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Prefazione 

Il lavoro di tesi ha come oggetto ti studio la Passerella degli studenti, un ponte in murature degli 

inizi del ó900 che si trova nella citt¨ di Constantine, in Algeria. A seguito del cedimento del terreno 

di fondazione in corrispondenza della spalla si è verificato il collasso di una parte della struttura. 

Lôobiettivo del lavoro è di riprodurre fedelmente il meccanismo di rottura del ponte e della parte 

rimasta in piedi e valutarne la resistenza residua mettendola a confronto con la resistenza del ponte 

prima dellôavvenimento del crollo. 

Per fare questo è stato innanzitutto studiato e messo a punto un sistema di modellazione della 

muratura a fessurazione diffusa che ne riproducesse bene il comportamento studiato mediante prove 

di laboratorio presenti in letteratura. Le prove sono state riprodotte con il software Midas Fea per 

validare il modello, confrontando i risultati simulati con quelli osservati in letteratura. Particolare 

attenzione ¯ stata rivolta alla calibrazione dellôenergia di frattura a trazione in quanto ¯ proprio per 

lôapertura dei giunti a trazione che si manifesta la rottura in materiali fragili come la muratura. 

La fase successiva consiste nella riproduzione del modello globale del ponte su cui verranno 

effettuate le analisi non lineari. Per questo si è fatto riferimento ai rilievi geometrici a disposizione 

sia per il ponte integro che per la parte rimasta in piedi dopo il crollo. 

La riproduzione del collasso è stata realizzata cercando di assegnare al modello lo stesso tipo di 

spostamento misurato sugli elementi di fondazione dal rilevamento in sito. Il confronto del 

meccanismo di rottura e del danno manifestato dalla struttura reale e dalla modello numerico è di 

natura visiva. 

A seguito del crollo è stato interessante studiare la capacità del ponte di sopportare azioni sismiche 

e confrontarla con quella precedente al dissesto. Questo mette in luce non solo la resistenza, ma la 

capacità di dissipare energia della struttura e il livello di sicurezza rispetto allôazione sismica locale, 

prima e dopo il crollo. 
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      Capitolo 1  Proprietà meccaniche della muratura 

   1.1.  Tipologia muraria  

La muratura costituisce il primo materiale composito (blocchi di laterizio o di pietra e malta) 

impiegato nelle costruzioni (Magenes G.). 

Al fine della corretta modellazione meccanica di una costruzione storica in muratura è opportuno 

conoscere il funzionamento dei diversi elementi che la compongono: il materiale muratura, il suo 

utilizzo nei diversi elementi costruttivi e le modalità di connessione tra questi nella formazione 

dellôintera costruzione. La muratura ¯ un materiale composito costituito dallôassemblaggio di 

elementi, che possono essere naturali (pietre erratiche, a spacco, sbozzate o squadrate) o artificiali 

(laterizi), aventi forma più o meno regolare, sovrapposti in opera gli uni agli altri con interposizione 

di una sostanza legante o cementante. 

La Passerella degli Studenti oggetto di studio è costituita da una tipologia muraria relativamente 

moderna in quanto la sua realizzazione risale alla fine del XIX secolo. Si tratta di muratura 

squadrata costituita da blocchi naturali e malta cementizia. Non essendo stato possibile effettuare 

prove sperimentali in grado di rilevare le caratteristiche meccaniche e di resistenza della muratura, 

queste sono state desunte in modo ragionevole e il più possibile ponderato da un intervallo di valori 

riconosciuti in letteratura per i singoli componenti, pietra e mattone. Scelte le caratteristiche 

meccaniche dei componenti, sono state ricavate le proprietà meccaniche e di resistenza della 

muratura attraverso un processo di omogeneizzazione (de Buhan, 1997). 

   1.2.  Proprietà meccaniche e di resistenza 

 1.2.1. Elementi resistenti 

I blocchi di pietra rappresentano lôunit¨ portante della muratura in termini di proprietà meccaniche e 

di resistenza. Manifestano infatti una bassa deformabilit¨ e unôalta resistenza a compressione. La 

grande diversità di composizione e di natura che si possono riscontrare nelle rocce rendono questi 

parametri molto variabili. La pietra utilizzata per costruire la Passerella degli Studenti è stata 

individuata del tipo delle arenarie. Questo materiale è stato utilizzato nella città di Constantine nella 

costruzione di molte altre opere civili. 
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Fig. 1 Elemento di muratura del ponte 

Come detto nel paragrafo precedente, non avendo a disposizioni valori numerici da prove 

sperimentali, le proprietà meccaniche sono state derivate da fanti di letteratura ottenuti su materiali 

simili. 

 

Fig. 2 Valori del modulo elastico e resistenza a trazione per diversi tipi di rocce 

Il modulo elastico delle arenarie oscilla tra 20000 e 40000 MPa. Tra tutti i valori ammessi è stato 

scelto il più piccolo, cioè quello che determina le prestazioni più scadenti. La mancanza di 

informazioni ufficiali sui materiali rende preferibile una scelta in favore di prestazioni più basse 

andando quindi a favore di sicurezza nelle analisi che verranno presentate nei capitoli successivi. 

Questo criterio è stato applicato non solo per determinare il modulo elastico di calcolo ma anche per 

quello di resistenza a compressione. 
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Fig. 3 Valori di resistenza a compressione e peso specifico per diversi tipi di rocce 

Le arenarie hanno un intervallo di resistenza a compressione che varia da un minimo di 40 a un 

massimo di 130 MPa; quello utilizzato nelle analisi è stato quindi 40MPa. 

Un elemento di pietra soggetta a un carico di compressione manifesta un tipico comportamento 

elasto-fragile. La curva tensione-deformazione è caratterizzata da un andamento lineare che curva 

verso il basso solo poco prima del raggiungimento della tensione di picco che genera la rottura del 

provino. Questa riduzione di rigidezza manifesta un comportamento plastico dovuto allo stato di 

fessurazione avanzante nel campione fino a raggiungere il collasso. 

 

 

Fig. 4 Comportamento a schiacciamento di elementi di pietra e malta 
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Eô noto come elementi fragili come la pietra siano ottimali per resistere a sollecitazioni di 

compressione ma molto meno adatti a sopportare tensioni di trazione. Un valore accettato in 

letteratura e quello di determinare questôultima come un decimo della prima. Il valore di calcolo 

utilizzato è di 4MPa. 

 1.2.2. Malta 

La malta è una miscela in proporzioni opportune di un agglomerante (o legante) con sabbia ed 

acqua per ottenere un impasto fresco di consistenza adatta allôuso che ha la capacit¨ di indurire in 

un tempo più o meno lungo, a seconda della sostanza agglomerante o legante usata nella sua 

preparazione. 

La risposta meccanica della miscela dipende molto dalle proporzioni degli elementi che la 

compongono e la tipologia di legante utilizzato (calce aerea, calce idraulica, cemento, etc). 

La curva tensione deformazione di un campione di malta soggetto a sola compressione presenta 

valori di resistenza più bassi degli elementi in pietra ma una duttilità maggiore (Figura 4). 

