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Progetto di un edificio in c.a. in zona 
sismica

Lo studente esegua il dimensionamento e la verifica delle strutture in
elevazione principali e della fondazione dell’edificio multipiano di
cui si riportano la pianta tipo e la pianta piano terra/primo piano

L’edificio in oggetto presenta una pianta regolare e si sviluppa per
quattro piani fuori terra. La distribuzione planimetrica prevede al
piano terreno ed al primo piano negozi ed uffici ad essi afferenti,
mentre nei piani superiori sono allocati due alloggi per piano.
L’ingresso principale al piano terra conduce ad una scala realizzata
a soletta rampante che porta ai piani superiori. L’edificio non
presenta locali interrati, ed ha una copertura piana.

La struttura è organizzata con sei telai trasversali e quattro telai
longitudinali. Lo studente organizzi tali sistemi resistenti in maniera
tale che essi siano in grado di assorbire efficacemente azioni
orizzontali comunque dirette nel piano.
I livelli dal secondo al quarto presentano un’altezza uniforme pari a
3.20 m calcolata tra due successivi piani di calpestio, mentre il piano
terra è caratterizzato da un’altezza maggiore e pari a 4.00 m.



Progetto di un Edificio in C.A. in Zona 
Sismica

Alcune informazioni necessarie per il calcolo delle azioni sono
elencate nella tabella di seguito riportata; ulteriori variabili sono
lasciate alla libera scelta dello studente, così come i materiali da
utilizzare.

Tutti le valutazioni devono essere svolte con riferimento al metodo
semiprobabilistico agli stati limite utilizzando la normativa vigente.

Ubicazione dell'edificio L'Aquila

Categoria di sottosuolo (Tabella 3.2.II- NTC 
2008)

B 

Categoria Topografica 
(Tabella 3.2.IV- NTC 2008)

T2

Altitudine di riferimento as sul livello del mare nel 
sito di realizzazione dell’edificio

as > 200 m
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Normativa di riferimento

La struttura in esame dovrà soddisfare le prescrizioni contenute
nella normativa vigente (NTC 14/1/2008) e nella Circolare
esplicativa n. 617 (2009)



FASI PRINCIPALI DELLA PROGETTAZIONE

Analisi dei carichi

Predimensionamento

Analisi delle sollecitazioni

Progetto e verifica degli
elementi strutturali

Definizione delle 
combinazioni di carico

Definizione schema strutturale



Schema Architettonico e Strutturale



Schema Architettonico e Strutturale

Nella progettazione bisogna seguire quanto più possibile criteri di
regolarità. Infatti in funzione della regolarità di un edificio saranno
richieste scelte diverse in relazione al metodo di analisi e ad altri
parametri di progetto



Schema Architettonico e 
Strutturale

(NTC 2008)



Schema Architettonico e 
Strutturale



Schema Architettonico e 
Strutturale
Relativamente alla disposizione dei pilastri, l’esperienza suggerisce
di orientarli, per quanto possibile, per il 50% in una direzione e per
l’altro 50% nella direzione ortogonale al fine di ripartire in modo più
uniforme possibile le rigidezze per sopportare il sisma nelle due
direzioni principali

Su ciascun piano sono stati disposti 24 pilastri che vanno a definire
quattro telai paralleli alla direzione X e sei telai paralleli alla direzione
Su ciascun piano sono stati disposti 24 pilastri che vanno a definire
quattro telai paralleli alla direzione X e sei telai paralleli alla direzione
Y



FASI PRINCIPALI DELLA PROGETTAZIONE

Analisi dei carichi

Predimensionamento

Analisi delle sollecitazioni

Progetto e verifica degli
elementi strutturali

Definizione delle 
combinazioni di carico

Definizione schema strutturale



Analisi dei carichi



Analisi dei carichi

Orditura dei solai



Dimensionamento dell’altezza H del solaio
Lo spessore H del solaio può essere ottenuto una volta che siano note le luci di calcolo
del solaio stesso secondo la schematizzazione introdotta sopra. Detta Lmax la massima
di tale luci, si può determinare il valore minimo dello spessore del solaio secondo la
seguente relazione:

L’altezza del solaio si ottiene arrotondando per eccesso il valore Hmin sulla base 

dell’altezza del blocco di laterizio e dello spessore della soletta che si desidera 

realizzare. In alcuni “campi” dell’impalcato, il solaio può avere spessore ridotto per 

ragioni di natura impiantistica. 

Anche eventuali sbalzi devono essere realizzati con spessore ridotto rispetto a 

quello della campata adiacente per avere un migliore deflusso delle acque 

piovane (3 o 4 cm dell’altezza ordinaria sono sufficienti a realizzare un opportuno 

massetto di pendenza).



Dimensionamento del solaio



Analisi dei carichi

Avendo rivolto la
schematizzazione
strutturale ad una
fascia di solaio di
larghezza unitaria, si
deve effettuare
l’analisi dei carichi per
metro quadro di
superficie (al fine di
ottenere il carico per
unità di lunghezza
agente sullo schema
di calcolo a trave)

L’analisi dei carichi viene effettuata dopo aver deciso lo schema di
calcolo e lo spessore del solaio. Essa si riferisce ad una fascia di
solaio di larghezza unitaria (un metro) consiste nel valutare i carichi
che agiscono sull’elemento strutturale in oggetto; tali carichi
possono essere suddivisi nelle tre categorie elencate nel seguito:
- peso proprio dell’elemento (G1);
- carico permanente non strutturale (G2)
- carico variabile (Q) derivante dall’utilizzo della struttura cui il solaio
appartiene.

1 m



Analisi dei carichi

Peso proprio dell’elemento (G1)

Il peso proprio deve essere determinato sulla base delle dimensioni degli 

elementi resistenti e del loro peso specifico. 

Con riferimento ad un usuale solaio latero-cementizio gettato in opera 

bisogna dapprima determinare il volume delle seguenti parti:

- soletta;

- travetti;

- elementi di alleggerimento (in laterizio)

L’eventuale presenza di altri elementi che abbiano funzione portante (si 

pensi alla soletta inferiore nel caso di un solaio realizzato con predalles) 

deve ovviamente essere presa in considerazione nell’analisi dei carichi.
1 m



Analisi dei carichi:
Pesi propri 
e carichi permanenti non strutturali

Tabella 3.1.I - Pesi dell’ unità di 
volume dei principali materiali 
strutturali



Analisi dei carichi: Circolare 4/7/1996
C.5.6. pesi di materiali e di elementi costruttivi



Analisi dei carichi

Peso proprio dell’elemento (G1)

1 m

Peso travetti:
pt (KN/m2) = b0 × h ×  γcls × nt
nt = 1/i = n° travetti a metro. 

Peso Pignatte:
pp(KN/m2) = bp × h × γp × np
np = n° pignatte a metro 
γp = peso specifico delle pignatte 

In definitiva:

G1 (KN/m2) = p t + pp + ps

Peso soletta
ps (KN/m2) = s × γcls



Analisi dei carichi

Carichi permanenti non strutturali (G2)
Occorre valutare il peso delle parti non strutturali che costituiscono le opere di 
finitura del solaio stesso. Nelle usuali soluzioni architettoniche (con particolare 
riferimento alle strutture per civile abitazione) i carichi permanenti non strutturali 
sono costituiti dai seguenti elementi :
- Massetto di allettamento (del pavimento)
- Pavimento
- Intonaco
Le tre voci evidenziate nell’elenco precedente non sono le uniche possibili. In certi 
casi, ad esempio, all’intradosso del solaio può non essere presente l’intonaco, ma 
può essere prevista una controsoffittatura. Ancora, per gli impalcati di copertura si 
deve prevedere un manto di impermeabilizzazione ed, eventualmente, un manto di 
tegole in luogo del pavimento.
Quando sono presenti tramezzi disposti con sostanziale  regolarità sul solaio, 
se ne può tener conto aggiungendo alle tre voci evi denziate sopra, la 
cosiddetta  incidenza tramezzi. A tale voce corrisponde, salvo quantificazioni più 
rigorose, un carico uniformemente ripartito pari a 1.00 kN/m2.
Infine, si può ascrivere alla categoria dei sovraccarichi permanenti anche eventuali 
forze concentrate come quelle che derivano dalla presenza di parapetti posti 
all’estremità di parti a sbalzo.



Analisi dei carichi

Carichi permanenti non strutturali (G2)

SOLAIO INTERPIANO –INTERNO ALL’EDIFICIO



Analisi dei carichi

Carichi permanenti non strutturali (G2)

INCIDENZA TRAMEZZI

DM 14/01/2008

Quando sono disposti con sostanziale regolarità sul solaio, se 

ne può tener conto considerando la cosiddetta incidenza 

tramezzi. A tale voce corrisponde, salvo quantificazioni più 

rigorose, un carico uniformemente ripartito pari a 1.00 kN/m2.

Valutazione
+ rigorosa



Analisi dei carichi

Carichi permanenti non strutturali (G2)

INCIDENZA TRAMEZZI: esempio di calcolo



Analisi dei carichi

Carichi permanenti non strutturali (G2)
SOLAIO INTERPIANO – BALCONE

L’altezza del solaio, in genere,viene ridotta di circa 4 cm per evitare problemi 

di ingresso delle acque all’interno dell’edificio

ATTENZIONE: l’altezza di un solaio non può essere inferiore a 16 cm. In questo 

caso,si rinuncia a ridurre H incrementando, semmai,l’altezza del massetto del 

solaio interno usando una malta di argilla espansa (12 kN/mc).



Analisi dei carichi

Carichi permanenti non strutturali (G2)
SOLAIO INTERPIANO – BALCONE



Analisi dei 
carichi

Carichi variabili (Qk)

Sono carichi agenti in modo
variabile sulla struttura e cioè
dovuti a: persone, mobilio,
strumentazioni, etc.

Le intensità da assumere - in
base alla destinazione
d’uso della struttura - per i
carichi variabili verticali ed
orizzontali ripartiti e per le
corrispondenti azioni locali
concentrate sono riportate
nella tabella 3.1.II delle NTC



Dimensionamento del solaio

Esempio

Ls = 1.15 m L1 = 5.25 m L2 = 6.10 m L3 = 4.40 m

h ≥ Lmax/25  � h ≥ 610/25= 24,4 cm � h = 26 cm

Solaio tipo : h= 22+4 cm (s=4 cm)

Solaio dello sbalzo : hs= 18 + 4 cm



Analisi dei Carichi: Pesi propri 
e carichi Permanenti non strutturali



Analisi dei Carichi

Esempio

� Soletta

� Travetto

� Laterizi

� Massetto

� Intonaco

� Pavimento (ceramica)

� Incidenza tramezzi

25.00 x 0.04 

25.00 x  0.10 x 0.22 x 2 

8.00 x 0.40 x 0.22  x 2

18.00 x 0.04 

20.00 x  0.015

(spessore 2 cm)

1.00

1.10

1.41 

3.51 kN/m2

G1

G2

0.72

0.30

0.40 

1.00 

2.42 kN/m2

G1 =

G2 =

Solaio tipo : h= 22+4 cm (s=4 cm)



Analisi dei Carichi

Esempio

Solaio dello sbalzo : hs= 18 + 4 cm

� Soletta

� Travetto

� Laterizi

� Massetto

� Intonaco

� Pavimento (ceramica)

� Impermeabilizzante

25.00 x 0.04 

25.00 x  0.10 x 0.18 x 2 

8.00 x 0.40 x 0.18  x 2

18.00 x 0.04 

20.00 x  0.015

(spessore 2 cm)

1.00

0.90

1.15

3.05 kN/m2

G1s

G2s

0.72

0.30

0.40 

0.30 

1.72 kN/m2

G1s =

G2s =



Analisi dei Carichi

Esempio

Solaio dello sbalzo : hs= 18 + 4 cm

Sullo sbalzo si prevede, inoltre, un parapetto in laterizi (di altezza 1 m e
spessore 10-15 cm) il cui peso va considerato anche in fase di analisi dei
carichi schematizzandolo come una forza concentrata permanente

� Laterizi

� Intonaco

� Impermabilizzante

11.00 x 0.15 x 1.00 

20.00 x 0.010 x 2

0.30 x 1.00 

F

F =

1.65

0.40

0.30 

2.35 kN/m



Carichi variabili

Per ambienti ad uso residenziale

� in campata
qk= 2.00 kN/m2

� sullo sbalzo
qk= 4.00 kN/m2

Esempio

La Normativa prevede anche
l’adozione di un sovraccarico
variabile da stabilire in ragione
della destinazione d’uso del
manufatto.

