 

 

 

 

 

 

 

- 𝜂 è il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi convenzionali ξ 

diversi dal 5% e si ricava tramite la seguente relazione: 

𝜂 = √
10

5 + ξ
≥ 0,55 

In cui ξ viene espresso in percentuale e viene valutato sulla base dei materiali, della tipologia 

strutturale e del terreno di fondazione. 

- 𝑇𝐶  è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante dello spettro e si ricava tramite 

la seguente relazione: 

𝑇𝐶 = 𝐶𝐶 ∙ 𝑇∗
𝐶

 

In cui 𝐶𝐶 è un coefficiente funzione della categoria del sottosuolo e si ricava tramite la precedente 

Tabella. 

- 𝑇𝐵 è il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad accelerazione costante e si ottiene 

tramite la seguente relazione: 

𝑇𝐵 =
𝑇𝐶

3
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- 𝑇𝐷 è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello spettro e si ricava 

tramite la seguente relazione: 

𝑇𝐷 = 4 ∙
𝑎𝑔

𝑔
+ 1,6 

Infine, la categoria del sottosuolo, che influenza la valutazione del coefficiente di amplificazione stratigrafica 

𝑆𝑆 e del coefficiente funzione della categoria del sottosuolo 𝐶𝐶, viene valutata tramite la seguente Tabella 

143. 

Tabella 143:  Valutazione categoria del sottosuolo  𝑪𝑪 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Invece, la categoria topografica, che influenza la valutazione del coefficiente di amplificazione topografica 

𝑆𝑇, viene valutata tramite la seguente Tabella 144. 

Tabella 144: Valutazione categoria topografica  𝑺𝑻 

 

 

 

 

3.1.2 Metodi di analisi 

L’analisi può essere effettuata tramite diversi metodi, che sono suddivisi in: lineari o non lineari, in funzione 

delle caratteristiche della struttura e del modello di comportamento adottato; statici o dinamici, in relazione 

al fatto che l’equilibrio sia trattato dinamicamente o staticamente. 

Nel caso in esame verranno utilizzate solamente l’analisi dinamica lineare e l’analisi dinamica non lineare. 

Queste ultime verranno descritte nel dettaglio nei sottocapitoli successivi. 

3.1.2.1 Analisi dinamica lineare 

L’analisi dinamica lineare è il metodo di analisi di riferimento per determinare gli effetti dell’azione sismica. 

Essa ipotizza un comportamento elastico lineare della struttura ed è costituita da un’analisi modale, in quanto 

vengono determinati i modi di vibrare della struttura, e dal calcolo degli effetti sulla struttura di ciascun modo 

di vibrare, mediante l’utilizzo di uno spettro di risposta di progetto. Successivamente aver valutato gli effetti 

di ciascun modo, è necessario combinarli tra loro. La combinazione prende in considerazione tutti i modi con 

massa partecipante superiore al 5% e un numero di modi la cui massa partecipante totale sia superiore al 

85%. Per la combinazione degli effetti relativi ai singoli modi si utilizza una combinazione quadratica completa 

degli effetti relativi a ciascun modo, come mostrato nella seguente relazione: 
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𝐸 = √∑ ∑ 𝜌𝑖𝑗 ∙ 𝐸𝑖 ∙ 𝐸𝑗
𝑖𝑗

 

Dove:  

- 𝜌𝑖𝑗  è il coefficiente di correlazione tra il modo i e il modo j, valutato con la seguente relazione di 

comprovata validità: 

𝜌𝑖𝑗 =
8 ∙ √ξ 𝑖 ∙ ξ 𝑗 ∙ (𝛽𝑖𝑗 ∙ ξ 𝑖 + ξ 𝑗) ∙ 𝛽𝑖𝑗

3
2

(1 − 𝛽𝑖𝑗
2)

2
+ 4 ∙ ξ 𝑖 ∙ ξ 𝑗 ∙ 𝛽𝑖𝑗 ∙ (1 + 𝛽𝑖𝑗

2) + 4 ∙ (ξ 𝑖
2 + ξ 𝑗

2) ∙ 𝛽𝑖𝑗
2

 

In cui ξ 𝑖  e ξ 𝑗 sono gli smorzamenti viscosi dei modi 𝑖 e 𝑗, mentre 𝛽𝑖𝑗 è il rapporto tra l’inverso dei 

periodi di ciascuna coppia i-j. 

- 𝐸𝑖  è il valore dell’effetto relativo al modo i; 

- 𝐸𝑗  è il valore dell’effetto relativo al modo j. 

3.1.2.2 Analisi dinamica non lineare 

L’analisi non lineare dinamica consiste nel calcolo della risposta sismica della struttura mediante integrazione 

delle equazioni del moto, utilizzando un modello non lineare della struttura e le storie temporali del moto 

del terreno. Quest’ultime possono essere: 

- artificiali: esse devono avere uno spettro di risposta elastico coerente con lo spettro di risposta 

adottato nella progettazione. La coerenza con lo spettro di risposta elastico è da verificare in base 

alla media delle ordinate spettrali ottenute con i diversi accelerogrammi, per un coefficiente di 

smorzamento viscoso equivalente ξ del 5%. L'ordinata spettrale media non deve presentare uno 

scarto in difetto superiore al 10%, rispetto alla corrispondente componente dello spettro elastico, in 

alcun punto del maggiore tra gli intervalli 0,15 s ÷ 2,0 s e 0,15 s ÷ 2T, in cui T è il periodo proprio di 

vibrazione della struttura in campo elastico, per le verifiche agli stati limite ultimi, e 0,15 s ÷ 1,5 T, 

per le verifiche agli stati limite di esercizio. Nel caso di costruzioni con isolamento sismico, il limite 

superiore dell’intervallo di coerenza è assunto pari a 1,2 ∙ 𝑇𝑖𝑠, essendo 𝑇𝑖𝑠 il periodo equivalente della 

struttura isolata, valutato per gli spostamenti del sistema d’isolamento prodotti dallo stato limite in 

esame; 

- simulate: esse sono ricavate mediante l’utilizzo di un modello matematico che simula la trasmissione 

dell’energia all’interno del terreno. Questa tipologia risulta difficile da attuare ed inoltre, la 

Normativa fornisce poche regole per il loro utilizzo; 

- naturali: in questo caso sono utilizzate le storie temporali del moto del terreno registrate in altri siti. 

Esse devono essere selezionate e scalate in modo tale che i relativi spettri di risposta approssimino 

gli spettri di risposta elastici nel campo dei periodi propri di vibrazione di interesse per il problema in 

esame. Nello specifico, la compatibilità con lo spettro di risposta elastico deve essere verificata in 

base alla media delle ordinate spettrali ottenute con i diversi accelerogrammi associati alle storie per 

un coefficiente di smorzamento viscoso equivalente ξ del 5%. L'ordinata spettrale media non deve 

presentare uno scarto in difetto superiore al 10% ed uno scarto in eccesso superiore al 30%, rispetto 

alla corrispondente componente dello spettro elastico in alcun punto dell’intervallo dei periodi 

propri di vibrazione di interesse per l’opera in esame per i diversi stati limite. 

Ciascuna storia temporale descrive una componente, orizzontale o verticale, dell’azione sismica; l’insieme 

delle tre componenti costituisce un gruppo di storie temporali del moto del terreno. 

L’analisi viene effettuata per ciascun gruppo di storie temporali e, qualora siano utilizzati solamente tre 

gruppi, è necessario considerare gli effetti più sfavorevoli. 
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Qualora invece siano utilizzato 7 gruppi, è necessario considerare la media degli effetti. 

Il passo di integrazione delle equazioni del moto, impostato nell’analisi, viene valutato attraverso il 

soddisfacimento delle seguenti condizioni: 

𝑡 <
𝑇𝑁

10
 

𝑡 <
1

𝑓𝑝
 

Dove 𝑇𝑁 è il periodo fondamentale della struttura e 𝑓𝑝 è la frequenza massima significativa 

dell’accelerogramma. Inoltre, il passo di integrazione non deve superare il passo dell’accelerogramma. 

L’analisi non lineare dinamica deve essere confrontata con un’analisi modale con spettro di risposta di 

progetto, al fine di controllare le differenze in termini di sollecitazioni globali alla base della struttura. 

Nel caso delle costruzioni con isolamento alla base, l’analisi dinamica non lineare è obbligatoria quando il 

sistema d’isolamento non può essere rappresentato da un modello lineare equivalente, come verrà mostrato 

in seguito. 

3.1.3 Isolamento sismico 

L’isolamento sismico rientra tra le strategie di protezione usualmente raggruppate sotto la denominazione 

di “controllo passivo delle vibrazioni”. Di queste, l’isolamento sismico e la dissipazione di energia sono quelle 

più comunemente utilizzate. Entrambe le tecniche di protezione sono correntemente usate per la protezione 

delle costruzioni, sia nuove che esistenti, e sono efficaci in ragione del modo in cui ne modificano il 

comportamento dinamico. 

L’isolamento sismico è essenzialmente finalizzato a limitare l’energia in ingresso attraverso isolatori collocati 

tra la porzione di costruzioni da proteggere e quella solidale al terreno. 

La dissipazione di energia, invece, consente di dissipare parte dell’energia in ingresso attraverso meccanismi 

di dissipazione controllata, utilizzando appositi dispositivi collocati all’interno della struttura o colleganti 

strutture contigue. 