In mancanza di documentazione specifica, le caratteristiche di questo componente sono state 

valutate seguendo le indicazioni della NTC08§11.10.2. Queste vengono suddivise in classi in base 

al dosaggio volumetrico dei componenti, riferito allôunit¨ di volume del legante (Tabella1). Alle 

diverse classificazioni di malta corrispondono resistenze medie variabili, crescenti da M2,5 a M12, 

ma si deve considerare anche una certa variabilità di alcune caratteristiche prestazionali (Tabella 2). 

CLASSE 
TIPO DI 

MALTA  

COMPOSIZIONE  

CEMENTO 
CALCE 

AEREA 

CALCE 

IDRAULICA  
SABBIA POZZOLANA 

M2,5 Idraulica - - 1 3 - 

M2,5 Pozzolanica - 1 - 3 3 

M2,5 Bastarda 1 - 2 9 - 

M5 Bastarda 1 - 1 5 - 

M8 Cementizia 2 - 1 8 - 

M12 Cementizia 1 - - 3 - 

Tabella 1 Classi di malte a composizione prescritta 

CLASSE M2,5 M5 M10 M15 M20 Md 

Resistenza a compressione Mpa 2,5 5 10 15 20 d 

* d è una resistenza a compressione maggiore di 25 MPa dichiarata dal produttore     

Tabella 2 Classi di malta a prestazione garantita 
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La classe di malta più idonea a rappresentare quella in sito è la M5 con una corrispondente 

resistenza a compressione di 5 MPa. La resistenza a trazione è stata calcolata come per gli elementi 

resistenti pari a un decimo della resistenza a compressione e risulta pari a 0,5 MPa. 

Considerando lôimpoverimento in termini di prestazioni che la malta subisce nel tempo è stato 

adottato un modulo elastico piuttosto basso e pari a 2000 MPa. 

 1.2.3. Muratura  

Gli elementi hanno in genere un comportamento elasto-fragile, con una resistenza a trazione minore 

rispetto a quella a compressione, ma comunque significativa. La malta presenta un comportamento 

elasto-fragile in trazione, con resistenza molto inferiore a quella degli elementi ed, in assoluto, 

molto bassa; in compressione e taglio il suo comportamento è duttile e fortemente non lineare. La 

risposta meccanica dei giunti ¯ fortemente influenzata dallôattrito e presenta forti non linearit¨. Le 

caratteristiche meccaniche della muratura dipendono non solo dai parametri di resistenza e 

deformabilità dei materiali costituenti, ma anche dai loro valori relativi (in particolare, i diversi 

moduli elastici degli elementi e della malta). 

In seguito allo studio dei singoli componenti, si intende analizzare il comportamento meccanico 

della muratura quale unico elemento, al pari di cemento armato e acciaio. Esso è dettato dalle 

particolari caratteristiche che la contraddistinguono da ogni altro materiale da costruzione e che 

sono così riassumibili: 

¶ disomogeneità; 

¶ anisotropia; 

¶ asimmetria di comportamento; 

¶ non linearità del legame sforzi-deformazioni. 

La disomogeneità si riferisce al fatto che la muratura è sostanzialmente composta da elementi 

resistenti e malta, i quali possono avere caratteristiche meccaniche molto diverse fra loro. 

Lôanisotropia si riferisce alla differenza del comportamento della muratura tra le varie direzioni 

considerate. Essa dipende dalla disposizione dei diversi elementi e dalla loro proporzione. La 

muratura, in particolar modo quella moderna, possiede una grande regolarità in direzione 

orizzontale: si hanno elementi disposti in filari orizzontali collegati fra loro con giunti di malta 

continui, mentre i giunti verticali fra le teste dei laterizi risultano discontinui, per cui è evidente che 

il comportamento in direzione orizzontale risulta profondamente differente da quello in direzione 

verticale. Se inoltre sono presenti aperture, la direzionalità della muratura è ulteriormente 

accentuata e influenzata anche da queste ultime. Lôorientamento dei giunti principali ¯ in genere 

ortogonale alle sollecitazioni di compressione prevalenti, al fine di ottimizzare il comportamento 

della muratura sotto carichi di esercizio. 
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Tuttavia, i giunti principali diventano potenziali piani di discontinuità, con conseguenze sulla 

resistenza del solido murario, in presenza di sollecitazioni di trazione e taglio dovute allôazione 

sismica. In questi casi lôattrito, generato sui giunti dalle tensioni normali di compressione associate 

alle forze inerziali, contribuisce alla resistenza ed alla dissipazione. 

Con asimmetria si intende la notevole differenza di comportamento dei laterizi e della malta nei 

confronti di compressione o trazione: la resistenza a trazione risulta decisamente inferiore a quella a 

compressione. Un ruolo importante in questo senso viene giocato dallôinterfaccia malta-laterizio, il 

quale possiede una resistenza a trazione addirittura minore di quella dei singoli elementi. Note 

comunque le caratteristiche meccaniche dei singoli elementi, la disomogeneità del materiale rende 

la resistenza a trazione della muratura a livello macroscopico una grandezza estremamente 

aleatoria. 

La non linearità del legame sforzi-deformazioni del materiale muratura è la conseguenza delle 

caratteristiche fin qui elencate. Con qualsiasi tipo di sollecitazione la disomogeneit¨ e lôanisotropia 

dei singoli elementi causano facilmente fessurazioni nel corpo murario, con conseguente 

allontanamento dal comportamento lineare prima di arrivare allo sforzo massimo sopportabile. 

Le proprietà meccaniche della muratura a livello macroscopico sono state ricavate attraverso metodi 

di omogeneizzazione a partire dalle proprietà dei singoli componenti. 

 

  E [Mpa]  fc [Mpa]  f t [Mpa]  

Elemento in pietra 20000 40 4 

Malta 2000 5 0,5 

Tabella 3 Proprietà meccaniche di malta e mattone 

Modulo elastico 

Il modulo elastico macroscopico della muratura a compressione è stato calcolato con il seguente 

metodo. 

Si prende in considerazione un campione di muratura costituito da un elemento resistente e uno 

strato di malta. 

 

Fig. 5 Campione di elemento resistente e malta 
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 Sottoponendolo a puro sforzo normale dà luogo a un abbassamento globale ɲL che è la somma 

dellôabbassamento che sviluppato dallôelemento (ɲLb) e dalla malta (ɲLm). 

Ўὒ Ўὒ Ўὒ  

Sfruttando la definizione di deformazione è possibile scrivere gli abbassamenti in funzione della 

loro altezza. 

Ўὒ ‐  ὸ  

Ўὒ ‐ ὸ 

Ўὒ ‐ ὸ  

Si ottiene questa forma intermedia. 

‐  ὸ ‐  ὸ ὸ ‐ ὸ ‐ ὸ  

Considerando che le tensioni di compressione sono uniformi per equilibrio sulla lunghezza del 

provino e sfruttando il legame costitutivo dei singoli componenti: 

„ Ὁ ‐ Ὁ‐ Ὁ ‐  

si ottiene la formula parametrica del modulo elastico della muratura. 