Occorre inoltre considerare il
carico variabile orizzontale Hk
che rappresenta la spinta sul
parapetto. Tale carico e’
applicata alla quota superiore del
parapetto



Analisi dei carichi: la scala a soletta rampante



la scala a 
soletta rampante

La scala si sviluppa in una gabbia,
di forma rettangolare, formata da
quattro pilastri posti agli spigoli e
travi lungo i quattro lati poste al
livello dei solai di piano. E’
costituita da due rampe affiancate,
larghe 1,20 m e due pianerottoli,
uno di piano che dà accesso alle
unità immobiliari ed uno di
interpiano, anch'essi larghi 1,20
m. Il pozzo fra le rampe e i
pianerottoli è vuoto ed ha
dimensioni 1,00x3,00 m. Ogni
rampa ha una lunghezza in
proiezione orizzontale di 3,00 m e
supera un dislivello di 1,60 m, per
complessivi 3,20 m di interpiano
con due rampe. Ogni gradino ha
una alzata 16 cm e una pedata
33 cm nel rispetto della
relazione 2a+p=63 ÷65. La rampa
forma con l'orizzontale un angolo
 α=25°,8664.



la scala a soletta rampante (esempio)



Analisi dei carichi: la scala con trave a 
ginocchio e gradini a sbalzo



Analisi dei carichi: la scala con trave a 
ginocchio e gradini a sbalzo

Le rampe

Sovraccarichi variabili Qsc = 4 KN/m2 �Tabella 3.1.II (NTC 2008) 

La trave a ginocchio

Si può assumere una trave di 
dimensioni 40x40 cm 

Pianerottolo

Approssimativamente, si può
assumere un peso uguale a
quello delle rampe



Impalcato copertura 

Valutazione del Carico da Neve (NTC 2008 § 3.4)



Valutazione del Carico da Neve (NTC 2008 § 3.4)

► Il carico neve al suolo dipende dalle
condizioni locali di clima e di esposizione,
considerata la variabilità delle
precipitazioni nevose da zona a zona

Zona I – Alpina

Zona I – Mediterranea

Zona III

qsk :VALORE CARATTERISTICO DEL CARICO 
NEVE AL SUOLO

Zona II

L’altitudine di riferimento as è la quota del suolo sul 
livello del mare nel sito di realizzazione dell’edificio



Valutazione del Carico da Neve (NTC 2008 § 3.4)

CE :COEFFICIENTE DI ESPOSIZIONE

► Il coefficiente di esposizione CE può essere utilizzato per modificare il
valore del carico neve in copertura in funzione delle caratteristiche
specifiche dell’area in cui sorge l’opera

► Se non diversamente indicato, si assumerà CE = 1



Valutazione del Carico da Neve (NTC 2008 § 3.4)

Ct :COEFFICIENTE TERMICO

► Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della
riduzione del carico neve a causa dello scioglimento della stessa,
causata dalla perdita di calore della costruzione

►Tale coefficiente tiene conto delle proprietà di isolamento termico del
materiale utilizzato in copertura

► In assenza di uno specifico e documentato studio, deve essere
utilizzato Ct = 1



Valutazione del Carico da Neve (NTC 2008 § 3.4)

Ct :COEFFICIENTE DI FORMA DELLA 
COPERTURA

Copertura piana

Devono essere considerate le due seguenti principali disposizioni di carico:
- carico da neve depositata in assenza di vento;
- carico da neve depositata in presenza di vento.



Valutazione del Carico da Neve (NTC 2008 § 3.4)

Ct :COEFFICIENTE DI FORMA DELLA 
COPERTURA



Valutazione del Carico da Neve (NTC 2008 § 3.4)

Ct :COEFFICIENTE DI FORMA DELLA 
COPERTURA



FASI PRINCIPALI DELLA PROGETTAZIONE

Analisi dei carichi

Predimensionamento

Analisi delle sollecitazioni

Progetto e verifica degli
elementi strutturali

Definizione delle 
combinazioni di carico

Definizione schema strutturale



Predimensionamento



IL predimensionamento della struttura

► Il predimensionamento può essere condotto facendo riferimento a
schemi semplificati ottenuti estraendo le membrature dalla struttura nel suo
insieme ed assegnando ad esse le azioni principali

► Il predimensionamento delle travi può essere condotto estraendo le
varie travi dalla struttura intelaiata ed assumendo per esse schemi
strutturali semplificati (tipicamente di trave appoggiata o continua su più
appoggi).

► L'analisi dei carichi trasmessi dal solaio sulle travi (analisi condotta per
"luci di influenza") consente di definire i carichi da assegnare a tali schemi
semplificati.



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

Può essere condotta a partire dai carichi per unità di superficie presenti 
sul solaio

- Impalcato tipo:
Massetto, Intonaco, 
Pavimento, Incidenza 
tramezzi

3.51 kN/m2

Soletta,Travetto,
LateriziG1

G2

2.42 kN/m2G1 = G2 =

QK = 2/3 kN/m2

- Sbalzo:
Soletta, Travetto, 
LateriziG1s

G1s

G2

Massetto, Intonaco, 
Pavimento, 
Impermeabilizzante

G2s= 3.05 kN/m2 = 1.72 kN/m2

QK = 4 kN/m2 FK = 2.35 kN/m



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

Può essere condotta a partire dai carichi per unità di superficie presenti 
sul solaio

- Impalcato copertura: G1; G2; Qnk (carico neve), Qk (carico variabile 

funzione della destinazione d’uso) 

► Per l’analisi dei carichi di un solaio di copertura bisogna tenere presente che:

► E’ da prevedere un manto d’impermeabilizzazione

► E’ necessario tenere conto del peso di parapetti o cornicioni solo alle

estremità libere delle mensole (se presenti)

► Non vi sono tramezzi



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

- Impalcato copertura 
(G1; G2; Qnk, Qk) 

Qk tabella 3.1.II delle NTC

QK = 0.50 kN/m2

Copertura accessibile 

per sola manutenzione



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

I valori di progetto del carico si ottengono
moltiplicando le azioni permanenti G per
un fattore parziale γG= 1,3 (1,0 se riduce la
sollecitazione di progetto) e quelle variabili
Q per un fattore γQ=1.50 (0.0 se riduce la
sollecitazione)

► L1, L2, L3, Ls : luci del solaio

► a, b: larghezze dell’impalcato

► E’ possibile valutare il carico per unità di
lunghezza sulle travi riconoscendo che tale
carico corrisponde alle reazioni vincolari
valutabili sullo schema di solaio analizzato 
nel primo elaborato progettuale

► In tal modo, i valori delle reazioni vincolari 
sono ottenuti a partire dalla soluzione 
"esatta" della trave continua



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

� Dovendo distinguere i carichi sulle
travi tra azioni permanenti e variabili e
potendo accettare qualche
approssimazione nei valori numerici a
vantaggio di una maggiore facilità e
chiarezza nel calcolo, si procede alla
valutazione dei carichi sulle travi
ragionando per aree di influenza

� Si ipotizza, cioè, che su ogni
appoggio scarichino per metà le due
campate adiacenti.

► Valutazione dei carichi per aree di
influenza



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Valutazione dei carichi per aree di
influenza

� Procedendo in questo modo, non si terrebbe
conto della continuità che contraddistingue il
solaio in corrispondenza degli appoggi;
questo fatto comporterebbe una sottostima
del carico che compete alle travi centrali

� Per tener conto della continuità dello
schema del solaio si può ricorrere all'utilizzo
dei cosiddetti coefficienti di continuità per
aumentare il carico che compete alle travi
intermedie.

� Per lo schema di trave continua su 4
appoggi tale coefficiente si può porre con
buona approssimazione uguale a 1.10 (tale
valore sarebbe proprio quello esatto se le
luci fossero uguali e non ci fosse lo sbalzo)



Predimensionamento delle travi

► coefficienti di continuità



Predimensionamento delle travi

► coefficienti di continuità



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato Tipo

a

1
1 1 12t s s c

L
G G G L C

 = ⋅ + ⋅ ⋅  
1

2 2 22t s s c
L

G G G L C
 = ⋅ + ⋅ ⋅  

1
2kt k ks s c
L

Q Q Q L C
 = ⋅ + ⋅ ⋅  

Trave 10-11-12

b

G1t

G2t

Qkt

1.00



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato Tipo

a

1 2
1 1 2 2t c

L L
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

1 2
2 2 2 2t c

L L
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

1 2
2 2kt k c
L L

Q Q C
  = ⋅ + ⋅  

  

Trave 7-8-9

b

G1t

G2t

Qkt

1.10



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato Tipo

a

32
1 1 2 2t c

LL
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

32
2 2 2 2t c

LL
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

32
2 2kt k c

LL
Q Q C

  = ⋅ + ⋅  
  

Trave 4-5-6

b

G1t

G2t

Qkt

1.10



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato Tipo

a

3
1 1 2t c

L
G G C

 = ⋅ ⋅  

3
2 2 2t c

L
G G C

 = ⋅ ⋅  

3

2kt k c
L

Q Q C
 = ⋅ ⋅  

Trave 1-2-3

b

G1t

G2t

Qkt

1.00



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato copertura

a

1
1 1 2t c

L
G G C

 = ⋅ ⋅  
1

2 2 2t c
L

G G C
 = ⋅ ⋅  

1
2kt nk c
L

Q Q C
 = ⋅ ⋅  

Trave 10-11-12

b

G1t

G2t

Qkt

1.00



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato copertura

a

Trave 7-8-9

b

G1t

G2t

Qkt

1.10

1 2
1 1 2 2t c

L L
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

1 2
2 2 2 2t c

L L
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

1 2
2 2kt nk c
L L

Q Q C
  = ⋅ + ⋅  

  



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato copertura

a

Trave 4-5-6

b

G1t

G2t

Qkt

1.10

32
1 1 2 2t c

LL
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

32
2 2 2 2t c

LL
G G C

  = ⋅ + ⋅  
  

32
2 2kt nk c

LL
Q Q C

  = ⋅ + ⋅  
  



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi

► Impalcato copertura

a

Trave 1-2-3

b

G1t

G2t

Qkt

1.00

3
1 1 2t c

L
G G C

 = ⋅ ⋅  

3
2 2 2t c

L
G G C

 = ⋅ ⋅  
3

2kt nk c
L

Q Q C
 = ⋅ ⋅  



Predimensionamento delle travi

► Valutazione dei carichi sulle travi



CLASSE 16/20  20/25 25/30 28/35 35/45 40/50 45/55 50/60

fcd (MPa) 9.07 11.33 14.17 15.87 19.83 22.67 25.50 28.33

(yc/h)max 0.419 0.335 0.268 0.239 0.192 0.168 0.149 0.134

(εs)min 0.57% 0.80% 1.09% 1.26% 1.66% 1.95% 2.23% 2.52%

(d*/d)min 0.816 0.852 0.882 0.895 0.916 0.926 0.934 0.941

Progetto a flessione allo SLU

1

0.8 0.4

= =
 − 
 

ED ED
u

c c
cd

M M
h r

y yd b b
f

h h h
1.

Per garantire un’adeguata duttilita’ alla sezione, per la quale la crisi avviene con

acciaio ampiamente in campo plastico, occorre fissare un valore di yc/h ≤

(yc/h)max riportato in tabella per ciascuna classe di calcestruzzo

c

MEddh=?

b

As=?

yc



Predimensionamento delle travi



Predimensionamento delle travi













Predimensionamento pilastri

I pilastri di un edificio in zona sismica sono sollecitati a pressoflessione

Una prima indicazione sul loro dimensionamento può ricavarsi dall’esame
dei domini di resistenza che mostrano le coppie M-N limite per tre sezioni
(30×60, 40×60 e 30×80) e per diversi valori dell’armatura

Il valore massimo del momento flettente che può essere portato da una
sezione corrisponde ad uno sforzo normale NSd per il quale la tensione
media NSd / Ac è all’incirca pari a 0.5 fcd

Si ha comunque una buona capacità portante flessionale per valori di NSd
/ Ac compresi tra 0.15 fcd e 0.75 fcd



Predimensionamento pilastri







Indicazioni prgettuali

È opportuno evitare forme troppo allungate, e soprattutto ecces-sive
differenze di larghezza tra travi e pilastri, per consentire una migliore tra-
smissione degli sforzi.