Per realizzare l’isolamento sismico occorre creare una discontinuità strutturale lungo l’altezza della 

costruzione, che permetta ampi spostamenti orizzontali relativi tra la parte della costruzione superiore 

(sovrastruttura) e quella inferiore (sottostruttura). Il collegamento tra queste ultime è realizzato mediante 

isolatori, ovvero speciali apparecchi di appoggio caratterizzati da rigidezze basse nei confronti degli 

spostamenti orizzontali, ed elevate nei confronti di quelli verticali. 

Nei ponti l’isolamento sismico è generalmente realizzato tra l’impalcato e le strutture di supporto (pile e 

spalle), e nel qual caso gli isolatori sostituiscono gli usuali apparecchi d’appoggio. Normalmente la riduzione 

delle forze sismiche che ne consegue, produce i suoi maggiori benefici sulle pile e sulle spalle. Nei ponti ad 

impalcato continuo, un’attenta calibrazione delle caratteristiche meccaniche e dei dispositivi di isolamento 

e di vincolo, che collegano l’impalcato con le pile e le spalle, permette altresì di migliorare la distribuzione 

delle forze sismiche orizzontali, trasmesse dall’impalcato alle diverse strutture di supporto. 

Molti degli isolatori attualmente in commercio, anche a comportamento sostanzialmente lineare, 

garantiscono rapporti di smorzamento del sistema di isolamento superiori al 5%. Per modificare e migliorare 

le caratteristiche del sistema di isolamento, in termini di capacità dissipative e ricentranti, si possono 

utilizzare dispositivi ausiliari con opportuno comportamento meccanico. 

Gli effetti dell’isolamento su una struttura possono essere ben interpretati, facendo riferimento a forme 

tipiche degli spettri di risposta elastici in accelerazioni e in spostamenti, per diversi rapporti di smorzamento. 

Considerando una porzione di struttura che avrebbe un periodo fondamentale di oscillazione 𝑇𝑏𝑓 in una data 

direzione, l’isolamento alla base di questa porzione deve produrre uno dei seguenti effetti: 
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- l’incremento del periodo grazie all’adozione di dispositivi con comportamento di insieme 

approssimativamente lineare. Si ottiene un buon “disaccoppiamento” quando il periodo della 

struttura isolata 𝑇𝑖𝑠 risulta soddisfare 𝑇𝑖𝑠 ≥ 3 ∙  𝑇𝑏𝑓. Maggiore è l’incremento di questo periodo, 

generalmente 𝑇𝑖𝑠 > 2 𝑠𝑒𝑐, maggiore è la riduzione delle accelerazioni sulla sovrastruttura e 

l’incremento degli spostamenti, che si concentrano essenzialmente nel sistema di isolamento; 

- la limitazione della forza trasmessa alla sottostruttura, grazie all’adozione di dispositivi con 

comportamento di insieme non lineare, caratterizzato da basso incrudimento, ovvero incrementi 

minimi o nulli della forza per grandi spostamenti. In questo modo si limitano le forze di inerzia, quindi 

l’accelerazione, sulla sovrastruttura, ancora a scapito di un sensibile incremento degli spostamenti 

nel sistema di isolamento. 

 Oltre che nei due modi detti, l’isolamento si può conseguire utilizzando dispositivi che garantiscono al 

sistema un comportamento di insieme intermedio tra i due. 

Quanto appena detto viene mostrato nella seguente Figura 72. 

Figura 72: Riduzione della domande mediante isolamento sismico  

Il sistema d’isolamento è composto dai dispositivi d’isolamento e, eventualmente, di dissipazione, ciascuno 

dei quali espleta una o più delle seguenti funzioni: 

- sostegno dei carichi verticali con elevata rigidezza in direzione verticale e bassa rigidezza o resistenza 

in direzione orizzontale, permettendo notevoli spostamenti orizzontali; 

- dissipazione di energia con meccanismi isteretici e/o viscosi; 

- ricentraggio del sistema; 

- vincolo laterale, con adeguata rigidezza sotto carichi orizzontali di servizio. 

Fanno parte integrante del sistema d’isolamento gli elementi di connessione, nonché eventuali vincoli 

supplementari disposti per limitare gli spostamenti orizzontali, dovuti ad azioni non sismiche, come vento o 

dilatazioni termiche. Questi dispositivi sono comunemente detti “Shock Trasmitter” e sono dispositivi 

strutturali frequentemente usati in ponti e viadotti, con comportamento dipendente dalla velocità relativa 

con cui si muovono gli elementi strutturali a cui sono collegati. Questi dispositivi di vincolo dinamico o di 

vincolo provvisorio vengono utilizzati per creare un vincolo efficace solo in presenza di carichi dinamici. 

Infatti, se gli elementi strutturali a cui sono connessi, subiscono spostamenti relativi molto lenti, ad esempio 

causati da deformazioni termiche, questi dispositivi reagiscono con una forza di reazione molto bassa, che 

non impedisce tali spostamenti. In questo modo nella struttura non si generano sollecitazioni di coazione 

significative. Invece, sotto l’azione di carichi dinamici, la reazione dei dispositivi aumenta significativamente, 

così che essi esplicano l’azioni di vincolo. Gli Shock Trasmitter consentono, quindi, di usufruire allo stesso 

tempo dei vantaggi di una struttura isostatica per carichi di esercizio e di una struttura iperstatica per carichi 

dinamici. 

Inoltre, viene definita come interfaccia di isolamento, la superficie di separazione sulla quale è attivo il 

sistema d’isolamento, che separa due parti: 
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- “sottostruttura”, la parte della struttura posta al di sotto dell’interfaccia del sistema d’isolamento e 

che include le fondazioni, avente in genere deformabilità orizzontale trascurabile e soggetta 

direttamente agli spostamenti imposti dal movimento sismico del terreno; 

- “sovrastruttura”, la parte della struttura posta al di sopra dell’interfaccia d’isolamento e, perciò, 

isolata. 

Entrambe si devono mantenere in campo sostanzialmente elastico. 

Nella progettazione del sistema di isolamento, per minimizzare gli effetti torsionali, la proiezione del centro 

di massa della sovrastruttura sul piano degli isolatori ed il centro di rigidezza del sistema sottostruttura-

isolamento devono essere, per quanto possibile, coincidenti. Inoltre, nei casi in cui il sistema di isolamento 

affidi a pochi dispositivi le sue capacità dissipative e ricentranti rispetto alle azioni orizzontali, occorre che 

tali dispositivi siano, per quanto possibile, disposti in maniera da minimizzare gli effetti torsionali (ad esempio 

perimetralmente) e siano in numero staticamente ridondante. Nel caso dei ponti, si potranno trascurare gli 

effetti dell’eccentricità accidentale delle masse. 

Per minimizzare le differenze di comportamento dei dispositivi, le tensioni di compressione a cui lavorano, 

devono essere per quanto possibile uniformi. Nel caso di sistemi d’isolamento che utilizzino dispositivi di 

diverso tipo, particolare attenzione deve essere posta sui possibili effetti della differente deformabilità 

verticale sotto le azioni sia statiche che sismiche. 

La sovrastruttura e la sottostruttura devono essere modellate come sistemi a comportamento elastico 

lineare, aventi rigidezza corrispondente al comportamento strutturale non dissipativo. Il sistema di 

isolamento può essere modellato, in relazione alle sue caratteristiche meccaniche, come avente 

comportamento visco-elastico lineare, oppure con legame costitutivo non lineare. La deformabilità verticale 

degli isolatori dovrà essere messa in conto quando il rapporto tra la rigidezza verticale del sistema di 

isolamento 𝐾𝑉 e la rigidezza equivalente orizzontale 𝐾𝑒𝑠𝑖  è inferiore a 800. 

Il sistema di isolamento può essere progettato tramite un’analisi dinamica lineare o un’analisi dinamica non 

lineare. 

L’analisi dinamica lineare è permessa quando è possibile modellare elasticamente il comportamento non 

lineare del sistema di isolamento. Ciò è consentito quando sono soddisfatte le seguenti condizioni: 

- la rigidezza equivalente del sistema d’isolamento è almeno pari al 50% della rigidezza secante per 

cicli con spostamento pari al 20% dello spostamento di riferimento, come mostrato nella seguente 

Figura 73; 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 73: Analisi dinamica lineare - condizione 1 
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- lo smorzamento lineare equivalente del sistema di isolamento, come definito in precedenza, è 

inferiore al 30%; 

- le caratteristiche forza-spostamento del sistema d’isolamento non variano di più del 10% per effetto 

di variazioni della velocità di deformazione in un campo del ±30% intorno al valore di progetto, e 

dell’azione verticale sui dispositivi, nel campo di variabilità di progetto; 

- l’incremento della forza nel sistema d’isolamento per spostamenti tra 0,5 ∙ 𝑑𝑐 e 𝑑𝑑𝑐, essendo 𝑑𝑑𝑐 lo 

spostamento del centro di rigidezza dovuto all’azione sismica, è almeno pari al 2,5% del peso totale 

della sovrastruttura, come mostrato nella seguente Figura 74. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 74: Analisi dinamica lineare - condizione 4 

Tali condizioni sono soddisfatte solamente quando il loro comportamento non si discosti troppo da quello 

lineare. 