Ὁ
Ὁ ρ ‌

ρ ‌
Ὁ
Ὁ

 

‌
ὸ

ὸ
 

La rigidezza dellôelemento non ¯ funzione dei soli parametri meccanici dei singoli componenti ma 

anche della tipologia muraria. Infatti maggiore è ‌ minore è la deformabilità della muratura; 

viceversa al crescere dello spessore dei giunti rispetto allôaltezza dellôelemento si riduce il modulo 

elastico. 

Resistenza a compressione 

Per il calcolo della resistenza a compressione della muratura è possibile utilizzare due approcci: 

¶ metodo elastico; 

¶ approccio statico del calcolo a rottura. 

Il primo metodo definisce il limite elastico di resistenza della muratura, ovvero quando uno dei due 

materiali, malta o elemento resistente raggiungono la tensione limite di fessurazione. In realtà 
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questo metodo è cautelativo rispetto alla resistenza ultima della muratura che avendo un 

comportamento duttile presenza degli ulteriori margini di resistenza prima del collasso (Figura 6). 

 

 

Fig. 6 Curva di tensione-deformazione di un provino di muratura soggetto 

a sforzo normale (Binda et al. 1996) 

Si è scelto di utilizzare il secondo approccio che considera al suo interno anche le capacità di 

plasticizzazione della muratura. 

La definizione del Teorema statico del calcolo a rottura dice che se esiste uno stato tensionale 

equilibrato con i carichi agenti e che rispettano le condizioni di resistenza, allora la struttura è in 

grado di resistere ai carichi esterni. 

 

Fig. 7 Stato tensionale di un provino di muratura soggetto a compressione 

Ipotizziamo di avere un campione di muratura e uno stato di tensioni equilibrato: 

„ „ „  

„ὸ „ ὸ π 

„ὸ „ ὸ π 
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e riducendo il problema ad assialsimmetrico: 

„ „  

„ „  

e introducendo le condizioni di resistenza di malta ed elemento: 

„

Ὢ

„

Ὢ
ρ 

„

Ὢ

„

Ὢ
ρ 

si ottiene la regione di valori per il quale la struttura è in equilibrio rispettando le condizioni di 

resistenza dei materiali. 

„
Ὢ

‌
ρ
„

Ὢ
 

„ Ὢ ρ
„

Ὢ
 

Mettendo a sistema le due equazioni si ottiene il campo di tensioni di compressione ammissibili e la 

tensione massima in valore assoluto rappresenta il valore di tensione limite che la muratura è in 

grado di sopportare prima del collasso. 

„
‌Ὢ Ὢ

Ὢ
Ὢ

‌
Ὢ
Ὢ

 

‌
ὸ

ὸ
 

Ὢ
‌Ὢ Ὢ

Ὢ
Ὢ

‌
Ὢ
Ὢ

 

Resistenza a trazione 

La resistenza a trazione della muratura è stata scelta pari alla resistenza a trazione della malta.  

Questo può essere giustificato analizzando la tipologia di rottura della muratura a taglio e a 

flessione. Infatti la rottura si manifesta per apertura dei giunti in corrispondenza dellôelemento pi½ 

debole, cioè la malta. Questa approssimazione assume una validità maggiore in funzione del tipo di 
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modellazione che si è scelta per la riproduzione del ponte in esame che verrà esposta nei prossimi 

capitoli. 

Il metodo statico del calcolo a rottura ha il vantaggio di dipendere da pochi parametri e facilmente 

calcolabili, cioè le caratteristiche geometriche degli elementi e la resistenza a trazione e 

compressione dei singoli componenti. Non è necessario conoscere i moduli di elasticità e di Poisson 

che invece sono richiesti nellôapproccio elastico e sono di pi½ difficile valutazione. 

Calcolo delle proprietà meccaniche delle tipologie murarie del Ponte degli Studenti 

Ora si procede allôapplicazione delle formule teoriche alle tipologie murarie del Ponte degli 

Studenti. 

I parametri che possono far variare le caratteristiche meccaniche e di resistenza della muratura sono 

la geometria degli elementi costituenti, le proprietà meccaniche e di resistenza dei materiali. 

Osservando la tipologia muraria del ponte si può notare che la tipologia di pietra e di malta 

utilizzata non varia per lôintero sviluppo del ponte; si nota per¸ lôutilizzo di pietre di dimensioni 

maggiori per realizzare le strutture portanti degli archi, in corrispondenza delle fasce laterali 

(Figura8). Sono state valutate le proprietà meccaniche di due tipologie murarie. 

 

Fig. 8 Tipologie murarie del Ponte degli Studenti 
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tb 

[cm] 
Eb 

[MPa] 
fc,b 

[MPa] 
f t,b 

[MPa] 
tm 

[cm] 
Em 

[MPa] 
fc,m 

[MPa] 
f t,m 

[MPa] 

Muratura diffusa  15 20000 40 4 3 2000 5 0,5 

Travi d'arco  40 20000 40 4 3 2000 5 0,5 

Tabella 4 Caratteristiche geometriche e meccaniche dei componenti delle due tipologie murarie 

 
Emur  

[MPa] 
fc,mur 

[MPa] 
f t,mur  

[MPa] 

Muratura diffusa  8000 34 0,5 

Travi d'arco  12286 38 0,5 

Tabella 5 Proprietà meccaniche macroscopiche delle tipologie murarie 

Resistenza della muratura a compressione e taglio 

La resistenza della muratura a compressione e taglio è importante se posta in relazione con quella 

offerta, nelle costruzioni, dalle forze laterali. Diverse prove sono state condotte su pannelli di 

muratura soggetti a questo tipo di carico per stabilire i valori limite da usare nel progetto e nella 

Figura 9 ne sono riportati alcuni esempi tipici. 

 

Fig. 9 Andamento empirico delle tensioni tangenziali in funzione  

delle tensioni di compressione di un pannello murario (A.W.Hendry, 1997) 

Eô stata cos³ trovata una legge simile a quella di Coulomb che pone in relazione la resistenza a 

taglio e la tensione di compressione partendo da una resistenza al taglio iniziale dipendente 
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dallôadesione fra i blocchi e la malta; tale valore iniziale viene poi incrementato con una 

componente di attrito proporzionale alla tensione di compressione. 

Tutto ciò può essere espresso dalla formula: 

† † ‘„ 

dove † è la resistenza a taglio a compressione nulla, ‘ ¯ lôapparente coefficiente dôattrito 

e „ è la tensione verticale di compressione. 

Questa relazione è verificata sperimentalmente sino ad un certo valore limite della tensione 

verticale oltre il quale la rottura dei giunti rappresentata dallôequazione di Coulomb è sostituita dalla 

fessurazione degli elementi. Per gli elementi in laterizio questo limite è circa 2,0 MPa. La resistenza 

al taglio dipende in particolare dalla resistenza della malta. Per la muratura con blocchi di resistenza 

a compressione fra 20 e 50 MPa, disposti con una malta forte il valore di † è approssimativamente 

pari a 0,3 MPa, mentre per le malte a media resistenza si ha un valore pari a 0,2 MPa. Il valore 

medio di ‘ è compreso fra 0,4 e 0,6. 