Se la carpenteria presenta una sufficiente regolarità, la conseguente uni-
formità di carico sui pilastri porta automaticamente a sezioni uguali o poco 
differenti tra loro. In caso contrario, pur non escludendo la possibilità di 
usare numerose sezioni anche notevolmente diverse, può essere preferibile 
sovradi-mensionare i pilastri meno caricati riducendo le sezioni a un 
numero di tipi li-mitato (non superiore a 3) e con momento di inerzia 
massimo non molto dissi-mile tra loro. Si ottiene così, innanzi tutto, uno 
sgravio flessionale dei pilastri più caricati



Per ciascun pilastro la sezione potrà essere mantenuta costante oppure
differenziata ai diversi ordini. La progressiva riduzione delle sollecitazioni dovute
sia al sisma che ai carichi verticali può far propendere per una riduzione della
sezione ai piani superiori. La variazione di sezione comporta però problemi
esecutivi (sagomatura delle barre metalliche, ecc.) che, se non ben affrontati,
possono inficiare la continuità del pilastro nel nodo

E’ comunque opportuno limitare le rise-ghe sia come numero (mantenendo la
sezione invariata almeno per 2 ordini) sia come entità; si dovrà inoltre dedicare
una particolare cura alle tavole illustran-ti in dettaglio i provvedimenti da prendere
per una corretta esecuzione della risega.

Indicazioni progettuali



Armature longitudinali nei pilastri



FASI PRINCIPALI DELLA PROGETTAZIONE

Analisi dei carichi

Predimensionamento

Analisi delle sollecitazioni

Progetto e verifica degli
elementi strutturali

Definizione delle 
combinazioni di carico

Definizione schema strutturale



Definizione delle combinazioni di 
carico



Combinazioni di carico (§2.5.3 NTC 2008)



Combinazioni di carico (§2.5.3 NTC 2008)

Gli effetti dell'azione sismica saranno valutati tenendo conto delle masse
associate ai seguenti carichi gravitazionali



Combinazioni di carico (§2.5.3 NTC 2008)



FASI PRINCIPALI DELLA PROGETTAZIONE

Analisi dei carichi

Predimensionamento
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Progetto e verifica degli
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Definizione schema strutturale



Analisi delle sollecitazioni



Numerazione degli elementi strutturali

Pilastri

I pilastri vanno numerati con numeri da 1 a 100, seguendo un criterio che 
possa essere facilmente individuato da chiunque esamini la carpenteria. 

Un criterio frequentemente utilizzato è quello di partire da un vertice della 
pianta, seguire in verso orario tutto il perimetro e proseguire poi all’interno 
con lo stesso verso, secondo una spirale.

Quando i pilastri sono disposti in pianta secondo un reticolo regolare, è 
però più conveniente numerarli per fi-le, per esempio da sinistra verso 
destra e dall’alto verso il basso.

Travi

Le travi vanno individuate con i numeri da 101 a 150 per il primo impalca-
to, da 201 a 250 per il secondo, ecc. 

Solai

I vari solai, differenti per schema statico o carico, vanno individuati con i 
numeri da 151 a 199 nel primo impalcato, da 251 a 299 nel secondo, ecc. 



Azione sismica
Valutazione dei carichi sismici

� Nell’ipotesi di impalcati infinitamente rigidi, il modello è caratterizzato
da tre gradi di libertà per ciascun livello. A ciascuno di questi gradi di
libertà va associata una massa, o equivalentemente, un peso sismico,
che vanno determinati secondo quanto previsto dal §3.2.4

Dove  ψ2j tiene conto della probabilità che tutti i carichi siano presenti
sulla struttura in occasione del sisma



Azione sismica

Valutazione dei carichi sismici

Peso sismico solaio



Azione sismica

Valutazione dei carichi sismici

Peso sismico balconi

Peso sismico scala



Azione sismica

Valutazione dei carichi sismici

Peso sismico scala



Azione sismica

Valutazione dei carichi sismici

Incidenza tamponature

1
2

75
2

i i
tamp tamp tr

h hkN kN
I % di G h

mm

+ +     = ⋅ − =     
    

Per 1°,2°,3° livello

4
2

75
2tamp tamp tr
hkN kN

I % di G h
mm

      = ⋅ − =     
    

Per 4° livello

tamp iw I l= ⋅∑

Peso sismico tamponature



Azione sismica

Valutazione dei carichi sismici

Sviluppo travi e pesi sismici

2travi travi
kN

w G sviluppo travi
m

 = ⋅ 
 

Il calcolo de peso delle travi viene effettuato valutando lo sviluppo travi
considerando le travi longitudinali nella loro intera lunghezza, mentre le travi
trasversali sono misurate per la loro lunghezza netta fra le travi longitudinali, dallo
sviluppo complessivo delle travi vengono dedotti gli ingombri dei pilastri.



Azione sismica

Valutazione dei carichi sismici

Pesi sismici pilastri ( )kN

Gp=peso unitario pilastri (b x h x γcls)

n = n. pilastri per livello



Azione sismica

Valutazione dei carichi sismici - Riepilogo



Azione sismica

Valutazione delle masse sismiche

Per ciascun livello, le masse associate agli spostamenti lungo X ed Y sono
ovviamente uguali

La massa associata al grado di libertà rotazionale è data dal prodotto delle
masse per il quadrato del raggio di inerzia. Tali quantità sono assegnate
direttamente al baricentro del relativo livello, coerentemente con l’ipotesi di
impalcato infinitamente rigido

La masse sismiche si ricavano dividendo i pesi sismici per l’accelerazione 
di gravità g = 9,81 m/s²:

Il raggio di inerzia ρ è calcolato assumendo tutte le masse spalmate 
uniformemente sulla superficie dell’edificio, di dimensioni rettangolare 
BxH. Di conseguenza, ρ può essere valutato mediante la seguente 
approssimazione:

2 2

12

B Hρ ⋅=



Azione sismica

Valutazione delle masse sismiche

2
pI M ρ= ⋅



Azione sismica

Determinazione del baricentro degli impalcati



Azione sismica

Determinazione del baricentro degli impalcati

La pianta dell’edificio è simmetrica rispetto all’asse verticale Y , quindi il
baricentro delle masse riposa su tale asse; la posizione rispetto all’asse X
asse, per il quale non esiste la simmetria per tutti gli elementi, viene
determinata applicando il teorema di Varignon, ossia annullando i
momenti statici delle masse di piano rispetto a tale asse

Gli elementi simmetrici rispetto all’asse X, quali tamponamenti, travi 
perimetrali, pilastri degli allineamenti A e D, e balconi, che non danno 
contributo al momento statico, non vengono considerati nel calcolo di 
questa grandezza

Per ogni livello, si calcola la distanza yMi dalla asse X, ossia

xi
Mi

ii

S
y

W
=
∑
∑

Wi = peso sismico di ciascun livello

SX = momento statico del generico elemento dall’asse X



Azione sismica

Determinazione del baricentro degli impalcati

Per ogni livello, si calcola la distanza yMi dalla asse X, ossia

xi
Mi

ii

S
y

W
=
∑
∑

Wi = peso sismico di ciascun livello

SX = momento statico del generico elemento dall’asse X

Ad esempio, nel caso del solaio, sono noti:
Gsol (kN/m2)
Superficie solaio (m2)

x sol sol GiS G Sup d= ⋅ ⋅

dGi = distanza del baricentro dell’area 
dall’asse X



Analisi Strutturale- Analisi Modale

Ogni struttura ha un numero di modi propri di vibrare pari ai gradi di libertà
della struttura.
Ogni modo di vibrare è caratterizzato da una pulsazione per cui tutte le
masse del sistema vibrano in fase e quindi passano contemporaneamente
attraverso il punto di massimo spostamento.

Per ogni modo di vibrare, e
quindi per ogni periodo, si può
considerare che venga
attivata una specifica quota
parte della massa totale,
indicata come massa efficace
del modo di vibrare.

Con le tecniche numeriche
specifiche dell’analisi modale,
attraverso l’utilizzo dello spettro
di risposta di progetto in
accelerazione SDe vengono
calcolate le massime forze di
inerzia specifiche per ogni
modo di vibrare



Analisi Strutturale- Analisi Modale

Il comportamento effettivo della struttura contempla la compresenza di tutti
i modi, pertanto, al fine del calcolo delle sollecitazioni e degli spostamenti,
deve essere valutata una combinazione dei modi relativi alle masse messe
in gioco, poichè non tutti i valori massimi vengono raggiunti
contemporaneamente



Analisi Strutturale- Analisi Modale

Nel caso in esame, per la tipologia strutturale di telaio spaziale a quattro piani
con orizzontamenti infinitamente rigidi, per ogni situazione di carico, i gradi di
libertà sono 3 per ogni piano – due traslazioni e una rotazione - per un totale di
12 gradi di libertà, di cui 4 torsionali, 4 traslatori lungo l’asse X e 4 traslatori
lungo l’asse y

CQC



Analisi Strutturale- Analisi Modale



Analisi Strutturale- Analisi Modale



Analisi Strutturale- Analisi Modale

Eccentricità accidentali

§ 7.3.3.2



Analisi Lineare Statica
§ 7.3.3.2 (NTC 2008)



Analisi Strutturale- Analisi Modale
§ 7.3.3.2 (NTC2008)

B

A



Analisi Strutturale- Analisi Modale

Risultati dell’analisi modale



Risultati dell’analisi modale

Analisi Strutturale- Analisi Modale



Risultati dell’analisi modale

Analisi Strutturale- Analisi Modale



Analisi Lineare Statica
§ 7.3.3.2 (NTC 2008)



Analisi Lineare Statica
§ 7.3.3.2 (NTC 2008)



a cura di: Carmine Lima

DEFINIZIONE DELLE COMBINAZIONI DI CARICO
Valutazione delle azioni orizzontali

L’azione orizzontale complessiva Fh è proporzionale al peso totale della
struttura:

321 WWWWtot ++=
g

W

q

Sa
F totg

h ⋅
⋅⋅

=
5.2

Massima accelerazione attesa al suolo

Zona 2  ->    ag=0.25g

Fattore di amplificazione dovuto al suolo
Categoria A   ->    S=1.00

Fattore di struttura RKqq ⋅= 0

Fh

ddy du

ayFh

auFh

0.1=RK

S
tr

u
tt

u
ra

 r
e
g
o
la

reyuq αα⋅= 0.30

3.1=yu αα

Strutture a telaio 
in Bassa Duttilità

Telai a più piani e 
più campate

3 1,3 1,0 3,9q = ⋅ ⋅ =



Progettazione per azioni sismiche

NTC 2008

PGA<0.05 g





















FASI PRINCIPALI DELLA PROGETTAZIONE

Analisi dei carichi

Predimensionamento

Analisi delle sollecitazioni

Progetto e verifica degli
elementi strutturali

Definizione delle 
combinazioni di carico

Definizione schema strutturale



Progetto e verifica degli elementi 
strutturali



Criteri generali di progettazione

NTC 2008



Criteri generali di progettazione

NTC 2008



Sollecitazioni di calcolo

Travi_Flessione

I momenti flettenti di calcolo, da utilizzare per il dimensionamento o verifica 
delle travi, sono quelli ottenuti dall’analisi globale della struttura per le 
combinazioni di carico considerate

NTC 2008

L’idea che “abbondare con le armature fa sempre bene” deve essere
utilizzata con cautela in zona sismica. Conferire maggiore resistenza alle
travi, abbondando nell’armatura, potrebbe portare a meccanismi di piano,
poco duttili. Per evitare ciò, la normativa impone Il CRITERIO DI GERARCHIA
DELLE RESISTENZE.

Non si può più quindi, abbondare “fuori calcolo”, o meglio ad ogni
armatura aggiuntiva nelle travi deve corrispondere un analogo aumento
dell’armatura nei pilastri



Travi

Calcolo dell’area di armatura necessaria

CLASSE 16/20  20/25 25/30 28/35 35/45 40/50 45/55 50/60

fcd (MPa) 9.07 11.33 14.17 15.87 19.83 22.67 25.50 28.33

(yc/h)max 0.419 0.335 0.268 0.239 0.192 0.168 0.149 0.134

(εs)min 0.57% 0.80% 1.09% 1.26% 1.66% 1.95% 2.23% 2.52%

(d*/d)min 0.816 0.852 0.882 0.895 0.916 0.926 0.934 0.941

( ),min
0.4

ED
s

c yd

M
A

d y f
=

− ,min 0.9
ED

s
yd

M
A

d f
=

⋅

≈ 0.9 d Per classi di calcestruzzo di resistenza ordinaria
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO

a cura di: Carmine Lima

COMMENTI INTRODUTTIVI

Per le travi e per i pilastri sono già state predimensionate le sezioni
Trasversali sulla base di schemi semplificati dai quali è stato
possibile stimare approssimativamente il livello tensionale (momenti
flettenti, sforzi normali) a cui essi sono soggetti.

A valle dell’analisi delle sollecitazioni è possibile avere una misura
più realistica delle caratteristiche della sollecitazione (N,M,V) che
competono ai vari elementi.

E’, dunque, possibile progettare le armature di travi e pilastri sulla
base dei risultati delle analisi e considerando le prescrizioni normative
(Nuove Norme Tecniche, D.M. 14/01/2008).