Inoltre, quando viene utilizzato un modello lineare, si deve adottare una rigidezza equivalente riferita allo 

spostamento totale di progetto per lo stato limite in esame di ciascun dispositivo, facente parte del sistema 

di isolamento. La rigidezza totale equivalente del sistema di isolamento 𝐾𝑒𝑠𝑖, è pari alla somma delle rigidezze 

equivalenti dei singoli dispositivi. L’energia dissipata dal sistema d’isolamento deve essere espressa in termini 

di coefficiente di smorzamento viscoso equivalente del sistema d’isolamento 𝜉𝑒𝑠𝑖, valutato con riferimento 

all’energia dissipata dal sistema di isolamento in cicli, con frequenza nell’intervallo delle frequenze naturali 

dei modi considerati.  

Quando la rigidezza e/o lo smorzamento equivalenti del sistema di isolamento dipendono significativamente 

dallo spostamento di progetto, deve applicarsi una procedura iterativa fino a che la differenza tra il valore 

assunto e quello calcolato non sia inferiore al 5%. 

Invece, lo spettro di risposta di progetto 𝑆𝑑(𝑇) è pari allo spettro di risposta elastico 𝑆𝑒(𝑇) e viene ridotto 

nel campo di periodi 𝑇 ≥ 0,8 ∙ 𝑇𝑖𝑠, assumendo per il coefficiente riduttivo ξ il valore corrispondente al 

coefficiente di smorzamento viscoso, equivalente 𝜉𝑒𝑠𝑖  del sistema di isolamento. 

L’analisi dinamica non lineare permette di rispecchiare in modo coerente il comportamento degli isolatori. 

Infatti, il legame costitutivo dei singoli dispositivi del sistema d’isolamento, deve riprodurre adeguatamente 

il loro comportamento nel campo di deformazioni e velocità che si verificano durante l’azione sismica, anche 

in relazione alla corretta rappresentazione dell’energia dissipata nei cicli di isteresi. 
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3.2 Tipologie dispositivi antisismici e relative verifiche 

In questo capitolo vengono descritte le diverse tipologie di dispositivi antisismici e i loro criteri progettuali 

riferiti alla modellazione e alla verifica. 

Per il ponte in esame sono state utilizzate le seguenti tipologie di dispositivi: 

- isolatori elastomerici ad elevato smorzamento HDRB; 

- isolatori elastomerici con nucleo in piombo LRB; 

- isolatori a pendolo ad attrito FPS; 

- dissipatori isteretici in acciaio; 

Nei successivi sottocapitoli queste diverse tipologie verranno descritte nel dettaglio. 

3.2.1 Isolatori elastomerici ad elevato smorzamento HDRB 

Gli isolatori elastomerici ad elevato smorzamento HDRB sono dispositivi d’appoggio in elastomero armato, 

costituiti da strati di elastomero (gomma naturale), rinforzati con lamierini d’acciaio tramite vulcanizzazione, 

come mostrato nella seguente Figura 75. 

 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 75: Isolatore elastomerico ad elevato smorzamento   

Gli strati alterni di acciaio hanno spessore di 2-3 mm e hanno la funzione di confinare gli strati di elastomero, 

limitandone la deformabilità verticale, senza influire significativamente sulla deformabilità a taglio. Inoltre, 

avendo dimensioni inferiori rispetto agli strati di elastomero, risultano inglobati al suo interno, evitando così 

eventuali attacchi chimici. Invece, gli strati di elastomero hanno spessore di 5-20 mm e possono essere 

realizzati in tre differenti mescole: morbida, intermedia e dura. Esse influenzeranno le proprietà del 

materiale, come mostrato nella seguente Tabella 145. 

Tabella 145: Proprietà mescole isolatore elastomerico ad elevato smorzamento  

 

Mescola 

 

Modulo di taglio 𝐺 Smorzamento viscoso equivalente 𝜉 

Media 0,4 MPa 10% 

Intermedia 0,8 MPa 12% 

Dura 1,4 MPa 15% 
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Questa tipologia di isolatori presenta diversi vantaggi: 

- alta capacità di ricentraggio, dovuta al loro comportamento quasi-lineare; 

- buona capacità di smorzamento, avente un valore compreso tra il 10% e il 15%; 

- bassa rigidezza orizzontale, in modo da ottenere un alto periodo della struttura isolata 𝑇𝑖𝑠; 

- nessuna manutenzione necessaria. Viene raccomandata l’ispezione ogni 5 anni o dopo un evento 

eccezionale, come un terremoto o un incendio. 

Tuttavia, questa tipologia di isolatori è soggetta a fenomeni di invecchiamento, dovuto alla presenza di 

additivi (nerofumo, silicio) all’interno dell’elastomero. Tali fenomeni variano anche in seguito ad elevate 

temperature. 

La posa in opera degli isolatori avviene in diverse fasi: 

- getto della struttura sottostante, che viene effettuato fino a qualche centimetro sotto alla quota degli 

isolatori. Inoltre, è necessario lasciare dei fori per il posizionamento delle zanche dell’isolatore, come 

mostrato nella seguente Figura 76. Tali fori devono avere un diametro almeno doppio di quello delle 

zanche. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 76: Posa in opera isolatore: getto strutture sottostanti  

- posizionamento dell’isolatore alla quota idonea tramite l’ausilio di viti di regolazione. 

Successivamente viene inserita la casseratura nell’area circostante, come mostrato nella seguente 

Figura 77. 

 

 

 

 

 

 

Figura 77: Posa in opera isolatore: posizionamento isolatore alla quota idonea  

- getto del giunto in malta. Esso viene mostrato nella seguente Figura 78. 

 

 

 

 

 

 

Figura 78: Posa in opera isolatore: getto del giunto in malta  

- posizionamento delle zanche superiori e della casseratura della sovrastruttura. Esso viene mostrato 

nella seguente Figura 79. 
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Figura 79: Posa in opera isolatore: posizionamento zanche superiori e casseratura della 

sovrastruttura  

- getto della sovrastruttura. Esso viene mostrato nella seguente Figura 80. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 80: Posa in opera isolatore: getto della sovrastruttura  

Il comportamento di questa tipologia di isolatori viene modellato mediante un andamento lineare, come 

mostrato nella seguente Figura 81. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

   

Figura 81: Comportamento isolatore elastomerico ad elevato smorzamento   

La legge puramente lineare di questo dispositivo permette di effettuare il loro dimensionamento attraverso 

un’analisi dinamica lineare. 

La scelta del dispositivo viene effettuata in funzione del periodo della struttura isolata 𝑇𝑖𝑠 ipotizzato, che 

dipenderà dalla rigidezza orizzontale degli isolatori, e dal massimo carico verticale che l’isolatore può 

sostenere. Nel caso di ponti, la posizione degli isolatori è obbligata ed è consigliato l’utilizzo dello stesso tipo 

di isolatore. Ciò è dovuto al fatto che, per ogni differente isolatore, è necessario effettuare prove distruttive 

per valutare il suo comportamento, ma queste ultime risultano onerose. 

La verifica dell’isolatore viene effettuata tramite le seguenti limitazioni: 

- verifica degli spostamenti totali: è necessario assicurare che lo spostamento consentito dal 

dispositivo sia minore dello spostamento agente 𝑑𝐸, ottenuto per l’effetto contemporaneo del sisma, 

delle variazioni termiche e degli effetti reologici. Questo spostamento si ottiene come il valore 

massimo tra le seguenti relazioni: 
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𝑑1 = √(𝑑𝑙𝑜𝑛𝑔 + 𝑑𝑟𝑒𝑜 + 0,5 ∙ 𝑑𝑡𝑒𝑟𝑚)
2

+ (0,3 ∙ 𝑑𝑡𝑟𝑎𝑠𝑣)2 

𝑑1 = √(0,3 ∙ 𝑑𝑙𝑜𝑛𝑔 + 𝑑𝑟𝑒𝑜 + 0,5 ∙ 𝑑𝑡𝑒𝑟𝑚)
2

+ (𝑑𝑡𝑟𝑎𝑠𝑣)2 

In cui 𝑑𝑙𝑜𝑛𝑔 è lo spostamento longitudinale massimo dovuto al sisma, 𝑑𝑡𝑟𝑎𝑠𝑣 è lo spostamento 

trasversale massimo dovuto al sisma, 𝑑𝑟𝑒𝑜 è lo spostamento dovuto agli effetti reologici e 𝑑𝑡𝑒𝑟𝑚 è lo 

spostamento dovuto alle variazioni termiche. 

- verifica della deformazione dovuta allo spostamento sismico orizzontale: viene effettuata tramite la 

seguente relazione, definita nella Circolare Applicativa delle Norme Tecniche per le Costruzioni 2018 

nel capitolo 11.9.7: 

𝛾𝑠 =
𝑑2

𝑡𝑒
≤ 2 

In cui 𝛾𝑠 è la deformazione di taglio dell’elastomero, dovuta allo spostamento sismico 𝑑2, mentre 𝑡𝑒 

è l’altezza totale dell’elastomero. 