La resistenza al taglio indicata in precedenza rappresenta un valore medio per muri che hanno un 

rapporto altezza/lunghezza 1 e la resistenza del muro è calcolata sulla sezione piana del muro nel 

piano della forza di taglio. 

 1.2.4. Energia di frattura  

Un aspetto della muratura e più in generale dei materiali fragili che non è stato ancora considerato è 

la meccanica della frattura. Immaginiamo di avere un provino caricato assialmente: mentre i 

materiali duttili presentano comportamenti simili sia a trazione che a compressione, i materiali 

fragili presentano comportamenti completamente diversi. 

 

Fig. 10 Prova di trazione uniassiale 
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I calcestruzzi per esempio sono duttili in compressione e fragili in trazione e presentano una 

resistenza ultima a compressione di circa un ordine di grandezza maggiore di quella a trazione. 

Sottoponendo il provino a una prova in controllo di spostamento si è in grado di effettuare una 

scansione del legame tensione deformazione sia a trazione che a compressione. Solo recentemente 

si ¯ resi conto dellôesistenza di un esteso ramo di softening negativo e della possibilit¨ di dissipare, 

da parte del materiale, una notevole quantità di energia per unità di volume. Tale energia è 

rappresentata dallôarea sottesa dalla curva „‐. 

 

Fig. 11 Diagramma „ ‐ con incrudimento negativo (softening) 

Ancora più recentemente si è potuto dimostrare che lôenergia non ¯ dissipata uniformemente 

nellôunit¨ di volume, bens³ ¯ dissipata su una banda localizzata, la quale diventa in seguito una 

fessura. In altre parole, la dilatazione tra i due sensori non è una funzione costante. Al contrario, 

essa mostra un notevole picco in corrispondenza della fessura in via di formazione. 

In conseguenza della localizzazione della funzione ‐, il ramo decrescente „‐ viene a dipendere 

dalla lunghezza ὰ della base della misura. Ciò che invece risulta essere una vera caratteristica del 

materiale è il diagramma „ύ , che rappresenta la tensione trasmessa attraverso la fessura in 

funzione dellôapertura della fessura stessa. 
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Fig. 12 Tensione trasmessa attraverso la fessura in funzione dell'apertura 

Tele legge di decadimento indica, naturalmente, un indebolimento dellôinterazione allôaumentare 

della distanza ύ tra le facce della fessura. Quando ύ raggiunge il valore limite ύ, lôôinterazione si 

spegne totalmente e la fessura diventa una sconnessione completa che divide in due parti distinte il 

provino. Lôarea sottesa dalla curva „ύ  rappresenta lôenergia dissipata sulla superficie unitaria di 

frattura. Essendo la legge coesiva „ύ  una caratteristica del materiale, che dipende dalla struttura 

intima e dai meccanismi di danneggiamento del materiale stesso, anche lôenergia di frattura  Ὃ 

risulta essere una proprietà intrinseca del materiale (Campinteri, 1992). 

Ὃ „ύ Ὠύ 

Lôenergia di frattura assume un valore diverso in funzione del meccanismo con cui avviene 

lôapertura della fessura (Monti di Sopra, 2009): 

¶ Modo I: si tratta dellôapertura dei giunti di malta a trazione; realizzando una prova di 

trazione monoassiale come quelle condotte da Van der Pluijm nel 1992 è possibile calcolare 

lôenergia di frattura Ὃ , dovuta a questo modo di rottura e definita come la quantità di 

energia necessaria per creare una fessura di area unitaria lungo lôinterfaccia malta-unità. 

Tale valore è ricavabile dalla curva esponenziale tensione-ampiezza fessurativa, di cui si 

riporta un esempio (Figura 13). Con questo approccio energetico è possibile descrivere il 

comportamento di softening a trazione della muratura: si tratta della graduale diminuzione 

della resistenza meccanica del materiale allôaumentare della deformazione. Questo è il tipico 

comportamento dei materiali quasi fragili come la muratura, che arrivano a collasso per un 

processo di progressiva crescita interna delle microfessure. Questo fenomeno è in gran parte 

attribuibile allôeterogeneit¨ del materiale che possiede difetti e microvuoti. I risultati dei test 

di Van der Pluijm hanno mostrato che i valori dellôenergia di frattura per il modo I di rottura 
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oscillano fra 0.005 e 0.02 Nmm/mm
2

 per valori di resistenza a trazione compresi fra 0.3 e 

0.9 N/mm
2
, a seconda delle diverse combinazioni unità-malta. 

 

Fig. 13 Prova sperimentale e curva tensione-ampiezza della fessura a trazione (Van der Pluijm, 1992) 

¶ Modo II : è il modo di rottura rappresentativo degli scorrimenti lungo i giunti principali di 

malta, dovuti ad una sollecitazione di taglio con valori limitati di compressione normale. 

Anche questo modo di rottura riguarda unicamente i giunti e permette di determinare il 

comportamento a taglio della muratura. Si tratta di una modalità di collasso che è una 

caratteristica saliente di questo materiale. Le prove pilota sono quelle condotte sempre da 

Van der Pluijm nel 1993, grazie alle quali ¯ possibile determinare lôenergia di frattura 

dovuta al modo II di rottura Ὃ , ricavabile dallôarea sottesa dalla curva sperimentale 

tensione tangenziale-scorrimento a taglio a diversi livelli di compressione normale 

(Figura14). Nel corso del test ¯ importante che lôapparato di prova sia in grado di generare 

uno stato di tensione uniforme nei giunti, cosa non semplice perché i vincoli per lôequilibrio 

inducono spesso proprio tensioni normali non uniformi. 

 

Fig. 14 Prova sperimentale e curva tensione tangenziale-scorrimento a taglio 
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Osservando il diagramma tensione tangenziale-scorrimento rappresentato in Figura 14, si 

nota ancora un minimo di tensione al termine delle prove, dovuto allôattrito residuo dopo il 

collasso a taglio. Il softening a taglio, dunque, è dovuto ad una progressiva perdita di 

coesione del materiale. Secondo i risultati ottenuti da Van der Pluijm, i valori dellôenergia di 

frattura modo II hanno un valore compreso fra 0.01 e 0.25 Nmm/mm
2
, a fronte di una 

coesione iniziale che oscilla fra 0.1 e 1.8 N/mm
2

 e in relazione anche al grado di 

confinamento del materiale. 

¶ Modo III : avviene la rottura dei blocchi per trazione parallela alla direzione dei giunti 

orizzontali di malta. Facendo una prova di questo tipo su un muretto si possono avere due 

modalità di collasso: nella prima le fessure corrono a zigzag fra i giunti verticali e 

orizzontali, mentre nella seconda si ha una fessura verticale che attraversa anche le unità in 

prosecuzione dei giunti verticali. Nel primo caso la risposta del campione è governata 

dallôenergia di frattura modo I dei giunti verticali e da quella modo II dei giunti orizzontali, 

mentre nel secondo caso dallôenergia di frattura delle unit¨ e dei giunti verticali. 