In particolare, nel seguito si espongono i passi principali per la
Progettazione delle armature longitudinali e trasversali nei traversi.

Bozza del 20  Aprile  2010
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima

Progettazione delle armature longitudinali

Il progetto delle armature longitudinali viene condotto considerando i
valori assunti dal Momento Flettente lungo l’asse della trave ed, in
particolare, nelle sezioni in cui MEd assume i valori massimi e minimi
(sezioni terminali ed intermedie alla campata).

Sebbene dalle analisi delle sollecitazioni le travi risultino pure soggette
ad un sforzo normale, si può prescindere da esso in quanto
numericamente trascurabile e concettualmente non significativa.

125.04

-152.57

130.06

-240.33

-239.48

9.87
38.54

-89.09

51.75

Bozza del 20  Aprile  2010

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima

Progettazione delle armature longitudinali
Avendo presente la necessità di disporre in ogni sezione trasversale 
almeno due reggistaffe (superiormente ed inferiormente) e, 
comunque, un minimo di armatura pari ad As=0.0015 Ac e 2φ14 
superiormente ed inferiormente si possono progettare le aree di 
acciaio richieste nelle sezioni critiche.

sd

)(
Edinf

min,s hf

M
A

ζ

+
=

MPa 3.391
15.1

450f
f

s

sk
sd ===

γ

bM

h
r

)(
Ed

u +
=( )cdsdu f,f;rζζ =

Tabelle

85.0≈ζ

Sezione b h d' MEd
(+) As,min

inf Tondini As
inf MEd

(-) As,min
sup Tondini As

sup

[cm] [cm] [cm] [kNm] [cm2] [cm2] [kNm] [cm2] [cm2]

7 38.54 2.32 3φ16 6.03 89.09 5.36 3φ16 6.03

7-8 51.75 3.11 3φ16 6.03 0 0.00 3φ16 6.03

9.87 0.59 3φ16 6.03 239.48 14.40 3φ16+3φ20 15.45

9.87 0.59 4φ16 8.04 239.48 14.40 3φ16+3φ20 15.45

8-9 130.06 7.82 4φ16 8.04 0 0.00 3φ16 6.03

9 0 0.00 3φ16 6.03 152.57 9.17 5φ16 10.05

8

Momenti Negativi/Armature superiori

30 50 3

Momenti Positivi/Armature inferiori

Bozza del 20  Aprile  2010

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima

Armature longitudinali: Disposizione

3
φ1
6

kNm22.523.39131450085.0fhAM

kNm43.333.39120150085.0fhAM

sd201,s201,Rd

sd161,s161,Rd

=⋅⋅⋅≈=

=⋅⋅⋅≈=

φφ

φφ

ζ
ζ

3
φ1
6

3
φ2
0

3φ16 3φ16 3φ16

3φ16 3φ16

3φ20

1φ16

1φ16

Ls=35φ

Ls=35φ

La=35φ

Bozza del 20  Aprile  2010
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

125.04

-152.57

130.06

-240.33

-239.48

9.87
38.54

-89.09

51.75

Armature longitudinali: Disposizione

3φ16 3φ16 3φ16

3φ16 3φ16

3φ20

1φ16

1φ16

1+1φ12
1+1φ12

(ferri di parete)

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TA G L IO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Verifiche a flessione

Il calcolo dei momenti resistenti finalizzato al progetto delle armature
è stato condotto tramite una relazione semplificata. In fase di verifica,
almeno per le sezioni critiche, è opportuno valutare per via analitica
il momento resistente MRd allo SLU delle sezioni in c.a. considerando
l’armatura effettivamente presente nelle sezioni stesse.

Sezione 8: momento resistente negativo

As=As
sup=15.45 cm2 As’=As

inf=8.04 cm2

( ) ( )
mm 6.106

33.1130080.0

3.3918041545

bf

f'AA
y

cd

sdss)(
c =

⋅⋅
⋅−=

−
=−

ψ

( ) ( )
( ) ( )

kNm Nmm 

dhfAydhfbyM sdsccdcRd

34.2621009.257

605003.3918046.1064.03050033.116.10630080.0

'2''

6

)()()(

=⋅=

=−⋅⋅+⋅−−⋅⋅⋅⋅=
=−⋅+−−⋅= −−− λψ

COMMENTI INTRODUTTIVI FL E S S IO N E TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Verifiche a flessione

Sezione 8: momento resistente positivo

As=As
inf=8.04 cm2 As’=As

sup=15.45 cm2

( ) ( )
( ) ( )

kNm Nmm 

dhAydhfbyM ssccdcRd

72.1391029.105

6050069.111154522.554.03050033.1122.5530080.0

'2'''

6

)()()(

=⋅=

=−⋅⋅+⋅−−⋅⋅⋅⋅=
=−⋅+−−⋅= +++ σλψ

( ) 0fAy'E'Afby sds
)(

cssscd
)(

c =−+ ++ εψ

Asse neutro in zona 2

0fA
y'dh

'dy
01.0E'Afby sds)(

c

)(
c

sscd
)(

c =−
−−

−
⋅⋅+ +

+
+ψ

mm 22.55y )(
c =+

00053.0's =ε

MPa 69.111's =σ

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Sezione yc
(+) MRd

(+) MEd
(+) Esito yc

(-) MRd
(-) MEd

(-) Esito

[cm] [kNm] [kNm] [cm] [kNm] [kNm]

7 5.67 104.95 38.54 OK! 5.67 104.95 89.09 OK!

7-8 5.67 104.95 51.75 OK! 5.67 104.95 0 OK!

4.49 105.291 9.87 OK! 13.55 257.09 239.48 OK!

5.22 139.722 9.87 OK! 10.66 262.34 239.48 OK!

8-9 6.96 138.836 130.06 OK! 5.28 105.10 0 OK!

9 4.99 105.183 0 OK! 8.21 172.40 152.57 OK!

8

Verifiche nelle sezioni di momento massimo

Verifiche a flessione
Quadro sintetico relativo alle sezioni critiche

Con analoghe modalità è possibile calcolare il valore di progetto MRd del
momento resistente nelle diverse sezioni critiche al fine di confrontarlo
con i corrispondenti valori di progetto MEd della sollecitazione.

COMMENTI INTRODUTTIVI FL E S S IO N E TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Verifiche a flessione
Minimi Normativi di armatura longitudinale

db0013.0db
f

f
26.0A tt

sk

ctm
min,s ⋅⋅≥⋅⋅⋅=

cmax,s A04.0A ⋅=

1. In ogni sezione l’armatura longitudinale in zona tesa deve essere non
inferiore a:

2. L’armatura totale presente (As,sup+As,inf) in ogni sezione deve essere
inferiore a:

3. Almeno due barre ϕ14 devono essere presenti superiormente e
inferiormente per tutta la lunghezza della trave

4. Nelle zone critiche l’armatura 
compressa deve essere almeno pari 
al 50% dell’armatura tesa (25% per 
le restanti zone) (per CD”B” la zona 
critica si estende per una lunghezza pari 
all’altezza della sezione della trave o L/6)

L = 692

H I L

10/10
104

St.φ10/8
132

St.φ10/12
96

St.10/16
84

St.φ10/12
112

St.φ10/8

45 3

580

60 535 30

Lcr =max(h, L/6)

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Verifiche a flessione
Minimi Normativi di armatura longitudinale

sy
comp

sy f

5.3

f

4.1 +<< ρρ

5. Il rapporto geometrico relativo all’armatura tesa, in ogni sezione, 
deve essere compreso nei seguenti valori:

Dove 
As

b h
ρ =

⋅

comp

As '

b h
ρ =

⋅

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO



Travi

Disposizione delle armature



§ 7.4.6 Dettagli costruttivi



§ 7.4.6 Dettagli costruttivi





Travi_Taglio NTC 2008

Sollecitazioni di calcolo

Al fine di escludere la formazione di meccanismi inelastici dovuti al taglio,
le sollecitazioni di taglio di calcolo VEd si ottengono sommando il
contributo dovuto ai carichi gravitazionali agenti sulla trave, considerata
incernierata agli estremi, alle sollecitazioni di taglio corrispondenti alla
formazione delle cerniere plastiche nella trave e prodotte dai momenti
resistenti Mb,Rd,1,2 delle due sezioni di plasticizzazione (generalmente
quelle di estremità) determinati come indicato in § 4.1.2.1.2, amplificati del
fattore di sovraresistenza γRd assunto pari, rispettivamente, ad 1,20 per
strutture in CD”A”, ad 1,00 per strutture in CD”B”.

Per ciascuna direzione e ciascun verso di applicazione delle azioni
sismiche, si considerano due valori di sollecitazione di taglio, massimo e
minimo, ipotizzando rispettivamente la presenza e l’assenza dei carichi
variabili e momenti resistenti Mb,Rd,1,2, da assumere in ogni caso di verso
concorde sulla trave.



Travi_Taglio NTC 2008

Sollecitazioni di calcolo

Nello spirito della gerarchia delle resistenze, il taglio in base a cui verificare 
la sezione e progettare le armature trasversali non è quello che viene dal 
calcolo, ma deve essere determinato con condizioni di equilibrio, a partire 
dalla capacità resistente a flessione delle sezioni di estremità della trave. 
Questa deve essere valutata a partire dalle armature superiori ed inferiori 
effettivamente disposti nella sezione.

Nel caso di strutture in cemento armato, che tipicamente hanno una
armatura superiore ed inferiore diverse, si calcolerà sia il momento
resistente positivo che quello negativo

Il fattore di sovraresistenza γRd (=1.20 per CDA e 1 per CDB) tiene conto
della possibilità che l’acciaio delle barre longitudinali abbia una tensione
di snervamento maggiore del previsto
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

Dopo aver progettato le armature longitudinali si può passare alla
determinazione delle armature trasversali legate alle sollecitazioni
da taglio.

Per quanto attiene alla Combinazione di carico n.1, si può ritenere
che le azioni statiche siano note con sufficiente accuratezza e, quindi,
le sollecitazioni di calcolo derivano direttamente dall’analisi delle
sollecitazioni.

-1
2

.4
0

-3
5

.4
3

4
4.

14

122.40

238.21

120.52

-165.12

238.86

-208.89

-146.78 -163.44

COMMENTI INTRODUTTIVI FL E S S IO N E TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

Quanto alle sollecitazioni taglianti indotte dalle azioni sismiche vanno
tenute presenti due considerazioni:
- l’azione sismica è assai più incerta di quelle levate ai carichi
gravitazionali e, dunque, molto più incerti sono i valori delle
sollecitazioni che questa induce;
- la crisi per taglio, al contrario di quella per flessione, è una crisi di
tipo fragile.

Fc

dy du

Comportamento
Duttile

R

dy=du

Comportamento
Fragile

Verificato se:
dd≤du

dd

Fd

Fc

R

Verificato se:
Fd≤Fu

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

Pertanto, per evitare crisi per taglio in presenza di azioni assai incerte,
è necessario considerare la massima azione tagliante che può
svilupparsi nei traversi.

Per le due combinazioni sismiche è possibile prevedere il segno dei 
momenti nodali per il generico traverso:

Combinazione 2 Combinazione 3
Fh Fh

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

Il massimo valore del momento nodale è legato al momento
resistente MRd delle sezioni estreme per le quali è stata appena
progettata l’armatura longitudinale.

i j i j

γRdMj,i,Rd
(-)γRdMi,j,Rd

(+) γRdMj,i,Rd
(+)γRdMi,j,Rd

(-)

Il valore di progetto MRd rappresenta un estremo inferiore per la
resistenza flessionale delle sezioni laterali. Per questa ragione, al fine
di stimarne un valor medio, lo si amplifica per il fattore di
sovraresistenza γRd (γRd=1.0 per CD “B”)

Sui traversi, contemporaneamente al sisma, è presente il carico
qd,2=qd,3=gk+ψ2qk.

qd,2 qd,3

d,2 ijq L

2
d,2 ijq L

2
d,3 ijq L

2
d,3 ijq L

2
( ) ( )

i, j,Rd j,i,Rd
Rd

ij

M M

L

+ −+
γ

( ) ( )
i, j,Rd j,i,Rd

Rd
ij

M M

L

− ++
γ

COMMENTI INTRODUTTIVI FL E S S IO N E TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

i j i j

γRdMj,i,Rd
(-)γRdMi,j,Rd

(+) γRdMj,i,Rd
(+)γRdMi,j,Rd

(-)qd,2 qd,3

d,2 ijq L

2
d,2 ijq L

2
d,3 ijq L

2
d,3 ijq L

2
( ) ( )

i, j,Rd j,i,Rd
Rd

ij

M M

L

+ −+
γ

( ) ( )
i, j,Rd j,i,Rd

Rd
ij

M M

L

− ++
γ

( ) ( )
d,2 ij i, j,Rd j,i,Rd(2)

i, j,Ed Rd
ij

q L M M
V

2 L

+ −+
= − γ

( ) ( )
d,2 ij i, j,Rd j,i,Rd(2)

j,i,Ed Rd
ij

q L M M
V

2 L

+ −+
= − − γ

( ) ( )
d,3 ij i, j,Rd j,i,Rd(3)

i, j,Ed Rd
ij

q L M M
V

2 L

− ++
= + γ

( ) ( )
d,3 ij i, j,Rd j,i,Rd(3)

j,i,Ed Rd
ij

q L M M
V

2 L

− ++
= − + γ

(2)
j,i,EdV

(2)
i, j,EdV

(3)
j,i,EdV

(3)
i, j,EdV

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TA G L IO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

Sezione yc
(+) MRd

(+) MEd
(+) Esito yc

(-) MRd
(-) MEd

(-) Esito

[cm] [kNm] [kNm] [cm] [kNm] [kNm]

7 5.67 104.95 38.54 OK! 5.67 104.95 89.09 OK!