- verifica della deformazione totale di taglio: viene effettuata tramite la seguente relazione, definita 

nella Circolare Applicativa delle Norme Tecniche per le Costruzioni 2018 nel capitolo 11.9.7: 

𝛾𝑡 = 𝛾𝑠 + 𝛾𝑐 + 𝛾𝛼 ≤ 5 

In cui 𝛾𝑡 è la deformazione totale di taglio e 𝛾𝑐 è la deformazione di taglio dell’elastomero prodotta 

dalla compressione e si ottiene tramite la seguente relazione: 

𝛾𝑐 =
1,5 ∙ 𝑉

𝑆1 ∙ 𝐺𝑑𝑖𝑛 ∙ 𝐴𝑟
 

Dove 𝑉 è la forza verticale totale agente sull’isolatore. Essa considera sia il peso della sovrastruttura, 

sia l’azione sismica. 𝑆1 è il fattore di forma primario ottenuto tramite la seguente relazione: 

𝑆1 =
𝐷

4 ∙ 𝑡𝑖
 

 In cui 𝐷 è il diametro dell’isolatore e 𝑡𝑖 è lo spessore del singolo strato. 

Mentre 𝐺𝑑𝑖𝑛 è il modulo di taglio dinamico e 𝐴𝑟 è l’area ridotta efficace dell’isolatore, valutata 

tramite la seguente relazione: 

𝐴𝑟 = (𝜑 − sin 𝜑) ∙
𝐷2

4
 

 Con: 

𝜑 = 2 ∙ 𝑎𝑟𝑐𝑐𝑜𝑠 (
𝑑2

𝐷
) 

La valutazione dell’area efficace è necessaria in quanto il trasferimento del carico dalla piastra 

superiore a quella inferiore, avviene attraverso l’area condivisa da entrambe le piastre, come 

mostrato nella seguente Figura 82. 

  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 82: Configurazione area r idotta efficace  
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La compressione del singolo strato di elastomero, dovuta al carico verticale, porta alla nascita di una 

tensione tangenziale. Essa è dovuta all’azione di confinamento dei lamierini di acciaio e dal fatto che 

il disco di gomma si espande lateralmente, perché il suo volume non varia. 

Infine, 𝛾𝛼  è la deformazione di taglio dovuta alla rotazione angolare e si ottiene tramite la relazione: 

𝛾𝛼 =
3 ∙ 𝛼 ∙ 𝐷2

8 ∙ 𝑡𝑖 ∙ 𝑡𝑒
 

- verifica del carico critico di instabilità: viene effettuata tramite la seguente relazione, definita nella 

Circolare Applicativa delle Norme Tecniche per le Costruzioni 2018 nel capitolo 11.9.7: 

𝑉 <
𝑉𝑐𝑟

2
 

 In cui 𝑉𝑐𝑟 è il carico critico di instabilità e si ottiene tramite la relazione: 

𝑉𝑐𝑟 =
𝑆1 ∙ 𝐺𝑑𝑖𝑛 ∙ 𝐴𝑟 ∙ 𝐷

𝑡𝑒
 

- verifica della tensione di compressione massima agente sulla piastra di acciaio 𝜎𝑠: viene effettuata 

tramite la seguente relazione, definita nella Circolare Applicativa delle Norme Tecniche per le 

Costruzioni 2018 nel capitolo 11.9.7: 

𝜎𝑠 =
1,3 ∙ 𝑉 ∙ (𝑡1 + 𝑡2)

𝐴𝑟 ∙ 𝑡𝑠
≤ 𝑓𝑦𝑘 

In cui 𝑡1 e 𝑡2 sono gli spessori di elastomero direttamente a contatto con la piastra, 𝑡𝑠 è lo spessore 

della piastra di acciaio e 𝑓𝑦𝑘 è la resistenza della piastra di acciaio. 

3.2.2 Isolatori elastomerici con nucleo in piombo LRB 

Gli isolatori elastomerici con nucleo in piombo LRB sono dispositivi d’appoggio in elastomero armato, 

costituiti da strati di elastomero (gomma naturale) rinforzati con lamierini d’acciaio tramite vulcanizzazione, 

con un nucleo centrale in piombo di forma cilindrica, come mostrato nella seguente Figura 83. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 83: Isolatore elastomerico con nucleo in piombo   

Il piombo, impiegato quasi puro al 100%, ha la proprietà di deformarsi plasticamente dissipando energia e 

ricristallizzando dopo un ciclo di deformazione plastica. In questo modo può sopportare un numero indefinito 

di cicli di isteresi. La plasticizzazione del piombo consente di ottenere un coefficiente di smorzamento viscoso 

equivalente 𝜉 intorno al 30% e in questo caso esso non dipende dalla mescola dell’elastomero. Quest’ultima 

influenza solamente il modulo di taglio 𝐺, come mostrato nella seguente Tabella 146. 
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Tabella 146: Modulo di taglio G in funzione della mescola  

 

Mescola 

 

Modulo di taglio 𝐺 

Morbida 0,4 MPa 

Intermedia 0,6 MPa 

 

Questa tipologia di isolatori presenta diversi vantaggi: 

- scarsa capacità di ricentraggio; 

- elevata capacità di smorzamento, pari al 30%; 

- comportamento elasto-plastico con elevata rigidezza iniziale, permettendo di dissipare energia 

mediante cicli isteretici e ottenere spostamenti trascurabili per carichi non elevati; 

- nessuna manutenzione necessaria. Viene raccomandata l’ispezione ogni 5 anni o dopo un evento 

eccezionale, come un terremoto o un incendio. 

La posa in opera viene eseguita allo stesso modo degli isolatori elastomerici ad elevato smorzamento, 

mostrata nel capitolo precedente. 

Il comportamento di questa tipologia di isolatori viene modellato attraverso un andamento bilineare, come 

mostrato nella seguente Figura 84. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 84: Comportamento isolatore elastomerico con nucleo in piombo 

Questo comportamento bilineare è la combinazione di quello elastico lineare dell’elastomero e di quello 

elasto-plastico dei nuclei in piombo. Ciò comporta una dissipazione di energia maggiore rispetto a quella 

dissipata da quelli senza nucleo in piombo. Il ciclo di isteresi è caratterizzato da una elevata rigidezza iniziale, 

fornita esclusivamente dal nucleo in piombo. In questo modo, quando l’isolatore rimane in campo elastico 

ha una elevata capacità di ricentraggio mentre, superato lo snervamento, tale capacità si perde. 

Questo andamento non lineare può essere considerato utilizzando un’analisi dinamica non lineare. In 

alternativa, invece, è possibile modellare la risposta dell’isolatore in modo lineare, utilizzando una rigidezza 

efficace, valutata in funzione dello spostamento. Ciò è consentito solamente quando sono soddisfatte alcune 

condizioni riguardanti rigidezza e smorzamento. 

Le verifiche da effettuare nel dispositivo sono le medesime degli isolatori elastomerici ad elevato 

smorzamento. 

3.2.3 Isolatori a pendolo ad attrito FPS 

Gli isolatori a pendolo ad attrito FPS sono dispositivi di appoggio multidirezionali con superficie di 

scorrimento curva che utilizzano il principio di funzionamento del pendolo. Il loro utilizzo è relativamente 

recente, risalente ai primi anni ’90. 
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I due fattori che caratterizzano la risposta dei singoli dispositivi di isolamento, e quindi della sovrastruttura, 

sono il raggio di curvatura della calotta sferica e le caratteristiche fisiche dell’attrito che si viene a creare tra 

la superficie di scivolamento e l’articolazione di movimento. 

Il raggio della calotta sferica è legato solamente alla geometria dell’isolatore, mentre il fenomeno di tipo 

attritivo che si manifesta, è governato dalla scelta del materiale posto a contatto con la superficie di 

scorrimento in acciaio. Questi dispositivi possono essere realizzati in due differenti tipologie: dispositivi a 

singola curvatura e dispositivi a doppia curvatura, come mostrato nella seguente Figura 85. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 85: Dispositivi a pendolo ad attrito  

I dispositivi a doppia curvatura presentano una maggiore compattezza dovuta al fatto che distribuiscono in 

modo uniforme lo spostamento relativo tra sovrastruttura e sottostruttura. Infine, questi dispositivi possono 

essere soggetti esclusivamente a sollecitazioni di compressione. 

Questa tipologia di isolatori presenta diversi vantaggi: 

- alta capacità di ricentraggio, dovuta alla superficie curva che permette di tornare alla posizione 

iniziale; 

- buona capacità di smorzamento, grazie all’attrito tra le due superfici di scorrimento; 

- eliminazione dei fenomeni torsionali, dovuta al fatto che il centro di rigidezza corrisponde al centro 

di massa. 

Tuttavia, questi dispositivi presentano alcuni svantaggi, quali l’innalzamento della sovrastruttura durante 

l’evento sismico e la manutenzione programmata, dovuta alla necessità di mantenere pulita la superficie di 

scorrimento. 

La posa in opera viene eseguita allo stesso modo degli isolatori elastomerici ad elevato smorzamento, 

mostrata nel capitolo precedente. 

Il comportamento di questa tipologia di isolatori viene modellato attraverso un andamento bilineare, come 

mostrato nella seguente Figura 86. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 86: Comportamento isolatore a pendolo ad attrito  

 



137 
 

Dove la curva bilineare viene definita dalla seguente relazione: 

𝐹 = 𝜇 ∙ 𝑁𝑆𝑑 +
𝑁𝑆𝑑

𝑅
∙ 𝑑 

Dove: 

- 𝜇 è il coefficiente di attrito dinamico. Esso è il parametro più importante nella modellazione e 

dipende principalmente dal carico verticale agente 𝑁𝑆𝑑 e del carico che l’isolatore può sopportare 

𝑁𝐸𝑑; 

- 𝑁𝑆𝑑 è il carico verticale agente sull’isolatore; 

- 𝑅 è il raggio di curvatura della superficie sferica. 