 

Fig. 15 Modo III di rottura 

¶ Modo IV : si ha la rottura dei blocchi per taglio, quando la compressione normale agente sui 

giunti orizzontali di malta riesce ad impedirne lo scorrimento, generando attrito nei giunti. 

Eô lôalternativa al modo II di rottura quando i valori della pressione di confinamento sono 

più alti. 

 

Fig. 16 Modo VI di rottura 
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¶ Modo V: a compressione normale elevata, oltre il limite della resistenza a compressione, si 

ha la rottura per splitting dei blocchi, caratterizzata da una serie di fessurazioni verticali. 

Anche in questo caso è possibile descrivere il comportamento di softening (non così netto 

come nel caso del collasso a trazione) mediante lôenergia di frattura a compressione Ὃ  

che in questo caso è fortemente dipendente dalle condizioni al contorno e dalla dimensione 

dei provini. I valori dellôenergia di frattura a compressione sono molto pi½ alti di quella a 

trazione, dellôordine di 45 Nmm/mm2. 

 

Fig. 17 Modo V di rottura 

Il valore dellôenergia di frattura Ὃ  sviluppata nel Modo I dal materiale che compone il ponte in 

esame dipende dalla resistenza a trazione della malta pari a 0,5 MPa. Facendo riferimento ai dati 

empirici ricavati da Van der Pluijm nel 1992, mediante interpolazione lineari si è ricavata con 

buona approssimazione la Ὃ e risulta  pari a 0,01 Nmm/mm2. 
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      Capitolo 2  Modellazione delle strutture in muratura  

Lôanalisi strutturale delle costruzioni in muratura è un problema piuttosto complesso: in letteratura 

vengono proposte numerose strategie, in funzione delle esigenze di accuratezza dellôanalisi, ma 

anche della necessità di semplificazione. La tecnica utilizzata di volta in volta dipende fortemente 

dalle esigenze dellôanalisi strutturale, cos³ si distingue a seconda: 

¶ della scala di modellazione: le modalit¨ con cui viene condotta lôanalisi strutturale 

cambiano a seconda se si vogliono conoscere le interazioni locali malta-unità e i relativi 

meccanismi di danno, oppure se si prende in considerazione un intero edificio e se ne vuole 

analizzare il comportamento globale; 

¶ del legame costitutivo: la relazione tensioni-deformazioni che descrive il comportamento 

del materiale può essere più o meno complessa a seconda dellôobiettivo dellôanalisi e 

dellôaccuratezza che si desidera ottenere. Si approfondiranno ora questi aspetti, 

completandoli con la descrizione di alcune delle tecniche proposte in letteratura nellôambito 

dellôanalisi delle strutture in muratura. 

   2.1.  Scala di modellazione 

Come detto nel capitolo introduttivo, la muratura è un materiale composito. Nel momento in cui ci 

si approccia ad esso per una modellazione numerica del suo comportamento, la scelta può cadere su 

due strategie distinte: micromodellazione e macromodellazione. 

 2.1.1. Micromodellazione 

Malta e unità vengono considerate separatamente e rappresentate attraverso elementi continui, con 

lôaggiunta di elementi di interfaccia unit¨-malta discontinui per descrivere lôinterazione tra i due 

elementi. 

 

Fig. 18 La micromodellazione 
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In questo primo approccio le due componenti vengono considerate separatamente e si valutano il 

modulo di Young, il coefficiente di Poisson e tutte le caratteristiche anelastiche distinte per malta e 

unit¨. Lôelemento di interfaccia rappresenta un potenziale piano di rottura/scorrimento, a cui viene 

assegnata una rigidezza iniziale fittizia per evitare la compenetrazione degli elementi. Questa 

procedura è adatta a descrivere il comportamento locale del materiale, perché riesce a cogliere i 

cinque modi di rottura che sono dovuti allôinterazione tra le componenti unit¨ e malta descritti nel 

capitolo precedente. 

Senza una modellazione dettagliata che distingua unità e malta, non è possibile identificare in 

maniera distinta un modo di rottura. Per capire che cosa avviene localmente in un elemento 

strutturale in muratura, pertanto, è necessario scegliere questo tipo di modellazione. 

Lôonere computazionale di questa modellazione ¯ molto elevato e rende così proibitivo lo studio di 

strutture molto grandi. Eô invece migliore per lo studio dei meccanismi di rottura su elementi murari 

di piccole dimensione per il maggior grado di dettaglio del comportamento anisotropo e 

disomogeneo della muratura. 

 

 2.1.2.  Macromodellazione 

La muratura viene considerata come un unico mezzo continuo caratterizzato da omogeneità e 

anisotropia, dove pertanto non sono più distinguibili i singoli componenti. 

 

Fig. 19 La Macromodellazione 

Negli approcci continui il materiale muratura viene considerato come un continuo anisotropo il cui 

comportamento meccanico è dedotto da osservazioni fenomenologiche oppure attraverso opportune 

procedure di omogeneizzazione. Tali procedure permettono di definire il comportamento del 

continuo attraverso grandezze macroscopiche derivanti dalle proprietà meccaniche e geometriche 

dei suoi singoli costituenti. Gli approcci continui, se da una parte offrono il vantaggio di ridurre 

lôonere computazionale associato alla micromodellazione, tuttavia presentano la difficoltà intrinseca 

di formulare un legame anisotropo non lineare del continuo. La descrizione al continuo della 

muratura permette la modellazione di strutture complesse anche di grandi dimensioni. 
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   2.2.  Legame costitutivo 

La formulazione del legame costitutivo dipende fortemente dalle ipotesi che si fanno sul materiale, 

con riferimento alle sue caratteristiche di resistenza e di deformabilità. Le scelte vertono 

essenzialmente sulla reversibilità o meno delle deformazioni, sulla necessità di modificare o meno 

la rigidezza nel corso della storia di carico e sulla possibilità di degrado della resistenza del 

materiale oltre un certo stato tensionale. 

Dalle osservazioni sopra riportate si possono raggruppare i legami costitutivi in tre tipologie 

principali: 

¶ legami non resistenti a trazione (acronimo NRT) 

¶ legami plastici 

¶ legami di danno 

 2.2.1. I legami NRT 

Eô ben noto ormai che la muratura non ¯ caratterizzata da una buona resistenza a trazione. Tenendo 

in considerazione questa osservazione, il legame costitutivo più semplice che può essere proposto è 

quello in cui la resistenza a trazione del materiale non viene proprio considerata. Nei legami NRT, 

dunque, le deformazioni associate al raggiungimento del limite elastico sono reversibili e 

corrispondono a tensioni nulle (Figura 20). 

 

Fig. 20 Rappresentazione del legame NRT 

Matrice di rigidezza elastica e dominio di resistenza non subiscono modificazioni nel corso della 

storia di carico ed il comportamento è descritto unicamente da questi due elementi. 

 2.2.2. Legami plastici 

Il legame plastico assume che il materiale abbia un limite di resistenza oltre il quale si formano 

delle deformazioni permanenti. Le deformazioni totali sono così composte da un contributo elastico 
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reversibile (solitamente denominato ‐) e uno anelastico irreversibile (‐), come raffigurato in 

Figura 21. 