7-8 5.67 104.95 51.75 OK! 5.67 104.95 0 OK!

4.49 105.291 9.87 OK! 13.55 257.09 239.48 OK!

5.22 139.722 9.87 OK! 10.66 262.34 239.48 OK!

8-9 6.96 138.836 130.06 OK! 5.28 105.10 0 OK!

9 4.99 105.183 0 OK! 8.21 172.40 152.57 OK!

8

Verifiche nelle sezioni di momento massimo

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)
-3

5.
43

4
4.

14

238.21

-165.12

238.86

-208.89

-146.78 -163.44

Combinazione 1: solecitazioni taglianti derivanti direttamente dall’analisi 
delle sollecitazioni.

Combinazione 2 e 3: Riepilogo dei momenti resistenti

8 9

L8,9=5.80 m qd,2=qd,3=45.09 kN/m

kN 95.76
80.5

40.17272.139

2

80.509.45
V )2(

Ed,9,8 =+−⋅=

kN 58.184
80.5

40.17272.139

2

80.509.45
V )2(

Ed,8,9 −=+−⋅−=

Combinazione 2 Combinazione 3

kN 13.194
80.5

34.26218.105

2

80.509.45
V )3(

Ed,9,8 =++⋅=

kN 39.67
80.5

34.26218.105

2

80.509.45
V )3(

Ed,8,9 −=++⋅−=

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

-208.89

238.86

-184.58

76.95

-67.39

194.13

-300.00

-200.00

-100.00

0.00

100.00

200.00

300.00

0.00 5.80

z [m]

V
E

d
 [

kN
]

Combinazione 1

Combinazione 2

Combinazione 3

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale
Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

Resistenza a taglio in assenza di staffe

( )
dbdb

f100k18.0
V wminw

c

3/1
ckl

Rd ν
γ

ρ
≥

⋅⋅
=

0043.0
470300

2013

db

A

w

l,s
l =

⋅
⋅==ρ 65.1

470

200
1

200
1 =+=+=

d
k

3325.02065.1035.0fk035.0 2/12/32/1
ck

2/3
min =⋅=⋅=ν

( )
N N VRd 468754703003325.057171470300

5.1

200043.010065.118.0 3/1
=⋅⋅≥=⋅⋅⋅⋅⋅⋅=

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

-208.89

238.86

-184.58

76.95

-67.39

194.13

-300.00

-200.00

-100.00

0.00

100.00

200.00

300.00

0.00 5.80

z [m]

V
E

d
 [

kN
]

Combinazione 1

Combinazione 2

Combinazione 3

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

Non ci sono tratti di trave nei quali sono 
sufficienti i minimi normativi di armatura 
trasversale!!!

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale
Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

Resistenza a taglio con armatura trasversale

kN 86.238VEd = θ
θαα

2
cd

cwRcd
ctg1

ctgctg

2

f
bd9.0V

+
+⋅⋅⋅⋅⋅=

( ) αθα sinctgctgf
s

A
d9.0V sd

sw
Rsd ⋅+⋅⋅⋅⋅=

Il valore dell’angolo q può essere determinato uguagliando il taglio
sollecitante VEd alla resistenza di calcolo a “taglio compressione” VRcd:

N 238860
ctg1

ctg

2

33.11
13004709.0V

2Rcd =
+

⋅⋅⋅⋅⋅=
θ

θ
63.2=θctg

controllando, comunque, che risulti:
5.2ctg0.1 ≤≤ θ

Il passo delle staffe può essere derivato imponendo che il valore di
calcolo del “Taglio trazione” VRsd risulti pari al taglio sollecitante Ved ed
imponendo ctgθ=2.5:

( ) mm s 2.173150.231.391
238860

100
4709.0 =⋅⋅⋅⋅⋅=

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

-208.89

238.86

-184.58

76.95

-67.39

194.13

-300.00

-200.00

-100.00

0.00

100.00

200.00

300.00

0.00 5.80

z [m]

V
E

d
 [

kN
]

Combinazione 1

Combinazione 2

Combinazione 3

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

Lcr=max(h;L/6)

s=173.2 
mm

Minimi normativi:
- pst<d/4;
- pst<225 mm;
- pst<8 φl;
- pst<24 φt.

pst=100 mm1stφ8/10’ 1stφ8/10’

200.26 kN

COMMENTI INTRODUTTIVI FL E S S IO N E TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale
Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

Resistenza a taglio con armatura trasversale (tratto interno alla trave)

kN 26.200VEd = θ
θαα

2
cd

cwRcd
ctg1

ctgctg

2

f
bd9.0V

+
+⋅⋅⋅⋅⋅=

( ) αθα sinctgctgf
s

A
d9.0V sd

sw
Rsd ⋅+⋅⋅⋅⋅=

Il valore dell’angolo q può essere determinato uguagliando il taglio
sollecitante VEd alla resistenza di calcolo a “taglio compressione” VRcd:

N 200260
ctg1

ctg

2

33.11
13004709.0V

2Rcd =
+

⋅⋅⋅⋅⋅=
θ

θ
29.3=θctg

controllando, comunque, che risulti:
5.2ctg0.1 ≤≤ θ

Il passo delle staffe può essere derivato imponendo che il valore di 
calcolo del “Taglio trazione” VRsd risulti pari al taglio sollecitante VEd:

( ) mm s 206150.231.391
200260

100
4709.0 =⋅⋅⋅⋅⋅=

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

-208.89

238.86

-184.58

76.95

-67.39

194.13

-300.00

-200.00

-100.00

0.00

100.00

200.00

300.00

0.00 5.80

z [m]

V
E

d
 [

kN
]

Combinazione 1

Combinazione 2

Combinazione 3

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

max(h;L/6)

1stφ8/10’ 1stφ8/10’

1stφ8/20’

Minimi normativi:
- Ast>1,5 b [mm2/m];
- pst<300 mm;
- pst<0,8 d

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Armatura Trasversale

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Trave 8-9)

L = 692

F G H I

Sezione longitudinale

L

70
St.φ10/10

126
St.φ10/14

120
St.φ10/10

104
St.φ10/8

132
St.φ10/12

96
St.10/16

84
St.φ10/12

112
St.φ10/8

4 45 3

370 580

325 60 535 30

Soluzione alternativa

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO



I valori di taglio di calcolo sono definiti per i valori minimi e massimi
conseguenti alla presenza o meno dei carichi variabili e con i due segni
possibili in ogni caso concordi.

Pertanto, definiti i valori di momento resistente, assumendo positivo il verso
antiorario, e indicando con Gk i carichi permanenti e Qk i carichi variabili, le
combinazioni possibili sono quattro: per ogni segno del momento due
combinazioni una per il solo carico permanente e una per la combinazione
del permanente con il carico variabile affetto del coefficiente ψ2



Valori del taglio di calcolo





NTC 2008



Armature a taglio delle travi

4.1.2.1.3.1 Elementi senza armature trasversali resistenti a taglio



Armature a taglio delle travi

4.1.2.1.3.1 Elementi con armature trasversali resistenti a taglio

Resistenza di calcolo a “taglio trazione”

Resistenza di calcolo a “taglio compressione”

L’inclinazione θ dei puntoni di calcestruzzo rispetto all’asse della trave:



Caso 1

Se il taglio sollecitante VSd risulta maggiore del valore massimo di VRcd, 

ottenuto per θ=45°, occorre modificare la sezione o adottare un 

calcestruzzo di classe più elevata;

Progetto delle armature 

Armature a taglio delle travi



Progetto delle armature 

Armature a taglio delle travi

Caso 2
Se il taglio sollecitante VSd è compreso fra il minimo e il massimo
valore di VRcd, ottenuti rispettivamente per θ=21,81° e θ=45°,
dall’eguaglianza del taglio sollecitante VSd con la resistenza a taglio-
compressione VRcd:

si ricava l’inclinazione delle

bielle compresse θ*

Noto il valore dell’inclinazione θ* è possibile calcolare l’armatura trasversale

A
sw

ovvero il passo s delle staffe.

Essa può ottenersi dall’eguaglianza tra il taglio sollecitante V
sd

(ovvero t
sd

) con

la resistenza a taglio trazione V
Rsd

(ovvero t
Rsd

) :

θ⋅
⋅=

cot

1

fd

sV
A

yd
*
Sd

swdsRSd VV =

RcdSd VV =

θ⋅⋅⋅== cot
s

d
fAVV

*

ydswRsdSd



Progetto delle armature 

Armature a taglio delle travi

Caso 3
Viceversa, se il taglio sollecitante VSd risulta minore del valore minimo
di VRcd, ottenuto per θ=21,81°, la resistenza delle bielle compresse è
sovrabbondante.

L’armatura trasversale Asw può ottenersi dall’eguaglianza del taglio
sollecitante VSd con la resistenza a taglio trazione VRsd valutata per una

cot 2,5θ =

dalla quale può ricavarsi che:

1

2 5
Sd

sw *
yd

V s
A

.d f

⋅
=

⋅

)5.2(cotRsdSd VV =θ= )50.2(
s

d
fAVV

*

ydswRsdSd ⋅⋅⋅==



Armature a taglio delle travi

§ 7.4.6 Dettagli costruttivi





Nel caso di verifica a taglio di una sezione in c.a. sono conosciute:

- la geometria della sezione; la base b, l’altezza geometrica h e 
l’altezza utile d;

- l’armatura metallica trasversale Asw, nonché il passo s; 

- le proprietà meccaniche del calcestruzzo fcd e dell’acciaio fyd.

Step 1
Si eguaglia il taglio compressione VRcd con il taglio trazione VRsd
valutato con le relative formulazioni.
Questo consente di calcolare l’inclinazione in corrispondenza della
quale si registra la contemporanea crisi delle bielle compresse e lo
snervamento delle armature trasversali, ossia:

0 5
1c

Rcd Rsd
sw

.
V V cot *

αθ
ω

⋅= − − > = −

Armature a taglio delle travi

 

sw yd
sw

cd

A f

b s 300 100 14,17

⋅
ω = = =

⋅ ⋅σ ⋅ ⋅
 

Percentuale
meccanica di
armatura trasversale

Verifica  



Armature a taglio delle travi

Verifica  

• Se la *cotθ  è compresa nell’intervallo (1,0-2,5) è possibile valutare il taglio 
resistente VRd(=VRcd=VRsd)  

 
• Se la *cotθ  è maggiore di 2.5 la crisi è da attribuirsi all’armatura trasversale 

e il taglio resistente VRd(=VRsd) coincide con il massimo taglio sopportato 
dalle armature trasversali valutabile per una cot 2,5θ = .  

 
• Se la *cotθ  è minore di 1.0 la crisi è da attribuirsi alle bielle compresse e il 

taglio resistente VRd(=VRcd) coincide con il massimo taglio sopportato dalle 
bielle di calcestruzzo valutabile per una cot 1,0θ = . 

Step 2
Successivamente bisogna controllare se l’inclinazione così valutata è 
rispettosa dei limiti normativi. Pertanto:

Resistenza di calcolo a “taglio trazione”Resistenza di calcolo a “taglio compressione”



La traslazione del momento flettente

La formazione delle lesioni inclinate di rispetto all'asse dell'elemento
comporta un aggravio dello stato tensionale nell'armatura tesa
longitudinale, che talvolta, soprattutto nel caso di debole armatura
trasversale, risulta non trascurabile.

Se si fa riferimento allo schema di Figura, si può analizzare l'equilibrio
alla rotazione del concio, delimitato proprio dalla lesione inclinata, rispetto
al punto P.