Gli isolatori hanno rigidezza teoricamente infinita fino alla rottura dei legami di attrito, ovvero in 

corrispondenza dell’inizio dello scorrimento. Fino alla condizione di distacco, la sovrastruttura e la 

sottostruttura sono tra loro rigidamente vincolate ed il comportamento del sistema nel suo complesso è 

identico a quello di una struttura non isolata, pari a: 

𝐾2 =
𝑁𝑆𝑑

𝑅
 

Questo andamento non lineare può essere considerato utilizzando un’analisi dinamica non lineare. In 

alternativa, invece, è possibile modellare la risposta dell’isolatore in modo lineare, utilizzando una rigidezza 

efficace 𝐾𝑒 e uno smorzamento efficace 𝜉𝑒, ottenuti tramite le relazioni: 

𝐾𝑒 = 𝑁𝑆𝑑 ∙ (
1

𝑅
+

𝜇

𝑑
) 

𝜉𝑒 =
2

𝜋
∙

1

𝑑
𝜇 ∙ 𝑅

+ 1
 

Tuttavia, il modello lineare equivalente può essere utilizzato solamente nel caso di soddisfacimento delle 

quattro condizioni definite in precedenza: 

- la rigidezza equivalente del sistema di isolamento deve essere almeno pari al 50 % del valore secante 

per cicli con deformazione pari al 20 % dello spostamento di riferimento. Essa si traduce nella 

seguente relazione: 

𝑅

𝑑
≤

1

3 ∙ 𝜇
 

Il soddisfacimento di questo requisito costituisce un forte vincolo sul valore del raggio e per ciò la 

modellazione lineare di tali dispositivi è possibile solo in presenza di cicli isteretici sufficientemente 

“sottili”, ovvero caratterizzati da attrito basso e spostamento elevato o, in altre parole, per 

comportamenti poco dissipativi. Proprio per questa ragione, attraverso la relazione precedente, è 

possibile definire la seguente limitazione sullo smorzamento: 

𝜉𝑒 ≤ 15,9 % 

- lo smorzamento lineare equivalente del sistema di isolamento deve essere inferiore al 30%. Questa 

limitazione risulta certamente soddisfatta tramite il punto precedente. 

- le caratteristiche forza-spostamento del sistema di isolamento non devono essere soggette a 

scostamenti superiori al 10 % per effetto di variazioni della velocità di deformazione, in un campo del 

± 30 % intorno al valore di progetto. Questa condizione risulta soddisfatta tramite la seguente 

relazione: 

𝛥𝑁 ≤ 0,1 ∙ 𝑁𝑞−𝑝𝑒𝑟𝑚 

- l’incremento della forza nel sistema di isolamento per spostamenti tra 0.5 ∙ 𝑑𝑑𝑐 e 𝑑𝑑𝑐 deve essere 

almeno pari al 2.5% del peso totale W della sovrastruttura. Essa si traduce nella seguente relazione: 

𝑅 ≤
𝑑𝑑𝑐

0,05
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Queste ultime difficilmente risultano soddisfatte. Per questo motivo è consigliata un’analisi dinamica non 

lineare. 

Infine, questi dispositivi possono essere combinati con dispositivi di vincolo dinamico, soprattutto per 

l’utilizzo in ponti e viadotti, così da ridurre le forze orizzontali trasmesse alle pile in condizioni di servizio. In 

tali dispositivi combinati, i dispositivi di vincolo dinamico consentono i movimenti lenti dovuti alle variazioni 

di temperatura, senza trasmettere alla pila valori significativi di forze orizzontali. Invece, durante il sisma, i 

dispositivi di vincolo dinamico diventano rigidi e gli isolatori a scorrimento vengono attivati. 

3.2.4 Dissipatori isteretici in acciaio 

I dissipatori isteretici in acciaio sono dispositivi di appoggio in grado di resistere ai carichi verticali e, grazie 

alla presenza di elementi isteretici a comportamento elasto-plastico, di controllare il valore della forza 

orizzontale e di dissipare una quantità notevole di energia durante l’evento sismico. Nella seguente Figura 

87 è mostrato un esempio di dissipatore isteretico in acciaio. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 87: Dissipatore isteretico in acciaio  

Questa tipologia di dissipatori consente di dissipare una notevole quantità di energia grazie al loro ciclo 

isteretico e, di conseguenza, trasmettere alle pile una minore forza orizzontale. Inoltre, questi dispositivi 

garantiscono una curva di risposta stabile durante la risposta dinamica, senza alcun deterioramento del ciclo 

di isteresi. 

Questa tipologia di isolatori presenta diversi vantaggi: 

- elevato smorzamento, dovuto alla alta capacità dissipativa; 

- manutenzione molto semplice, dovuta al fatto che tutte le sue parti sono realizzate in acciaio; 

- possibilità di controllare la forza orizzontale che si trasmette dalla sovrastruttura alla sottostruttura; 

- curva di risposta molto semplice (bilineare) e non sensibile alla temperatura. 

Anche questi dispositivi possono essere combinati con dispositivi di vincolo dinamico, soprattutto per 

l’utilizzo in ponti e viadotti.  

Un’ottima configurazione è posizionare un appoggio fisso in una pila centrale dell’impalcato. Questo 

appoggio deve avere una forza di snervamento più grande di 1,5 volte il carico orizzontale di progetto, escluso 

il terremoto. Invece, sulle altre pile vengono posizionati degli appoggi mono-direzionali dotati di Shock 

Trasmitter, che consentono i movimenti lenti e diventano rigidi solamente in presenza di un’azione impulsiva, 

come quella sismica. Infine, vengono posizionati degli appoggi multidirezionali sulle spalle del ponte. 
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3.3 Progettazione e verifica sistemi di isolamento 

In questo capitolo viene effettuata la progettazione di quattro configurazioni di sistemi di isolamento, 

successivamente viene eseguita la loro verifica e vengono confrontate le azioni sulle pile dovute al sisma nelle 

diverse configurazioni. 

Le analisi sono state effettuate mediante un modello semplificato dell’impalcato, in modo da permettere il 

loro svolgimento con il software Midas Civil. 

Il modello semplificato è composto da tre elementi beam a sezione costante per tutto l’impalcato: due 

elementi sono le travi metalliche e il terzo è la soletta di calcestruzzo. Questi elementi sono stati collegati tra 

loro mediante l’utilizzo di link rigidi. Gli isolatori, invece, sono stato modellati come molle a comportamento 

lineare, nel caso di analisi dinamica lineare, e come molle a comportamento non lineare, nel caso di analisi 

dinamica non lineare. 

Le analisi dinamiche lineari per ciascun sistema di isolamento sono state effettuate con l’utilizzo di uno 

spettro di risposta elastico, mostrato in Figura 88. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 88: Spettro di accelerazione elastico orizzontale  

Questo spettro è stato valutato utilizzando i seguenti parametri: 

- vita nominale 𝑉𝑁 pari a 50 anni; 

- coefficiente d’uso 𝑐𝑈 pari a 2; 

- categoria del sottosuolo B; 

- categoria topografica T1. 

Le analisi dinamiche non lineari, invece, sono state effettuate utilizzando tre gruppi di accellerogrammi 

spettro-compatibili. Ciascun accelerogramma artificiale è stato ottenuto mediante il programma SIMQKE. 

Essi sono mostrati nelle seguenti Figure. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 89: Accelerogramma gruppo 1 direzione X  
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Figura 90: Accelerogramma gruppo 1 direzione Y  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 91: Accelerogramma gruppo 1 direzione Z  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 92: Accelerogramma gruppo 2 direzione X  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 93: Accelerogramma gruppo 2 direzione Y  
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Figura 94: Accelerogramma gruppo 2 direzione Z  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 95: Accelerogramma gruppo 3 direzione X  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 96: Accelerogramma gruppo 3 direzione Y  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 97: Accelerogramma gruppo 3 direzione Z  
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3.3.1 Isolatori elastomerici ad alto dissipamento HDRB 

Per questa tipologia di dispositivi antisismici è stata effettuata solamente l’analisi dinamica lineare, grazie al 

loro comportamento lineare. Per ciascuna pila e spalla sono stati posizionati due isolatori della stessa 

tipologia, aventi le caratteristiche mostrate nella seguente Tabella 147. 

Tabella 147: Proprietà isolatori ad alto dissipamento HDRB  

 

 

 

 

3.3.1.1 Analisi dinamica lineare 

Tramite le rigidezze mostrate in precedenza, è possibile valutare il periodo riferito al modo di vibrare 

longitudinale, come mostrato nella seguente Tabella 148. 

Tabella 148: Periodo longitudinale  isolatori ad alto dissipamento HDRB  

 

 

 

 

 

Grazie a questo periodo di riferimento è possibile valutare lo spettro di progetto utilizzato nell’analisi 

dinamica lineare, mostrato nella seguente Figura 98. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 98: Spettro di accelerazione ridotto isolatori ad alto dissipamento HDRB  

Tramite il programma Midas Civil viene effettuata l’analisi modale della struttura e, successivamente, a 

ciascun modo di vibrare viene associata la sua accelerazione, ottenuta dallo spettro mostrato in precedenza. 