 

Fig. 21 Il legame plastico 

Anche in questo caso la matrice di rigidezza elastica non subisce modificazioni nel corso della 

storia di carico. Il processo di deformazione plastica, invece, dipende dal percorso di carico e non 

solo dal valore dello sforzo applicato, per la sua natura dissipativa (non cô¯ quindi una 

corrispondenza biunivoca tra la tensione e la deformazione plastica). Pertanto, per conoscere le 

relazioni che legano tensioni e deformazioni esse devono essere scritte in forma incrementale o 

differenziale. Una volta raggiunto il punto di snervamento, ovvero il valore per il quale iniziano a 

svilupparsi deformazioni plastiche, la relazione tensioni-deformazioni può essere di tre tipi: 

incrudente (hardening) (fig.22a), rammollente (softening) (fig. 22b), perfetta (fig. 22c). 

 

Fig. 22 I tre tipi di comportamento: a) hardening, b) softening ed c) elasto-plastico perfetto 

Lôequazione costitutiva che definisce questo tratto ¯ detta legge di scorrimento. 

In caso di stati tensionali complessi, si deve definire una funzione che identifichi tutti i punti a 

partire dai quali ha inizio la deformazione plastica, ovvero si tratta di definire un criterio di  

snervamento. Quando uno stato tensionale si trova sulla superficie definita dalla funzione di 
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snervamento, subentra la legge di scorrimento a definire il legame tra tensione e deformazione. Tale 

legge può essere di due tipi: 

¶ associata: se la direzione dello scorrimento è ortogonale alla superficie 

¶ non-associata: se non si verifica la condizione precedente. 

Per ottenere lôevoluzione della funzione di snervamento (denominata funzione potenziale plastica) 

si deve definire il numero di parametri necessari a descriverla, nonché le equazioni di evoluzione 

degli stessi. 

Poiché la teoria della plasticità nasce per descrivere il comportamento dei materiali metallici, una 

delle ipotesi è che la pressione idrostatica non contribuisca alla deformazione plastica per 

lôincomprimibilit¨ del materiale durante lo scorrimento plastico; i materiali fragili e quasi fragili 

come la muratura, invece, sono sensibili alla pressione idrostatica, pertanto i criteri di snervamento 

impiegati devono tenere in considerazione questo aspetto. Essi sono il criterio di Mohr-Coulomb e 

quello di Drucker- Prager. 

Il criterio di Mohr -Coulomb 

Secondo questo criterio, la rottura si verifica su un piano quando viene raggiunta una combinazione 

critica degli sforzi normali e tangenziali. Si tratta di una generalizzazione della legge di rottura per 

attrito e si esprime attraverso la relazione 

† ὧ „ÔÁÎ• 

dove † è il valore della tensione tangenziale sul piano di rottura, ὧ è la coesione,  „ è la tensione 

normale sul piano di rottura e • ̄  lôangolo di attrito interno. 

In pratica, rispetto alla legge di rottura per attrito, la tensione di snervamento non è legata soltanto 

alla tensione tangenziale massima, ma anche alla tensione normale applicata sul piano di taglio. 

Lôequazione ¯ rappresentabile graficamente tramite una retta tangente al cerchio dato dalla tensione 

principale massima (Figura 23). 

 

Fig. 23 Rappresentazione del criterio di Mohr-Coulomb sul piano „ † 
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Secondo questo criterio, la rottura avviene dunque quando il punto rappresentante lo stato di 

tensione cade allôesterno dellôarea definita dai due cerchi di Mohr, quello della resistenza a trazione 

monoassiale e quello a compressione monoassiale. Nello spazio delle tensioni principali la 

superficie di snervamento è prismatica, mentre sul piano deviatorico è un esagono irregolare, in 

accordo con la caratteristica dei materiali sensibili alla pressione idrostatica di avere una resistenza 

a trazione minore di quella a compressione (Figura 24). 

 

Fig. 24 Criterio di Mohr-Coulomb nel piano delle tensioni principali 

Il criterio di Drucker-Prager 

Il criterio di Drucker-Prager cerca di risolvere uno dei problemi connessi con la superficie definita 

dal criterio di Mohr-Coulomb. Nel piano deviatorico, infatti, il dominio elastico del materiale ha la 

forma di un esagono irregolare, ma questo crea problemi nel momento in cui si devono calcolare gli 

incrementi di deformazione plastica agli angoli. Modificando, dunque, il criterio di rottura di Von 

Mises (in cui le componenti idrostatiche sono ininfluenti nella deformazione plastica), Drucker e 

Prager ottengono un criterio rappresentabile nello spazio delle tensioni principali mediante un cono 

(Figura 25). 

 

Fig. 25 Rappresentazione del criterio di Drucker-Prager nello spazio delle tensioni principali 
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Nel piano delle tensioni principali appare pertanto di forma ellittica, rendendo più semplice la 

determinazione degli incrementi di deformazione plastica. La seguente rappresentazione grafica 

mostra un confronto fra i due criteri di snervamento nel piano deviatorico, dove il criterio di Mohr-

Coulomb ha forma circolare. 

 

Fig. 26 Criteri di Mohr-Coulomb e Drucker-Prager nel piano deviatorico 

 2.2.3. Legami di danno 

A differenza della teoria della plasticità, la meccanica del danno nel continuo riesce a cogliere le 

microfessurazioni che nascono e si sviluppano nel materiale sollecitato oltre la tensione massima e 

che hanno, come effetto primario, quello di comportare una riduzione della rigidezza del 

materiale stesso, specialmente nelle sollecitazioni a trazione (Figura 27). Questa caratteristica si 

presenta in maniera evidente nelle strutture soggette a carichi ciclici e/o dinamici, dove si passa 

alternativamente dalla regione a trazione a quella a compressione. Come per la deformazione 

plastica, anche il danno si presenta come un processo irreversibile sotto forma di una frattura che si 

sviluppa in seguito ad un aumento della concentrazione di microdifetti a causa delle sollecitazioni 

subite dal materiale (esattamente come descritto per il comportamento del materiale muratura). 

 

Fig. 27 Il legame di danno 
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La meccanica del danno si distingue da quella della frattura principalmente nel modo in cui è 

concepito il processo fessurativo. Nella meccanica della frattura, il danno si considera concentrato 

lungo una linea; tale idealizzazione tuttavia non sempre è realistica per tutte le applicazioni: infatti, 

la larghezza e la densità della zona dove sono presenti le microfessure dipende dalla forma e dalle 

dimensioni della struttura, nonché dal tipo di carico applicato. Questo tipo di degrado può essere 

studiato, pertanto, solo con modelli continui, per i quali si deve introdurre un nuovo concetto, quello 

di continuo non locale. Le teorie locali sono quelle per le quali la tensione in un punto dipende solo 

dalla deformazione nello stesso punto; al contrario, la teoria non locale continua stabilisce che la 

tensione in un punto dipende, oltre che dalla deformazione in quel punto, anche da una 

deformazione media definita nellôintorno del punto stesso. 