θ

d

d*cotθ
V

T

C

V S

Vcotαα
d*

a

P
d*/2

d*/2

θ

d

d*cotθ
V

T

C

V S

Vcotαα
d*

a

P
d*/2

d*/2



La traslazione del momento flettente

θ

d

d*cotθ
V

T

C

V S

Vcotαα
d*

a

P
d*/2

d*/2

θ

d

d*cotθ
V

T

C

V S

Vcotαα
d*

a

P
d*/2

d*/2

* *
* * d d

T d V (a d cot ) V cot (V cot ) 0
2 2

⋅ − ⋅ + ⋅ θ + ⋅ ⋅ θ + ⋅ α ⋅ =

dalla quale si ricava lo sforzo nell’armatura tesa:









α−θ⋅+⋅= )cot(cot

2

d
a

d

V
T

*

*

che, essendo aVM ⋅= può scriversi: )cot(cot
2

V

d

M
T

*
α−θ⋅+=



La traslazione del momento flettente

)cot(cot
2

d*

α−θ⋅

yd
s f

cotcot

2

V
A

α−θ⋅=

Quindi l’effetto della fessurazione diagonale comporta la traslazione del
momento flettente calcolato nelle condizioni di carico allo stato limite
ultimo di una quantità

 e quindi un’armatura longitudinale integrativa fornita dalla relazione:

s
yd yd

T V cot
A

f 2 f

θ= = ⋅

Armatura trasversale 

costituita da staffe

Nella sezione di appoggio deve prevedersi una armatura inferiore

s
yd yd

T V
A cot

f f
= = ⋅ θ

Assenza di armatura 

trasversale

cot 1,0θ =



La traslazione del momento flettente

4.1.2.1.3.2 Elementi con armature trasversali resistenti al taglio



Pilastri: progetto dell’armatura

Per definire l’armatura, sarebbe ovviamente “comodo” disporre di un
programma che la progetti direttamente a pressoflessione deviata (Mx,
My, N) tenendo conto che esistono varie terne di valori.

In mancanza di questo, si possono comunque ottenere buoni risultati 
progettando l‘armatura a pressoflessione retta, valutando 
separatamente quella necessaria su una coppia di lati e sull’altra coppia 
di lati 

NTC2008
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale
Quanto alle sollecitazioni flettenti, esse possono essere desunte dall’analisi per 
quanto riguarda la Combinazione 1 (relativa alle sole azioni permanenti).

Per le Combinazioni 2 e 3, invece, bisogna considerare i due seguenti fattori:
- l’entità dell’azione sismica è più incerta delle azioni permanenti e, dunque, anche le
sollecitazioni che ne derivano sono più incerte di quelle relative alla Comb. 1;
- da un punto di vista prestazionale, la crisi di un pilastro conduce ad una duttilità
globale più bassa rispetto a quella di una trave; pertanto, i pilastri devono essere più
resistenti delle travi.

c,Rd Rd t,RdM M≥ γ∑ ∑

1.1Rd =γ

Per strutture in classe 
di duttilità B:



Gerarchia delle Resistenze 
Pilastro/Trave

Gerarchia delle resistenze pilastro-trave: incremento dei momenti di calcolo
dei pilastri in modo da favorire le plasticizzazioni sulle travi e ottenere un

meccanismo di collasso di tipo globale.

∑
∑⋅γ=α

p

Rt
Rd

M

M



γRdMt,d,Rd

γRdMt,s,Rd

αMc,i,Ed

αMc,s,Ed

Dall’equilibrio del nodo 
deriva

t,i,Rd
i

Rd
c,i,Ed

i

M

M
α = γ ⋅

∑
∑

Progetto delle armature 
del pilastro:

c,i,Rd c,i,EdM M≥ α

Nodi

Gerarchia delle Resistenze 
Pilastro/Trave



19
0

U
N

I
V

E
R

S
I
T

A
’ 
D

E
G

L
I
 S

T
U

D
I
 D

I
S

A
L
E

R
N

O

S
E

C
O

N
D

A
 E

S
E

R
C

I
T

A
Z

I
O

N
E

 P
R

O
G

E
T

T
U

A
L
E

 –
P

R
O

G
E

T
T

O
 D

I
U

N
 T

E
L
A

I
O

 P
I
A

N
O

 I
N

 C
.A

.

TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

a cura di: Carmine Lima Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale

Nel caso in cui i momenti sollecitanti nel pilastro hanno segno discorde, al
denominatore va posto il solo valore maggiore, mentre il minore va sommato ai
momenti resistenti delle travi (§ C7.2.1)

α Ms
C,Ed

α Mi
C,Ed

γRdMdx
b,RdγRdMsx

b,Rd

α Ms
C,Ed

α Mi
C,Ed

γRdMdx
b,RdγRdMsx

b,Rd

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FLESSIONE TAGLIO



Gerarchia delle Resistenze 
Pilastro/Trave



Gerarchia delle Resistenze 
Pilastro/Trave
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale
Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

Combinazione 2
Fh

8

Mt,Rd,8,7
(-)

Mt,Rd,8,9
(+)

Mc,8,5
(2)

Mc,8,11
(2)

α8
(2)

α8
(2)

5

Mt,Rd,5,4
(-)

Mt,Rd,5,6
(+)

Mc,5,2
(2)

Mc,5,8
(2)

α5
(2)

α5
(2)

[ ]
[ ]

( ) ( )
t,Rd,8,9 t,Rd,8,7(2)

8 Rd (2) (2)
c,Ed,8,5 c,Ed,8,11

M M 139.72 257.09
1.1 6.03

62.65 9.80M M

+ − + + α = γ = ⋅ =
+ + 

Pilastro |Nc,Ed
(2)| |Mc,Ed

(2)| |Nc,Ed
(3)| |Mc,Ed

(3)|

[kN] [kNm] [kN] [kNm]

268.83 289.63

11.23 64.92

72.97 138.44

62.65 138.63

9.80 68.80

10.02 95.41

652.16

437.12

222.24

748.86

494.88

239.11

2-5

5-8

8-11

[ ]
[ ]

( ) ( )
t,Rd,5,6 t,Rd,5,4(2)

5 Rd (2) (2)
c,Ed,5,2 c,Ed,5,8

M M 139.72 257.09
1.1 5.18

11.23 72.97M M

+ − + + α = γ = ⋅ =
+ + 

Ipotizzando che la trave al primo livello sia identica a 
quella del secondo:

Sezione MRd
(+) MRd

(-)

[kNm] [kNm]

7 104.95 104.95

7-8 104.95 104.95

105.29 257.09

139.72 262.34

8-9 138.84 105.10

9 105.18 172.40

8

Pilastro |Nc,Ed
(2)| |Mc,Ed

(2)|

[kN] [kNm]

268.83

58.20

378.28

377.42

59.07

10.02

2-5

5-8

8-11

748.86

494.88

239.11

a cura di: Carmine Lima

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale
Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

Combinazione 3

8

Mt,Rd,8,7
(+)

Mt,Rd,8,9
(-)

Mc,8,5
(3)

Mc,8,11
(3)

α8
(3)

α8
(3)

Fh

5

Mt,Rd,5,4
(+)

Mt,Rd,5,6
(-)

Mc,5,2
(3)

Mc,5,8
(3)

α5
(3)

α5
(3)

Pilastro |Nc,Ed
(2)| |Mc,Ed

(2)| |Nc,Ed
(3)| |Mc,Ed

(3)|

[kN] [kNm] [kN] [kNm]

268.83 289.63

11.23 64.92

72.97 138.44

62.65 138.63

9.80 68.80

10.02 95.41

652.16

437.12

222.24

748.86

494.88

239.11

2-5

5-8

8-11

[ ]
[ ]

( ) ( )
t,Rd,8,9 t,Rd,8,7(3)

8 Rd (3) (3)
c,Ed,8,5 c,Ed,8,11

M M 105.29 262.34
1.1 1.95

138.63 68.80M M

+ − + + α = γ = ⋅ =
+ + 

[ ]
[ ]

( ) ( )
t,Rd,5,6 t,Rd,5,4(3)

5 Rd (3) (3)
c,Ed,5,2 c,Ed,5,8

M M 105.29 262.34
1.1 1.99

64.92 138.44M M

+ − + + α = γ = ⋅ =
+ + 

Ipotizzando che la trave al primo livello sia identica a 
quella del secondo:

Sezione MRd
(+) MRd

(-)

[kNm] [kNm]

7 104.95 104.95

7-8 104.95 104.95

105.29 257.09

139.72 262.34

8-9 138.84 105.10

9 105.18 172.40

8

Pilastro |Nc,Ed
(3)| |Mc,Ed

(3)|

[kN] [kNm]

289.63

129.09

275.31

270.27

134.13

95.41

2-5 652.16

5-8 437.12

8-11 222.24

a cura di: Carmine Lima

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale

a cura di: Carmine Lima

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

5 8

5 8

cd

b 40 cm

h 60 cm

f 11.33 MPa

−

−

=
=

=
(k)

(k) Ed
Ed

cd

N

bhf
ν =

(k)
(k) Ed

Ed 2
cd

M

bh f
µ =

Pilastro Nc,Ed
(1) |Mc,Ed

(1)| Nc,Ed
(2) |Mc,Ed

(2)| Nc,Ed
(3) |Mc,Ed

(3)|

[kN] [kNm] [kN] [kNm] [kN] [kNm]

17.57 268.83 289.63

64.67 58.20 129.09

56.46 378.28 275.31

67.55 377.42 270.27

47.09 59.07 134.13

65.45 10.02 95.41

2-5 1154.10 748.86

5-8 752.66 494.88

348.68 239.11

Combinazione 3Combinazione 1 Combinazione 2 

652.16

437.12

222.248-11

Pilastro vEd
(1) |µEd

(1)| νEd
(2) |µEd

(2)| νEd
(3) |µEd

(3)|

0.277 0.035 0.182 0.232 0.161 0.169

0.277 0.041 0.182 0.231 0.161 0.166

Combinazione 1 Combinazione 2 Combinazione 3

5-8

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TA G L IO



Progetto armature longitudinali nei pilastri

� Progettazione ad armatura simmetrica

A’s

As

As=A’s

NEd

MEd

� L’armatura in compressione si ricava dall’equilibrio alla rotazione 

intorno all’armatura tesa:

( ) ( )
2

/2
1 2 Ed Ed

c u
cd

M N h d

b h f
µ ω δ µ

′+ ⋅ −  ′ ′+ ⋅ − = =
⋅ ⋅

s yd

cd

A f

b h f
ω ω

′ ⋅
′ = =

⋅ ⋅

( )ξλδξψµ ⋅−′−⋅⋅= 1c

d '
'

h
δ =

� la progettazione delle armature si può eseguire fissando l’asse neutro 

adimensionalizzato nel campo  0.20  ̶  0.65, che garantisce buone 

caratteristiche di duttilità

'ω
cy

h
ζ =



d'/h = 0.05

ω ω/ '= 1.00

-1.50 -1.00 -0.50 0 0.50 1.00 1.50 2.00
0

0.25

0.50

0.75

1.00

νu

µu 0.80
0.70
0.60
0.50
0.40
0.30
0.20
0.10

DOMINIO SEZIONE RETTANGOLARE - PRESSOFLESSIONE S.L. U.

ω

ξ=0

ξ=ξ2,3 ξ=ξ3,4

ξ=ξ4,5

ξ=ξ5,6
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale

a cura di: Carmine Lima

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

0.00

0.05

0.10

0.15

0.20

0.25

0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00

νEd

µ E
d

Comb. 1 - Piede

Comb. 1 - Testa

Comb. 2 - Piede

Comb. 2 - Testa

Comb. 3 - Piede

Comb. 3 - Testa

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale

a cura di: Carmine Lima

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

0.00

0.05

0.10

0.15

0.20

0.25

0.30

0.35

0.40

0.45

0.50

-0.80 -0.60 -0.40 -0.20 0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20 1.40 1.60 1.80

0.10

0.20

0.30

0.40

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale

a cura di: Carmine Lima

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

2.0
bhf

fA

cd

sds = 2

sd

cd
s mm 1389

3.391

33.11600400
2.0

f

bhf
2.0A =⋅⋅⋅==

205φ
2

s mm  1570A =

226.0
33.11600400

3.3911570

bhf

fA

cd

sds

=
⋅⋅

⋅=

==ω

0.00

0.05

0.10

0.15

0.20

0.25

0.30

0.35

0.40

0.45

0.50

-0.80 -0.60 -0.40 -0.20 0.00 0.20 0.40 0.60 0.80 1.00 1.20 1.40 1.60 1.80

0.10

0.20

0.30

0.40

0.226

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FLESSIONE TAGLIO



§ 7.4.6 Dettagli costruttivi



§ 7.4.6 Dettagli costruttivi

§ 7.3.1
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010

Pilastri: Armatura Longitudinale

a cura di: Carmine Lima

Limitazioni normative

1. Barre almeno ϕ12 ad interasse minore di 30 cm

2. L’armatura deve essere maggiore di:

3. L’armatura deve essere minore di:

4. Interasse tra le barre inferiore a 25cm

5. La percentuale geometrica di armatura rispetto
alla sezione del pilastro deve essere compresa tra:

DM2008

(§ 4.1.6.1.2)

DM 2008
(§	7.4.6.2.2)

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FLESSIONE TAGLIO



Armature longitudinali nei pilastri

� Per questioni pratiche, dovute
alla realizzazione dei vari elementi
strutturali, i ferri dei pilastri devono
essere interrotti in corrispondenza
di ogni piano, al di sopra
dell’impalcato.