Nelle seguenti Figure sono mostrati i modi di vibrare principali e nelle Tabelle sono mostrati i periodi di 

ciascun modo e la massa attivata in ogni direzione. 
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Tabella 149: Modi di vibrare isolatori ad alto dissipamento HDRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 150: Masse partecipanti isolator i ad alto dissipamento HDRB  

 

Figura 99: Configurazione geometrica 1° modo di vibrare isolatori ad alto dissipamento HDRB  

 

Figura 100: Configurazione geometrica 2° modo di vibrare isolatori ad alto dissip amento HDRB 

Figura 101: Configurazione geometrica 3° modo di vibrare isolatori ad alto dissipamento HDRB  
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Figura 102: Configurazione geometrica  4° modo di vibrare isolatori ad alto dissipamento HDRB  

Come mostrato dalle precedenti Tabelle, il secondo modo di vibrare è quello puramente traslazionale. Il suo 

periodo è molto prossimo a quello valutato in precedenza per la modellazione dello spettro di risposta 

elastico. Nelle Tabelle precedenti sono mostrati solamente i primi quindici modi di vibrare, tuttavia nelle 

analisi sono stati valutati trenta modi di vibrare, in modo da raggiungere per ogni direzione l’85% di massa 

partecipante. Infine, sono mostrate le azioni agenti alla base dell’isolatore tramite la seguente Tabella 151. 

Tabella 151: Azioni sismiche alla base de gli isolatori ad alto dissipamento HDRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

3.3.1.2 Verifica sistema di isolamento 

La verifica del sistema di isolamento composto da isolatori ad alto dissipamento HDRB avviene tramite 

differenti verifiche. Nella seguente Tabella 152 sono mostrate le azioni agenti su ciascun isolatore dovute al 

sisma, che saranno il dato di partenza per ciascuna verifica. 

Tabella 152: Azioni sismiche agenti su isolatori ad alto dissipamento HDRB  
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Mentre nella seguente Tabella 153 sono mostrate le azioni agenti su ciascun isolatore a prescindere 

dall’azione sismica. 

 

Tabella 153: Azioni permanenti agenti su isolatori ad alto dissipamento HDRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

A questo punto vengono mostrate le verifiche tramite le seguenti Tabelle.  

 

Tabella 154: Verifica carico verticale isolatori ad alto dissipamento HDRB  
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Tabella 155: Verifica spostamenti isolatori ad alto dissipamento HDRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 156: Verifica deformazione isolatori ad alto dissipamento HDRB  
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Tabella 157: Verifica a carico critico isolatori ad alto dissipamento HDRB  
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3.3.2 Isolatori elastomerici con nucleo in piombo LRB 

Per questa tipologia di dispositivi antisismici è stata effettuata sia l’analisi dinamica lineare, che l’analisi 

dinamica non lineare, a causa del comportamento non lineare di essi. Per ciascuna pila e spalla sono stati 

posizionati due isolatori della stessa tipologia, aventi le caratteristiche mostrate nella seguente Tabella 158. 

Tabella 158: Proprietà isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

3.3.2.1 Analisi dinamica lineare 

L’analisi dinamica lineare per questa tipologia di dispositivi viene effettuata andando a valutare in modo 

iterativo la rigidezza di ciascun isolatore, fino a quando la differenza di rigidezza tra due iterazioni successive 

sarà minore del 5%, come mostrato nella seguente Tabella 159. 

Tabella 159: Iterazione rigidezza isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tramite le rigidezze mostrate in precedenza è possibile valutare il periodo riferito al modo di vibrare 

longitudinale, come mostrato nella seguente Tabella 160. 

Tabella 160: Periodo longitudinale isolatori con nucleo in piombo LRB  
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Anche il coefficiente di smorzamento effettivo viene valutato in ogni iterazione, tramite la seguente 

relazione: 

𝜉 =
2

𝜋
∙ (

𝐹1

𝐹2
−

𝑑1

𝑑2
) 

 

Nel caso in esame, viene ottenuto un coefficiente di smorzamento pari al 19%. A questo punto è possibile 

valutare lo spettro di progetto utilizzato nell’analisi dinamica lineare, mostrato nella seguente Figura 103. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 103: Spettro di accelerazione ridotto isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

Tramite il programma Midas Civil viene effettuata l’analisi modale della struttura e, successivamente, a 

ciascun modo di vibrare viene associata la sua accelerazione, ottenuta dallo spettro mostrato in precedenza. 

Nelle seguenti Tabelle sono mostrati i periodi di ciascun modo e la massa attivata in ogni direzione. 

 

Tabella 161: Modi di vibrare isolatori con nucleo in piombo LRB  
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Tabella 162: Masse partecipanti isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

Come mostrato dalle precedenti Tabelle, il secondo modo di vibrare è quello puramente traslazionale. Il suo 

periodo è molto prossimo a quello valutato in precedenza per la modellazione dello spettro di risposta 

elastico. Nelle Tabelle precedenti sono mostrati solamente i primi quindici modi di vibrare, tuttavia nelle 

analisi sono stati valutati trenta modi di vibrare, in modo da raggiungere per ogni direzione l’85% di massa 

partecipante. 

La configurazione geometrica dei primi modi di vibrare è la medesima del sistema di isolamento precedente. 

Vengono ora mostrate le azioni agenti alla base degli isolatori tramite la seguente Tabella 163. 

 

Tabella 163: Azioni sismiche alla base degli isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Infine, viene effettuata la verifica delle condizioni per effettuare l’analisi dinamica lineare per dispositivi con 

comportamento non lineare, come mostrato nelle seguenti Tabelle. 
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Tabella 164: Verifica condizione 1 isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 165: Verifica condizione 4 isolatori con nucleo in piombo LRB  
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3.3.2.2 Verifica sistema di isolamento 

La verifica del sistema di isolamento composto da isolatori con nucleo in piombo LRB avviene, anche in questo 

caso, tramite differenti verifiche. Nella seguente Tabella 166 sono mostrate le azioni agenti su ciascun 

isolatore dovute al sisma, che saranno il dato di partenza per ciascuna verifica. 

Tabella 166: Azioni sismiche agenti su isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Le azioni permanenti sugli isolatori sono le medesime del sistema di isolamento precedente. 

A questo punto vengono mostrate le verifiche tramite le seguenti Tabelle.  

 

Tabella 167: Verifica carico verticale isolatori con nucleo in piombo LRB  
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Tabella 168: Verifica spostamenti isolatori con nucleo in piombo LRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 169: Verifica deformazione isolatori con nucleo in piombo LRB  
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Tabella 170: Verifica a carico critico isolatori con nucleo in piombo LRB 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

3.3.2.3 Analisi dinamica non lineare 

L’analisi dinamica non lineare è stata effettuata utilizzando i precedenti accelerogrammi artificiali. Il modello 

in esame, realizzato con Midas Civil, definisce gli isolatori come elementi di tipo Spring, a cui viene associato 

un comportamento non lineare. In questa analisi è di fondamentale importanza il modo in cui viene 

considerato lo smorzamento. Nel caso in esame, lo smorzamento viene valutato in funzione dell’energia 

potenziale di deformazione e viene definito un valore massimo pari al 21% per gli isolatori e pari al 3% per la 

restante parte della struttura. 

Gli spostamenti e le sollecitazioni, come detto in precedenza, sono valutate come i valori più sfavorevoli e 

sono mostrati nella seguente Tabella 171. 

Tabella 171: Analisi non lineare sistema di isolamento LRB  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Dalla Tabella precedente si può constatare che questa analisi porta a risultati minori rispetto a quelli 

dell’analisi lineare. Questo è dovuto ad uno smorzamento maggiore dell’intera struttura, che dovrebbe 

simulare il suo comportamento reale. 

Inoltre, nelle seguenti Figure, sono mostrati i cicli di isteresi e gli andamenti di forza e deformazione 

dell’isolatore posizionato sulla pila più sollecitata per i tre gruppi di storia temporale e in ciascuna direzione. 
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Figura 104: Ciclo di isteresi direzione trasversale isolatori con nucleo in piombo LRB 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 105: Ciclo di isteresi direzione longitudinale isolatori con nucleo in piombo LRB 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 106: Andamento forza di taglio trasversale in funzione del tempo isolatori con nucleo in 

piombo LRB 
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Figura 107: Andamento forza di taglio longitudinale in funzione del tempo isolatori con nucleo in 

piombo LRB 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 108: Andamento spostamento trasversale in funzione del tempo isolatori con nucleo in 

piombo LRB 

 

 

 

 

 

 

 
 

 

 

Figura 109: Andamento spostamento  longitudinale in funzione del tempo isolatori con nucleo in 

piombo LRB 
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3.3.3 Isolatori a pendolo ad attrito FPS 

Per questa tipologia di dispositivi antisismici è stata effettuata sia l’analisi dinamica lineare, sia l’analisi 

dinamica non lineare, a causa del comportamento non lineare di essi. Per ciascuna pila e spalla sono stati 

posizionati due isolatori a pendolo ad attrito della stessa tipologia, aventi le caratteristiche mostrate nella 

seguente Tabella 172. 