Lôeffetto di degrado del materiale dovuto alla crescita e alla coalescenza delle microfessure viene 

descritto attraverso una variabile continua di danno, introdotta per la prima volta da Kachanov: 

essa rappresenta una misura quantitativa del degrado delle grandezze che descrivono il 

comportamento macroscopico di un continuo. Per lo sviluppo di un buon modello costitutivo di 

danno, pertanto, ¯ necessaria unôopportuna definizione di una variabile continua di danno, che 

generalmente si basa sul concetto di energia di frattura. Il valore di questa variabile è generalmente 

compresa fra 0 e 1, dove al valore nullo corrisponde un materiale integro e quello unitario un 

materiale completamente danneggiato. 

Modelli di danno ancora più rilevanti sono quelli unilaterali . Si sa, infatti, che i materiali fragili e 

quasi-fragili sono caratterizzati, a trazione, da uno sviluppo di fessure, mentre quando sono 

sollecitati a compressione, si ha una chiusura parziale o totale di queste fessure. Di conseguenza, si 

assiste ad un recupero di rigidezza e resistenza con lôinversione di carico, che un modello di danno 

unilaterale riesce a prendere in considerazione, mediante lôintroduzione di una parametro di 

richiusura delle fessure, che dipende dal materiale e dal tipo di carico. In tal caso si distingue il 

danneggiamento a trazione da quello a compressione. 

Alcuni criteri di questo tipo sono stati formulati da Luciano-Sacco nel 1997, Gambarotta-

Lagomarsino, Berto e Vecchio e Collins 1986, poi estesa ad un modello tridimensionale da Selby e 

Vecchio nel 1993. 

 2.2.4. Legame di danno e plasticità 

I modelli di danno e plasticità nascono per unire la teoria della plasticità e la meccanica del danno 

in un unico modello, in modo da poter prendere in considerazione sia i contributi irreversibili dovuti 

alle deformazioni plastiche, sia quelli relativi ai processi di danneggiamento del materiale. Le due 

teorie sono, infatti, complementari in quanto il degrado della rigidezza non viene colto dalle teorie 

plastiche, mentre caratteristiche quali le deformazioni permanenti e lôespansione volumetrica 
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anelastica non sono considerate allôinterno della meccanica del danno continuo. Nasce così una 

terza tipologia di legame costitutivo: il modello di danno elasto-plastico: in esso il degrado della 

rigidezza viene inserito allôinterno della teoria della plasticit¨. Uno dei modelli pi½ completi in 

questo senso è quello formulato da Lourenּפo et al.(1997). 
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      Capitolo 3  Modello di danno a fessurazione diffusa 

I modelli di analisi a fessurazione per materiali fragili si dividono in due categorie, modello a 

fessurazione discreta (discrete crack model) e modello a fessurazione diffusa (smeared crack 

model) (Figura 28). Il discrete crack model localizza lôapertura della fessura sui bordi dellôelemento 

finito. Il smeared crack model  lo stato fessurativo è considerato come diffuso nel mezzo continuo. 

 

Fig. 28 Modelli fessurativi per materiali fragili 

Come decritto anche nel capitolo precedente i modelli a modellazione discreta hanno il vantaggio di 

descrivere il meccanismo di fessurazione in modo più preciso rispetto a un modello a fessurazione 

diffusa, che a sua volta ha il vantaggio di un minor onere computazionale a fronte di un grado di 

approssimazione comunque accettabile. 

Il smeared crack model si divide in modelli a fessurazione ortogonale e non ortogonale. In funzione 

del metodo di analisi numerica della fessura si distinguono in modelli a deformazione scomposta 

(decomposed-strain model). e modelli a deformazione totale (total strain model). 

Il decomposed-strain model calcola le deformazioni totali in termini di deformazioni del materiale e 

deformazioni per apertura della fessura. Nelle deformazioni del materiale sono incluse la 

deformazione elastica, plastica, viscosa, termica, etc. La deformazione per apertura della fessura 

possono essere estesa ai modelli a fessurazione multidirezionale non ortogonale che include la 

possibilità di formazione della fessura con diverse inclinazioni. Comunque esiste lo svantaggio 
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legato alla formulazione di un algoritmo molto complesso; la scelta delle proprietà del materiale 

risulta difficile e la convergenza della soluzione potrebbe diventare condizionata. 

Il total strain model possiede una formulazione analitica più semplice del precedente considerando 

le deformazioni non come scomposte in due contributi ma come totali. Il suo algoritmo risulta 

anche più semplice da capire perché sono necessarie solo una relazione tensione-deformazione per 

il legame costitutivo a trazione e uno a compressione. Eô anche pi½ pratico da usare del precedente 

perché le proprietà del materiale richieste dal modello sono più semplici da definire. 

   3.1.  Total strain crack model (Midas Fea) 

Il software di analisi strutturale Midas Fea ha implementato nel suo ambiente un total strain crack 

model che ricade sotto la classificazione di smeared crack model. Come mostrato in Figura 29, 

concepisce due metodi in funzione della scelta degli assi di riferimento della fessura, fixed crack 

model e rotating crack model. La prima ipotizza che gli assi della fessura restano invariati dopo la 

formazione della prima fessura. Al contrario. Il secondo metodo fa ruotare continuamente la 

direzione della fessura, e quindi gli assi di riferimento associati, nella direzione degli assi principali 

delle deformazioni. 

 

Fig. 29 Modelli a fessurazione ortogonale 

In entrambi i casi, fixed e rotating models, la formazione della prima fessura nel punto di 

integrazione inizia nella direzione delle deformazioni principali. Il materiale manifesta un 

comportamento isotropo prima della fessurazione e anisotropo dopo. Midas considera un materiale 

ortotropo a seguito della fessurazione. Le tensioni normali e di taglio sono calcolate sul piano della 

fessura. Se si assume che la direzione della fessura incipiente rimane invariata come nel fixed crack 
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model, le tensioni normali e di taglio assumono la conformazione descritta in Figura 29(a) sulla 

superficie della fessura. Nel caso in cui si considera che la direzione di propagazione della fessura 

possa ruotare al variare dello stato deformativo, sono presenti solo le tensioni normali alla 

superficie come mostrato in Figura 29(b). Dal momento in cui Midas considera solo il caso di 

angoli di fessurazione ortogonali, entrambi questi modelli rientrano nella classe di orthogonal crack 

model. 

Sebbene il fixed crack model può riflettere realisticamente le proprietà fisiche del meccanismo di 

fessurazione, i orthogonal crack models tendono talvolta a sovrastimare la rigidezza e la resistenza 

del materiale rispetto a non-orthogonal crack models. Al contrario, lôalgoritmo del rotating crack 

model è relativamente semplice, e la sua convergenza è superiore perché il modello è scollegato alla 

condizione di fessurazione precedente. 