� In pratica, si lasciano i
cosiddetti “ferri di attesa”, al di
sopra dell’ultimo getto, per una
lunghezza di circa 1 metro,che si
andranno a sovrapporre alle
armature longitudinali del pilastro
del piano superiore



Armature longitudinali nei pilastri







Gerarchia delle Resistenze 
Taglio nei pilastri

γRdMRd(NEd)

γRdMRd(NEd)

Affinché il pilastro abbia comportamento
duttile la soglia di resistenza della crisi per
taglio deve essere maggiore della
sollecitazione tagliante che deriva dai
momenti plastici delle sezioni di estremità:



Gerarchia delle Resistenze 
Taglio nei pilastri
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010a cura di: Carmine Lima

Per le stesse ragioni di cui si è detto a proposito delle travi, la crisi per
taglio deve essere evitata nei pilastri.

Pertanto, anche in questo caso, la valutazione delle sollecitazioni taglianti 
deve essere condotta considerando, per equilibrio, i valori massimi dei 
momenti flettenti che possono svilupparsi agli estremi del pilastro.

γRdMc,Rd,i,m
 (NEd,i,m

(k))Essi possono calcolarsi in relazione al valore di
progetto del momento resistente MRd che risulta
pure funzione dello sforzo normale NEd determinato
nella k-esima combinazione di carico.

γRdMc,Rd,m,i(NEd,m,i
(k))

Si assume, comunque, un valore del fattore di
sovraresistenza γRd=1.1 (per strutture in CD “B”).

I valori di calcolo VEd della sollecitazione tagliante per
le due combinazioni sismiche si ottengono come segue:

(k) (k)
c,Rd,i,m Ed,i,m c,Rd,m,i Ed,m,i(k)

c,Ed,i,m Rd
c

(k)
c,Rd,i,m Ed,i,m

Rd
c

M (N ) M (N )
V

H

2 M (N )

H

+
= γ ≈

⋅
≈ γ

Pilastri: Armatura Trasversale

COMMENTI INTRODUTTIVI FL E S S IO N E TA G L IO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010a cura di: Carmine Lima

Pilastri: Armatura Trasversale

Resistenza di calcolo in assenza di armatura trasversale

( )1/3
l ck

c,Ed Rd w min w
c

0.18 k 100 f
V V b d b d

⋅ ⋅ ρ
≤ = ≥ ν

γ
Minimi normativi

θ
θαα

2
cd

cwRcd
ctg1

ctgctg

2

f
bd9.0V

+
+⋅⋅⋅⋅⋅=

( ) αθα sinctgctgf
s

A
d9.0V sd

sw
Rsd ⋅+⋅⋅⋅⋅=

Resistenza di calcolo con armatura trasversale

( )

cp

cp cd cp cd
c

cd cp cd

cd cp cdcp cd

1 per 0
1 f per 0 0.25f

   1.25 per 0.25f 0.5f

per 0.5f f2.5 1 f

 σ =
 + σ ≤ σ ≤α =  ≤ σ ≤
 ≤ σ ≤⋅ − σ

( )Rcd EdV Vθ = 1.0 ctg 2.5≤ θ ≤

sw
st,max sd

Ed

A
p s 0.9 d f ctg

V
= = ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ θ

Per una distanza pari ad h a partire 
dalle sezioni di estremità:

- pst<175;
- pst<d/4;
- pst<6φl

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FL E S S IO N E TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010a cura di: Carmine Lima

Pilastri: Armatura Trasversale
Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

Pilastro Nc,Ed
(1) |Mc,Ed

(1)| Nc,Ed
(2) yc

(2) |Mc,Rd| Nc,Ed
(3) yc

(3) |Mc,Rd|

[kN] [kNm] [kN] [mm] [kNm] [kN] [mm] [kNm]

56.46

67.55
437.12

Combinazione 3Combinazione 2 

136.49 120.57 427.015-8 752.66 494.88 438.40

Combinazione 1 

Pilastro Nc,Ed
(1) |Mc,Ed

(1)| Nc,Ed
(2) |Mc,Ed

(2)| Nc,Ed
(3) |Mc,Ed

(3)|

[kN] [kNm] [kN] [kNm] [kN] [kNm]

17.57 268.83 289.63

64.67 53.15 127.25

56.46 345.46 271.37

67.55 344.67 266.40

47.09 53.94 132.21

Combinazione 3Combinazione 1 Combinazione 2 

652.16

437.12

2-5 1154.10 748.86

5-8 752.66 494.88

Pilastro Vc,Ed
(3)

[kN]

35.43

Vc,Ed
(1)

[kN]

Vc,Ed
(2)

[kN]

275.57 268.41

Combinazione 1 Combinazione 2 Combinazione 3

5-8

( )
c

)k(
Ed,cRd

Rd
)2(

8,5,Ed,c h

NM2
V γ=

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TA G L IO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010a cura di: Carmine Lima

Pilastri: Armatura Trasversale

Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

Resistenza a taglio con armatura trasversale

kN 57.275VEd = θ
θαα

2
cd

cwRcd
ctg1

ctgctg

2

f
bd9.0V

+
+⋅⋅⋅⋅⋅=

( ) αθα sinctgctgf
s

A
d9.0V sd

sw
Rsd ⋅+⋅⋅⋅⋅=

Il valore dell’angolo θ può essere determinato uguagliando il taglio
sollecitante VEd alla resistenza di calcolo a “taglio compressione” VRcd:

Rcd 2

ctg11.33
V 0.9 570 400 1.18 275570 N

2 1 ctg

θ
= ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ ⋅ =

+ θ
ctg 4.77θ =

controllando, comunque, che risulti: 5.2ctg0.1 ≤≤ θ

Il passo delle staffe può essere derivato imponendo che il valore di calcolo
del “Taglio trazione” VRsd risulti pari al taglio sollecitante VEd:

( ) mm 182150.231.391
275570

100
5709.0s =⋅⋅⋅⋅⋅= cm 150pst =

CO M M E N T I  
IN T R O D U T TIV I

FL E S S IO N E TAGLIO
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TECNICA DELLE COSTRUZIONI i – a.a. 2009/2010

Bozza del 20  Aprile  2010a cura di: Carmine Lima

Pilastri: Armatura Trasversale
Calcolo delle sollecitazioni di Progetto: un esempio numerico (Pilastro 5-8)

Si adotta, pertanto,
pst=10 cm, mentre per il
resto del pilastro si ha
pst=15 cm.

Il passo delle staffe, per una distanza pari a Lcr, deve essere scelto tenendo
conto anche di minimi normativi più restrittivi di quelli che valgono per le
restanti parti del pilastro:

In zona critica (Lcr)
- pst<175 mm;
- pst<b/2=15 cm
-pst<d/4=10cm
- pst<8φl=16 cm

1s
tφ

8
/1

0
1s

tφ
8

/1
5

1s
tφ

8
/1

0

Lcr = max (h;L/6;45cm)

- pst<12φl=24 cm
- pst<25 cm
− φst>max(6mm;1/4φl)

-
st cd st

st yd

A f b
0.08

p f

⋅
≥

COMMENTI INTRODUTTIVI FLESSIONE TA G L IO



Taglio nei pilastri



Armature a taglio dei pilastri



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3 (NTC 2008)

Si definisce nodo la zona del pilastro che si incrocia con le travi ad esso
concorrenti

La resistenza del nodo deve essere tale da assicurare che non pervenga
alla rottura prima delle zone della trave e del pilastro ad esso adiacenti

Sono da evitare, per quanto possibile, eccentricità tra l’asse della trave e
l’asse del pilastro concorrenti in un nodo

Nel caso che tale eccentricità superi 1/4
della larghezza del pilastro la
trasmissione degli sforzi deve essere
assicurata da armature adeguatamente
dimensionate allo scopo

§7.4.6.1.3 – limitazioni geometriche (NTC 2008)



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3 (NTC 2008)

Si distinguono due tipi di nodi:

-nodi interamente confinati, così definiti quando in ognuna delle quattro
facce verticali si innesta una trave. Il confinamento si considera realizzato
quando, su ogni faccia del nodo, la sezione della trave copre per almeno i
3/4 la larghezza del pilastro e, su entrambe le coppie di facce opposte del
nodo, le sezioni delle travi si ricoprono per almeno i 3/4 dell’altezza

- nodi non interamente confinati: tutti i nodi non appartenenti alla categoria
precedente.



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3 (NTC 2008)

Tipologie di nodi non interamente confinati



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3 (NTC 2008)

Tipologie di nodi interamente confinati



La resistenza del nodo deve essere non inferiore a quella 

dell'elemento più debole che vi converge

• il meccanismo di crisi del nodo è caratterizzato da rapido 

degrado ciclico

• difficoltà di riparazione

La capacità portante del pilastro non deve essere 

compromessa dalla crisi del nodo

Il nodo deve rimanere in campo elastico per il sisma 

corrispondente allo stato limite di esercizio, per evitare 

riparazioni

L'armatura del nodo non deve essere eccessiva, tale da dar 

luogo a problemi costruttivi

Principi della progettazione



Considerando l’equilibrio del nodo, si 

vede che questo è soggetto a due tipi 

di azioni:

• compressione del cls in due angoli 

opposti, generata dalla flessione

• tensioni tangenziali lungo il 

perimetro dovute al taglio e 

trasmesse per aderenza dalle 

armature delle travi e dei pilastri

Meccanismi resistenti nel nodo trave-pilastro 



Il meccanismo resistente è formato da una diagonale compressa 

di calcestruzzo, delimitata all’incirca dagli assi neutri delle 

sezioni terminali degli elementi concorrenti (d), e da un 

meccanismo a traliccio formato dalle staffe orizzontali e dalle 

barre verticali delle colonne (f) ed elementi inclinati di cls 

compresso fra le fessure da taglio (e).



Sollecitazioni di calcolo

Il taglio agente in direzione orizzontale nel nodo, secondo i 

criteri di gerarchia delle resistenze, si ricava considerando 

l'equilibrio del nodo nella situazione in cui le armature 

longitudinali delle travi abbiano raggiunto lo snervamento



Il taglio orizzontale nel nodo vale (equilibrio alla traslazione 

orizzontale):

Nell’ottica del capacity design:

,max 1 ,max 2                  = ⋅ = ⋅b s yd b s ydC A f T A f



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3 (NTC 2008)

Il taglio agente in direzione orizzontale in un nodo deve essere calcolato
tenendo conto delle sollecitazioni più gravose che, per effetto dell’azione
sismica, si possono verificare negli elementi che vi confluiscono.

In assenza di più accurate valutazioni, la forza di taglio agente nel nucleo di
calcestruzzo del nodo può essere calcolata, per ciascuna direzione
dell’azione sismica, come

in cui γRd = 1,20, As1 ed As2 sono rispettivamente l’area dell’armatura
superiore ed inferiore della trave e VC è la forza di taglio nel pilastro al di
sopra del nodo, derivante dall’analisi in condizioni sismiche



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3 (NTC 2008)

Sollecitazioni di progetto



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3.1 (NTC 2008)Verifiche di resistenza

La verifica consiste nel controllare che il puntone compresso del nodo non
sia troppo sollecitato e che quello teso sia sufficientemente resistente

La verifica di resistenza del nodo deve essere effettuata per le sole strutture in 
CD”A”
La compressione diagonale indotta dal meccanismo a traliccio non deve
eccedere la resistenza a compressione del calcestruzzo. In assenza di
modelli più accurati, il requisito può ritenersi soddisfatto se:

dove

αj è un coefficiente che vale 0,6 per nodi interni e 0,48 per nodi esterni
νd è la forza assiale nel pilastro al di sopra del nodo normalizzata rispetto alla
resistenza a compressione della sezione di solo calcestruzzo
hjc è la distanza tra le giaciture più esterne di armature del pilastro
bj è la larghezza effettiva del nodo, assunta pari alla minore tra:
a) la maggiore tra le larghezze della sezione del pilastro e della sezione della
trave;
b) la minore tra le larghezze della sezione del pilastro e della sezione della trave,
ambedue aumentate di metà altezza della sezione del pilastro.