Tabella 172: Proprietà isolatori a pendolo ad attrito FPS  

 

 

 

 

 

La rigidezza e il coefficiente di smorzamento dell’isolatore, come già definito in precedenza, vengono valutati 

in modo iterativo in funzione del coefficiente di attrito. Quest’ultimo viene valutato in funzione dell’attrito 

tra le superfici di scorrimento e del carico verticale agente sull’isolatore 𝑁𝑆𝑑. Per una superficie a basso attrito 

viene utilizzata la seguente relazione: 

𝜇 = 2,5 ∙ (
𝑁𝑆𝑑

𝑁𝐸𝑑
)

−0,834

 

Tali dispositivi sono accoppiati con shock trasmitters, in modo da permettere spostamenti lenti e reagire 

solamente per l’azione sismica. 

3.3.3.1 Analisi dinamica lineare 

L’analisi dinamica lineare per questa tipologia di dispositivi viene effettuata andando a valutare in modo 

iterativo la rigidezza di ciascun isolatore, fino a quando la differenza di rigidezza tra due iterazioni successive 

sarà minore del 5%, come mostrato nella seguente Tabella 173. 

Tabella 173: Iterazione rigidezza isolatori a pendolo ad attrito FPS  
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Tramite le rigidezze mostrate in precedenza è possibile valutare il periodo riferito al modo di vibrare 

longitudinale, come mostrato nella seguente Tabella 174. 

 

Tabella 174: Periodo longitudinale isolatori a pendolo ad attrito FPS  

 

 

 

 

Nel caso in esame si considera un coefficiente di smorzamento pari al 15,9%, valore massimo consentito per 

effettuare l’analisi dinamica lineare. A questo punto è possibile valutare lo spettro di progetto utilizzato 

nell’analisi dinamica lineare, mostrato nella seguente Figura 110. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 110: Spettro di accelerazione ridotto isolatori a pendolo ad attrito FPS  

 

Tramite il programma Midas Civil viene effettuata l’analisi modale della struttura e, successivamente, a 

ciascun modo di vibrare viene associata la sua accelerazione, ottenuta dallo spettro mostrato in precedenza. 

Nelle seguenti Tabelle sono mostrati i periodi di ciascun modo e la massa attivata in ogni direzione. 

 

Tabella 175: Modi di vibrare isolatori a p endolo ad attrito FPS  
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Tabella 176: Masse partecipanti isolatori a pendolo ad attrito FPS   

 

Come mostrato dalle precedenti Tabelle, il secondo modo di vibrare è quello puramente traslazionale. Il suo 

periodo è molto prossimo a quello valutato in precedenza per la modellazione dello spettro di risposta 

elastico. Nelle Tabelle precedenti sono mostrati solamente i primi quindici modi di vibrare, tuttavia nelle 

analisi sono stati valutati trenta modi di vibrare, in modo da raggiungere per ogni direzione l’85% di massa 

partecipante. 

La configurazione geometrica dei modi di vibrare è molto simile a quella dei sistemi di isolamento precedenti. 

Vengono ora mostrate le azioni agenti alla base degli isolatori tramite la seguente Tabella 177. 

 

Tabella 177: Azioni sismiche alla base degli isolatori a pendolo ad attrito FPS  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Infine, viene effettuata la verifica delle condizioni per effettuare l’analisi dinamica lineare per dispositivi con 

comportamento non lineare, come mostrato nelle seguenti Tabelle. 
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Tabella 178: Verifica condizione 1 isolatori a pendolo ad attrito FPS   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 179: Verifica condizione 4 isolatori a pendolo ad attrito FPS   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

In questo caso nessuna condizione è soddisfatta, a causa dell’elevato comportamento elasto-plastico 

dell’isolatore a pendolo ad attrito, come già ipotizzato in precedenza. I risultati verranno comunque utilizzati 

come riferimento della successiva analisi non lineare. 
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3.3.3.2 Verifica sistema di isolamento 

La verifica del sistema di isolamento composto da isolatori a pendolo ad attrito viene valutata tramite lo 

spostamento massimo ottenuto, combinando tra loro gli spostamenti riferiti alle due direzioni, e tramite il 

carico verticale agente su ogni isolatore, come mostrato nelle seguenti Tabelle. Grazie alla presenza degli 

shock trasmitters, non sono stati considerati gli spostamenti dovuti ai fenomeni lenti. 

Tabella 180: Spostamenti dovuti al sisma isolatori a pendolo ad attrito FPS  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 181: Carico verticale dovuto al sisma isolatori a pendolo ad attrito FPS  
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3.3.3.3 Analisi dinamica non lineare 

L’analisi dinamica non lineare è stata effettuata utilizzando i precedenti accelerogrammi artificiali. Il modello 

in esame, realizzato con Midas Civil, definisce gli isolatori come elementi di tipo Spring, a cui viene associato 

un comportamento non lineare. In questa analisi è di fondamentale importanza il modo in cui viene 

considerato lo smorzamento. Nel caso in esame, lo smorzamento viene valutato in funzione dell’energia 

potenziale di deformazione e viene definito un valore massimo pari al 32% per gli isolatori e pari al 3% per la 

restante parte della struttura. 

Gli spostamenti e le sollecitazioni, come detto in precedenza, sono valutate come i valori più sfavorevoli e 

sono mostrati nella seguente Tabella 182. 

Tabella 182: Analisi non lineare sistema di isolatori a pendolo ad attrito FPS  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Dalla Tabella precedente si può constatare che questa analisi porta a risultati nettamente minori rispetto a 

quelli dell’analisi lineare. Questo è dovuto ad uno smorzamento maggiore dell’intera struttura, che dovrebbe 

simulare il suo comportamento reale. 

Inoltre, nelle seguenti Figure, sono mostrati i cicli di isteresi e gli andamenti di forza e deformazione 

dell’isolatore posizionato sulla pila più sollecitata per i tre gruppi di storia temporale e in ciascuna direzione. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 111: Ciclo di isteresi direzione trasversale isolatori a pendolo ad attrito FP S  
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Figura 112: Ciclo di isteresi direzione longitudinale isolatori a pendolo ad attrito FPS   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 113: Andamento forza di taglio trasversale in funzione del tempo isolatori a pendolo ad 

attrito FPS  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 114: Andamento forza di taglio longitudinale in funzione del tempo isolatori a pendolo ad 

attrito FPS  
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Figura 115: Andamento spostamento trasversale in funzione del tempo  isolatori a pendolo ad 

attrito FPS  

 
 

 

 

 

 

 
 

 

 

 

Figura 116: Andamento spostamento  longitudinale in funzione del tempo isolatori a pendolo ad 

attrito FPS  
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3.3.4 Dissipatori isteretici in acciaio 

Per questa tipologia di dispositivi antisismici è stata effettuata sia l’analisi dinamica lineare, sia l’analisi 

dinamica non lineare, a causa del comportamento non lineare di essi. Per ciascuna pila sono stati posizionati 

due dissipatori della stessa tipologia, aventi le caratteristiche mostrate nella seguente Tabella 183. 

Tabella 183: Proprietà dissipatori isteretici in acciaio 

 

 

 

 

Tali dispositivi sono accoppiati con shock trasmitters, in modo da permettere spostamenti lenti e reagire 

solamente per l’azione sismica. Invece, sulle spalle verranno posizionati degli appoggi multidirezionali che, 

avendo un basso valore di rigidezza, non influenzeranno l’analisi. 

3.3.4.1 Analisi dinamica lineare 

L’analisi dinamica lineare per questa tipologia di dispositivi viene effettuata andando a valutare in modo 

iterativo la rigidezza di ciascun isolatore, fino a quando la differenza di rigidezza tra due iterazioni successive 

sarà minore del 5%, come mostrato nella seguente Tabella 184. 

Tabella 184: Iterazione rigidezza dissipatori isteretici in acciaio   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tramite le rigidezze mostrate in precedenza è possibile valutare il periodo riferito al modo di vibrare 

longitudinale, come mostrato nella seguente Tabella 185. 

Tabella 185: Periodo longitudinale dissipatori isteretici in acciaio  
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Nel caso in esame si considera un coefficiente di smorzamento pari al 28%. A questo punto è possibile 

valutare lo spettro di progetto utilizzato nell’analisi dinamica lineare, mostrato nella seguente Figura 117. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 117: Spettro di accelerazione ridotto dissipatori isteretici in acciaio  

 

Tramite il programma Midas Civil viene effettuata l’analisi modale della struttura e, successivamente, a 

ciascun modo di vibrare viene associata la sua accelerazione, ottenuta dallo spettro mostrato in precedenza. 

Nelle seguenti Tabelle sono mostrati i periodi di ciascun modo e la massa attivata in ogni direzione. 

 

Tabella 186: Modi di vibrare dissipatori isteretici in acciaio  
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Tabella 187: Masse partecipanti dissipatori isteretici in acciaio  

 

Come mostrato dalle precedenti Tabelle, il secondo modo di vibrare è quello puramente traslazionale. Il suo 

periodo è simile a quello valutato in precedenza per la modellazione dello spettro di risposta elastico. Nelle 

Tabelle precedenti sono mostrati solamente i primi quindici modi di vibrare, tuttavia nelle analisi sono stati 

valutati trenta modi di vibrare, in modo da raggiungere per ogni direzione l’85% di massa partecipante. 