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3.1 (NTC 2008)Verifiche di resistenza

La compressione diagonale indotta dal meccanismo a traliccio non deve
eccedere la resistenza a compressione del calcestruzzo. In assenza di
modelli più accurati, il requisito può ritenersi soddisfatto se:

dove

hjc è la distanza tra le giaciture più esterne di armature del pilastro



Nodi trave-pilastro
§7.4.4.3.1 (NTC 2008)Verifiche di resistenza

Per evitare che la massima trazione diagonale del calcestruzzo ecceda la 
fctd deve essere previsto un adeguato confinamento. In assenza di modelli 
più accurati, si possono disporre nel nodo staffe orizzontali di diametro non 
inferiore a 6 mm, in modo che:

Ash: area totale della sezione delle staffe e
hjw: distanza tra le giaciture di armature
superiori e inferiori della trave

dove As 1 ed As 2 hanno il significato visto in precedenza, γRd vale 1,20, νd è la
forza assiale normalizzata agente al di sopra del nodo, per i nod i interni, al di
sotto del nodo, per i nodi esterni

Verifica dell’elemento diagonale teso

In alternativa, l’integrità del nodo a seguito della fessurazione diagonale può
essere garantita integralmente dalle staffe orizzontali se:



Nodi trave-pilastro

Nel caso che tale eccentricità superi 1/4
della larghezza del pilastro la
trasmissione degli sforzi deve essere
assicurata da armature adeguatamente
dimensionate allo scopo

§7.4.6.1.3 – limitazioni geometriche (NTC 2008)

§7.4.6.2.3 – limitazioni di armatura (NTC 2008)

Indipendentemente da quanto richiesto dalla verifica nel § 7.4.4.3.1, lungo
le armature longitudinali del pilastro che attraversano i nodi non confinati
devono essere disposte staffe di contenimento in quantità almeno pari alla
maggiore prevista nelle zone del pilastro inferiore e superiore adiacenti al
nodo. Questa regola può non essere osservata nel caso di nodi
interamente confinati



Nodi trave-pilastro

§7.4.6.2.3 – limitazioni di armatura (NTC 2008)

Per i nodi non confinati, appartenenti a strutture sia in CD”A” che in CD”B”,
le staffe orizzontali presenti lungo l’altezza del nodo devono verificare la
seguente condizione:

nella quale nst ed Ast sono rispettivamente il numero di bracci e l’area della
sezione trasversale della barra della singola staffa orizzontale, i è
l’interasse delle staffe, e bj è la larghezza utile del nodo determinata come
segue:

-se la trave ha una larghezza bw superiore a quella del pilastro bc, allora bj

è il valore minimo fra bw e bc + hc/2, essendo hc la dimensione della
sezione della colonna parallela alla trave

- se la trave ha una larghezza bw inferiore a quella del pilastro bc , allora bj

è il valore minimo fra bc e bw + hc/2



Nodi trave-pilastro

§7.4.6.2.3 – limitazioni di armatura (NTC 2008)



Nodi trave-pilastro

Dettagli costruttivi



Nodi trave-pilastro

Esempio di calcolo



Nodi trave-pilastro

Esempio di calcolo



Nodi trave-pilastro
Esempio di calcolo



Nodi trave-pilastro
Esempio di calcolo



Nodi trave-pilastro
Esempio di calcolo



Fondazioni



Tipologie di fondazioni

Si distinguono due tipologie di fondazioni  in base alla profondità alla quale 
avviene il trasferimento di tensioni tra la fondazione stessa ed il terreno

FONDAZIONI DIRETTE O SUPERFICIALI (plinti, travi rovesce, platee di 
fondazione)

FONDAZIONI PROFONDE (su pali)

Tipologie di fondazioni



Fondazioni superficiali

• fondazioni su plinti, in cui il carico è trasmesso al terreno dai plinti

• fondazioni su travi rovesce : i singoli elementi verticali che
trasmettono il carico al terreno sono raccordati, alla quota di
contatto con il terreno, in una trave a T rovesciata (quindi con la
parte più larga in basso, per avere una maggiore superficie di
ripartizione del carico)

• platee di fondazione: viene eseguita una platea rigida sotto tutto il
fabbricato, in modo da distribuire al massimo il carico; inoltre,
essendo rigida preserva maggiormente il fabbricato dal rischio di
cedimenti differenziati



Fondazioni superficiali



Fondazioni superficiali



Plinti isolati

In pianta quadrata o circolare; nel caso di 
forti eccentricità dovute ai carichi 
permanenti possono avere forma 
rettangolare. In passato i plinti avevano 
forma a tronco di piramide; oggi per 
risparmiare oneri di lavorazione 
dell’armatura e della cassaforma hanno 
forma parallelepipeda.

Al di sotto del plinto si realizza un sottoplinto 
di calcestruzzo "magro" non armato per un 
miglior getto del calcestruzzo armato del 
plinto stesso e per allargare l’effettiva base 
di appoggio sul terreno; per una efficace 
ripartizione del carico, l’aggetto del 
sottoplinto deve essere minore del suo 
spessore.



Travi rovesce
Nel caso che i pilastri della sovrastruttura siano
disposti secondo un allineamento con piccolo
interasse e le caratteristiche del terreno di
fondazione non consentano l’adozione di plinti
isolati, si ricorre alla trave di fondazione.
Questa ha in generale forma a T rovesciata: la
soletta, tramite la sottotrave in calcestruzzo
"magro", trasmette il carico al terreno e sull'anima
poggiano i pilastri; l'anima ha dimensione
trasversale b leggermente maggiore di quella dei
pilastri bo.
La rigidezza della trave di fondazione dipende
dalla sua altezza H rispetto all'interasse I dei
pilastri collegati dalla trave.
Per avere travi sufficientemente rigide deve
essere:
- H >=I/4;
- h=m(B-b) >=30cm `
dove m è un coefficiente che varia da 0,25 a 0,60
all'aumentare delle tensioni trasmesse al terreno.



Platee di fondazione

Le platee generali possono essere di spessore costante o nervate . Sono
dette nervate quelle platee aventi la soletta irrigidita da un reticolo di travi
disposte nelle due direzioni lungo gli allineamenti dei pilastri della struttura in
elevazione.
Le platee di spessore costante di regola hanno bassa rigidezza, tanto da
essere considerate strutture flessibili. Comunque la soletta deve avere
spessore hs proporzionato all'interasse dei pilastri (lx e ly ).

Per un primo dimensionamento si può assumere hs> lx /8 (con lx > ly).



Platee di fondazione

La rigidezza delle platee nervate dipende essenzialmente dalla rigidezza
delle travi.
Per avere una struttura sufficientemente rigida si può far riferimento a
quanto indicato nel caso delle travi rovesce e cioè assumere l'altezza della
trave H > lx /4 (con lx > ly). Lo spessore della soletta può essere alquanto
inferiore a quello delle platee di spessore costante e può essere assunto:



Plinti isolati





Plinti di fondazione

Per il dimensionamento della fondazione si farà riferimento ad un valore
nominale della tensione di contatto terreno-fondazione σt assunta pari a 0.2
MPa

In maniera “rigorosa”, occorrerebbe calcolare il carico limite Qlim del
complesso fondazione-terreno che dipende essenzialmente dalla natura
del terreno, dalla profondità del piano di posa della fondazione e dalla sua
geometria.

Dal valore limite, si può ottenere un valore di esercizio Qes tramite un
opportuno coefficiente di sicurezza



Dovendo trasferire pressioni da un materiale più resistente (c.a.) ad uno
meno resistente (il terreno) il plinto di fondazione deve operare un
allargamento della sezione del pilastro. L’allargamento può essere
realizzato conferendo al plinto una forma di parallelepipedo o di tronco di
piramide.

Plinti di fondazione

pilastro

plinto

magrone



Generalmente, il pilastro alla base è sollecitato dalle caratteristiche N, T, M.

I valori corrispondenti delle sollecitazioni sul piano di posa della fondazione
possono stimarsi, al fine di tener conto del peso del plinto e della sua
altezza, nel modo seguente:

Plinti di fondazione

1 10 1 15p

p

p

N . . N

T T

M M T h

 = ÷


=
 = + ⋅

Nei calcoli si può assumere
un valore di h=1m



Chi sono N, T, M al piede del pilastro?

( )( i ) ( i )
Rd SdM M N=



Dimensionamento della base di impronta 
della fondazione

( i )
p

( i )
p

( i )
p

N

T

M







Terne di valori in base alle quali
dimensionare la base di impronta
della fondazione, ovvero le
dimensioni in pianta del magrone:

Un primo dimensionamento si può condurre imponendo che per la 
combinazione di carico caratterizzata dalla massima eccentricità si 
imponga un diagramma di pressioni triangolari la cui pressione media non 
superi σt/2 

( i )
p( i )

p ( i )
p

M
e

N
=

2

( e )max
p t

m m

N

B L

σ=
⋅

Assumendo Bm= 2/3 Lm si determina la lunghezza della base di impronta 
della fondazione:

3 ( e )max
p

m
t

N
L

σ
=



Verifica dell’idoneità della base

L’idoneità deve essere verificata rispetto a tutte le
combinazioni di carico per le quali, nota e(i), è possibile
determinare la pressione massima di contatto
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Dimensioni in pianta del plinto

Per ognuna delle combinazioni, deve risultare : ( )i
t ,max tσ σ≤

In caso contrario occorre operare un allargamento opportuno della
fondazione affinché la verifica risulti soddisfatta

Una volta determinate le dimensioni della base di impronta della fondazione
ed atteso il fatto che essa sia costituita da uno strato di calcestruzzo detto
magrone di spessore s=15/20 cm, è possibile valutare le dimensioni in pianta
del plinto di fondazione:

2p mB B s= −

2p mL L s= −

mLmB

bL
bB



Dimensionamento dell’altezza del plinto (Hp)

La determinazione dell’altezza Hp  può derivare dall’imposizione dei seguenti 
criteri di progetto:

( )
( )

( )
{ }

( F )
p

( V ) ( F ) ( V ) ( P )
p p p p p

( P )
p

Pr ogetto a flessione H

Pr ogetto a taglio H H max H ; H ; H

Pr ogetto a punzonamento H

Criterio " geometrico"

 
  = 
 
 




Progetto a flessione, Hp(F)

Il valore dell’altezza del plinto può derivare
dal progetto a flessione della sua sezione
resistente rispetto alle sollecitazioni indotte
dal diagramma delle pressioni sul terreno

Tale sezione è posta in corrispondenza
dell’attacco tra pilastro e plinto ed ha una
larghezza pari alla risega del plinto ai piedi
del pilastro ed altezza pari ad Hp



Progetto a flessione, Hp(F)

Il Momento può calcolarsi sulla base della
distribuzione delle tensioni calcolate in
precedenza che dipende dalla combinazione
di carico di riferimento

Dove z1 è l’ascissa del baricentro dell’area A1 e T1
(i)

Noto M1, max



Progetto a flessione, Hp(F)

Si può ricavare l’altezza del plinto Hp
(F) dalla ben nota relazione di progetto:

1( F ) ,max
p u

M
H r

b
=



Progetto a Taglio, Hp(V)

Volendo realizzare un plinto sufficientemente alto da non rendere
necessaria una armatura a taglio si può imporre:

( ){ }1 1
i

,max Rd ,
i

T max T V= =

1

0 002l

con k assunto

. ( il min imo di normativa

per l ' armatura longitudinale in fondazione )

ρ
=

=

Da cui si ricava Hp(V) = d+5 cm (d=altezza utile, copriferro 5 cm)



Progetto a Punzonamento, Hp(P)



Volendo conferire al plinto una altezza che non
renda necessario prevedere armatura per
prevenire il fenomeno del punzonamento:

( ){ }1 0 5i
,max Rd ctd

i
N max N P . u h f= = = ⋅ ⋅ ⋅

u = perimetro in corrispondenza del
piano medio dell’elemento

Progetto a Punzonamento, Hp(P)



{ }( F ) ( V ) ( P )
p p p pH max H ; H ; H=

Dimensionamento dell’altezza del plinto (Hp)

Controllando che si verifichi

30 45α° ≤ ≤ °



Trave di collegamento

In zona sismica è richiesto che i plinti non siano isolati, ma che siano
reciprocamente collegati da un opportuno sistema di travi

Le travi devono essere dimensionate in modo da assicurare che non si
verifichino spostamenti relativi (in direzione orizzontale) tra i vari plinti
quando la struttura è interessata da uno scuotimento sismico.





Trave di collegamento