La configurazione geometrica dei modi di vibrare è molto simile a quella dei sistemi di isolamento precedenti. 

Vengono ora mostrate le azioni agenti alla base degli isolatori tramite la seguente Tabella 188. 

 

Tabella 188: Azioni sismiche alla base dei dissipatori isteretici in acciaio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Infine, viene effettuata la verifica delle condizioni per effettuare l’analisi dinamica lineare per dispositivi con 

comportamento non lineare, come mostrato nelle seguenti Tabelle. 
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Tabella 189: Verifica condizione 1 dissipatori isteretici in acciaio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 190: Verifica condizione 4 dissipatori isteretici in acciaio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

In questo caso non sono soddisfatte entrambe le condizioni, a causa del comportamento elasto-plastico del 

dissipatore. I risultati verranno comunque utilizzati come riferimento della successiva analisi non lineare. 
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3.3.4.2 Verifica sistema di isolamento 

La verifica del sistema di isolamento composto da dissipatori viene valutata tramite lo spostamento massimo 

ottenuto, combinando tra loro gli spostamenti riferiti alle due direzioni. Grazie alla presenza degli shock 

trasmitters, non sono stati considerati gli spostamenti dovuti ai fenomeni lenti. 

Tabella 191: Azioni sismiche agenti su dissipatori isteretici in acciaio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

3.3.4.3 Analisi dinamica non lineare 

L’analisi dinamica non lineare è stata effettuata utilizzando i precedenti accelerogrammi artificiali. Il modello 

in esame, realizzato con Midas Civil, definisce i dissipatori come elementi di tipo Spring, a cui viene associato 

un comportamento non lineare. In questa analisi è di fondamentale importanza il modo in cui viene 

considerato lo smorzamento. Nel caso in esame, lo smorzamento viene valutato in funzione dell’energia 

potenziale di deformazione e viene definito un valore massimo pari al 28% per gli isolatori e pari al 3% per la 

restante parte della struttura. 

Gli spostamenti e le sollecitazioni, come detto in precedenza, sono valutate come i valori più sfavorevoli e 

sono mostrati nella seguente Tabella 192. 

Tabella 192: Analisi non lineare sistema di isolamento dissipatori  
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Dalla Tabella precedente si può constatare che questa analisi porta a risultati minori rispetto a quelli 

dell’analisi lineare. Questo è dovuto ad uno smorzamento maggiore dell’intera struttura, che dovrebbe 

simulare il suo comportamento reale. 

Inoltre, nelle seguenti Figure, sono mostrati i cicli di isteresi e gli andamenti di forza e deformazione 

dell’isolatore posizionato sulla pila più sollecitata per i tre gruppi di storia temporale e in ciascuna direzione. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 118: Ciclo di isteresi direzione trasversale dissipatori isteretici in acciaio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 119: Ciclo di isteresi direzione longitudinale dissipatori isteretici in acciaio   
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Figura 120: Andamento forza di taglio trasversale in funzione del tempo dissipatori isteretici in 

acciaio  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 121: Andamento forza di taglio longitudinale in funzione del tempo dissipatori isteretici in 

acciaio 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figura 122: Andamento spostamento trasversale in funzione del tempo dissipatori isteretici in  

acciaio  
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Figura 123: Andamento spostamento  longitudinale in funzione del tempo dissipatori isteretici in 

acciaio  
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3.4 Verifica giunto di dilatazione 

La verifica del giunto di dilatazione comprende anche la verifica del varco. La prima dovrebbe essere 

effettuata a stato limite di danno. Tuttavia, per avere un maggiore margine di sicurezza, viene effettuata a 

stato limite di salvaguardia della vita. Mentre, la seconda viene effettuata a stato limite di collasso. 

La verifica del varco viene effettuata affinché non vi sia contatto tra il paraghiaia e l’impalcato durante 

l’evento sismico. Questa verifica può essere restrittiva in ponti già esistenti, in quanto in passato usualmente 

il varco aveva una dimensione minore. Nella seguente Tabella 193 sono riportate le dimensioni minime del 

varco per i quattro sistemi di isolamento studiati in precedenza, utilizzando un’analisi dinamica lineare. Nei 

primi due sistemi di isolamento non sono presenti gli shock trasmitters, per cui gli spostamenti massimi 

longitudinali comprendono anche le variazioni termiche e gli effetti reologici.  

Tabella 193: Verifica varco 

 

 

 

 

 

La verifica del giunto, invece, viene effettuata affinché durante l’evento sismico rimanga integra la parte del 

giunto posizionata tra impalcato e paraghiaia, che permette alla parte sovrastante del giunto di allungarsi o 

contrarsi. Gli spostamenti longitudinali verranno valutati utilizzando lo spettro di accelerazione mostrato 

nella seguente Tabella 194. 

Tabella 194: Verifica giunto 

 

 

 

 

 

Questa verifica consiglia l’utilizzo di dispositivi elastomerici a pendolo ad attrito o dissipatori isteretici, in 

modo da avere spostamenti contenuti. 
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4 Conclusioni 

Dopo aver effettuato le analisi si può concludere che la sezione dell’impalcato risulta avere una geometria 

idonea per resistere alle azioni statiche. Le sezioni in corrispondenza delle pile adiacenti alla campata di luce 

maggiore sono state dimensionate appositamente con una altezza maggiore perché soggette ad elevate 

sollecitazioni flettenti rispetto alle altre zone dell’impalcato. Inoltre, in queste sezioni è maggiormente 

presente il fenomeno dell’instabilità locale, ma ciò non è risultato eccessivo e ha portato ad una non elevata 

riduzione del momento resistente della sezione.  

La connessione a taglio è stata dimensionata costante su tutto l’impalcato, in modo da avere un buon 

margine di sicurezza. 

Infine, il comportamento dinamico del ponte, in termini di spostamenti e tagli agenti in corrispondenza dei 

dispositivi antisismici, è risultato differente per le quattro tipologie di dispositivi. Prima di valutare quale 

dispositivo ha fornito prestazioni migliori nel caso in esame, è necessario fare una premessa, in quanto ogni 

tipologia di dispositivo risulta conveniente in alcuni casi ma in altro può non esserlo. Ciò è dovuto al fatto che 

ogni ponte ha le proprie particolarità, influenzate dalla propria geometria e dalle caratteristiche del terreno 

su cui poggia. 

Inoltre, è doveroso considerare se il sistema di isolamento viene progettato su un ponte esistente o su un 

ponte nuovo. Infatti, i ponti esistenti possono essere soggetti a fenomeni di usura e, di conseguenza, può 

essere preferibile permettere spostamenti maggiori e limitare le azioni in sommità dei dispositivi. Ciò è 

dovuto al fatto che permettere spostamenti maggiori, porta alla sola demolizione del paraghiaia e alla sua 

conseguente ricostruzione più lontana dall’impalcato. Mentre, permettere tagli maggiori potrebbe portare 

ad interventi sulle sottostrutture e ciò risulterebbe molto difficoltoso.  

Nel caso di ponti nuovi, invece, è necessario valutare quale sia la condizione più restrittiva in termini di 

spostamento e di taglio. 

Nel caso in esame il confronto tra i diversi dispositivi, con comportamento mostrato nella seguente Figura 

124, viene effettuato in funzione dei risultati ottenuti nelle seguenti Tabelle. 

Figura 124: Confronto legge forza -spostamento dispositivi antisismici  

L’utilizzo di dispositivi elastomerici ad alto dissipamento, caratterizzati da basso smorzamento, porta a 

spostamenti elevati. Essendo tali spostamenti prossimi al valore limite, saranno presenti nei dispositivi anche 

elevate forze di taglio. Per questi motivi questa tipologia non risulta conveniente nel caso in esame. 

L’utilizzo di dispostivi elastomerici con nucleo in piombo porta ad un’elevata diminuzione di spostamenti e a 

una bassa riduzione dei tagli, rispetto agli isolatori elastomerici ad alto dissipamento. Tuttavia, questi 

dispositivi non risultano convenienti in quanto non essendo accoppiati a shock trasmitters, portano ad uno 

spostamento totale maggiore, dovuto alla presenza dello spostamento causato da fenomeni lenti. 
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Tabella 195: Confronto spostamenti dispositivi antisismici  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Tabella 196: Confronto tagli dispositivi antisismici  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

I dissipatori isteretici in acciaio, invece, permettono bassi spostamenti ma elevate azioni di taglio a causa del 

loro andamento molto rigido nel tratto elastico e con bassa pendenza del tratto incrudente. Per questo 

motivo questa tipologia di dispositivi risulta conveniente solamente nel caso di elevate masse e per terremoti 

catastrofici, ma non nel caso in esame. 

In conclusione la scelta migliore in questo caso risulta essere quella relativa agli isolatori a pendolo ad attrito, 

poiché presentano valori bassi sia in termini di i spostamenti, che di tagli. Ciò è dovuto al fatto che tali 

dispositivi presentano un ampio smorzamento e un tratto elastico fortemente rigido, che porta a una forza 

di snervamento non elevata e, quindi, a basse azioni di taglio. 

Inoltre, gli spostamenti relativi a questa tipologia risultano minori di quelli relativi ai dissipatori isteretici, 

poiché, anche avendo rigidezza simile a quest’ultimi, sono presenti anche sulle spalle. 
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