Il modello costitutivo sulla base delle tensioni totali è stato teorizzato in Modified Compression 

Field Theory proposto da Vecchio e Collins (Vecchio & Collins, 1986). Questa è stata formulata 

sulla base di un modello bidimensionale. In Midas è stata estesa ad un modello tridimensionale 

basato sulla teoria proposta da Selby e Vecchio (Selby & Vecchio, 1993). 

La trattazione analitica del modello sviluppato in Midas non è presente in questo elaborato e si 

rimanda al documento Analysis and Algorithm del software Midas Fea (Midas FEA). 

 3.1.1. Variabili del modello 

Per definire a pieno il modello cô¯ bisogno di inserire alcuni parametri di input che definiscono in 

modo univoco il comportamento meccanico del materiale a trazione, compressione e taglio in 

campo elastico e in campo plastico. Midas Fea possiede al suo interno alcuni modelli predefiniti che 

sono descritti di seguito. 

Parametri meccanici di input 

I parametri meccanici di base che definiscono il comportamento del materiale in campo elastico 

sono il modulo di Young, il modulo di Poisson, la resistenza a compressione, la resistenza a 

trazione. Per definire invece il comportamento a fessurazione per trazione è necessario per la 

maggior parte dei comportamenti disponibili assegnare lôenergia di frattura. 

Comportamento a compressione 

Per descrivere il comportamento a compressione del materiale sono disponibili funzioni di base 

predefinite e altre possono essere determinate dallôutente. Tali curve possono dipendere da due 

parametri, la resistenza a compressione di picco Ὢ  e la deformazione di picco ‌ . 
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Le curve predefinite sono la funzione costante, la funzione brittle, la funzione di softening lineare 

ed esponenziale generate in funzione dellôenergia di frattura a compressione Ὃ . Sono a 

disposizione anche curve di hardening lineare e saturazione. Le linee di hardening e softening in 

grado di esprimere la compressione si dividono in parabolica, esponenziale parabolica e una curva 

di hardening proposta da Thorenfeldt (Thorenfeldt, Tomaszewicz, & Jensen, 1987). 

 

Fig. 30 Modelli a compressione 

Comportamento a trazione 

La relazione che cô¯ tra la tensione normale dopo la fessurazione „  e la deformazione dovuta 

allôapertura della fessura‐  può esse descritta sotto forma di prodotto: 

„ ‐ ὪϽώ
‐

‐ ȟ

 

tra le resistenza a trazione Ὢ  e la funzione che rappresenta lôandamento della curva di softening 

ώȣ  scelta. Questôultima ¯ definita in funzione dello stato di avanzamento della deformazione post 

fessurazione rispetto alla deformazione massima ammissibile della fessura a trazione ‐ ȟ .  

Se si associa il comportamento di degrado della resistenza  allôenergia di frattura associata al ModoI 

Ὃ  attraverso una larghezza equivalente denotata con Ὤ, si ottiene la seguente relazione: 

Ὃ Ὤ „ ‐ Ὠ‐  
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Sostituendo la prima equazione nella seconda, 

Ὃ Ὤ Ὢ ώ
‐

‐ ȟ

Ὠ‐  

assumendo  Ὢ costante. Introducendo un cambio di variabile 

ὼ
‐

‐ ȟ

 

la relazione diventa: 

Ὃ Ὤ Ὢ ώὼὨὼ‐ ȟ  

Assumendo implicitamente che la deformazione ultima della fessura sia un valore finito, può essere 

così espressa: 

‐ ȟ

ρ

‌
Ͻ
Ὃ

Ὤ Ὢ
 

Il fattore ‌ ¯ determinato dallôintegrale, 

‌ ώὼὨὼ 

Introdotto il significato delle grandezze più significative si passa allôanalisi dei modelli proposti da 

Midas Fea per la rappresentazione del legame a trazione. Questi si distinguono in elastico, ideale, 

brittle esponenziale, hordijk, multi-lineare e un andamento che può essere assegnato per punti 

dallôutente. Le curve che presentano un andamento softening sono calcolate in coerenza con 

lôenergia di frattura assegnata. A questa categoria appartengono le curve lineare, esponenziale e 

quella non lineare presentata da hordijk. Nel caso particolare dei modelli a fessurazione diffusa il 

comportamento a trazione è dipendente dalla larghezza equivalente o larghezza di banda della 

fessura. Oltre a questi ci sono gli altri comportamenti a trazione che non sfruttano direttamente la 

definizione di energia di frattura, ma trovano fondamento nel concetto di tensione totale. 

Appartengono a questa categoria la curva ideale, multi-lineare e brittle. 
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Fig. 31 Modelli di trazione 

Comportamento a taglio 

Modificare il comportamento post fessurativo a taglio è necessario soltanto nel caso di utilizzo di un 

fixed crack model in cui la rigidezza a taglio deve essere ridotta. Lôunico modello attualmente 

implementato per fare questo in Midas Fea è una riduzione costante della rigidezza a taglio 

Ὃ ‍Ὃ 

Dove ‍ rappresenta il fattore di riduzione del taglio, con π ‍ ρ. 

Nel rotating crack model tale riduzione non risulta necessaria e ‍ può essere posto pari a 1. 

   3.2.  Scelta dei modelli di comportamento del materiale 

In questa parte verranno mostrate le scelte di parametri meccanici e dei modelli di comportamento 

utilizzati. Le proprietà meccaniche necessarie a descrivere il comportamento elastico dei materiali 

in uso sono state già calcolate nel capitolo 1 e sono riportate nel paragrafo seguente con lôobiettivo 

di mostrare in modo complessivo le proprietà del modello computato. Le scelte dei modelli di 

comportamento a compressione, trazione e taglio sono invece mostrate ed analizzate nel dettaglio di 

seguito. 
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 3.2.1. Proprietà in campo elastico 

Come già visto nel Capitolo1 il Ponte degli Studenti è stato costruito facendo uso di due tipologie 

murarie: una tipologia muraria con proprietà di rigidezza e resistenza maggiori che forma le travi 

laterali dôarco e una tipologia muraria con minori prestazioni che va a comporre la restante parte 

dellôopera. Per maggiore chiarezza dôora in avanti la prima tipologia verr¨ chiamata muratura 

dôarco e il secondo tipo muratura diffusa. 

I parametri che definiscono il comportamento elastico sono stati definiti nel Capitolo 1 e sono 

riportati sinteticamente. 

 
Emur  

[MPa] 
fc,mur 

[MPa] 
f t,mur  

[MPa] 
c 

Muratura diffusa  8000 34 0,5 0,25 

Muratura  d'arco 12286 38 0,5 0,25 

Tabella 6 Propriet¨ meccaniche dei modelli di muratura diffusa e di murata dôarco 

 3.2.2. Modello a compressione proposto da Thorenfeldt 

Il modello che meglio rappresenta il comportamento a compressione è quello proposto da 

Thorenfeldt che presenta un legame tensione-deformazione pseudoelastico fino al raggiungimento 

della tensione massima per poi decadere piuttosto rapidamente. 

 

Fig. 32 Modello di Thorenfeldt 

Lôunico valore di input richiesto dal software ¯ la resistenza di picco Ὢ. Lôequazione di Thornfeldt 

è espressa da: 

Ὢ Ὢ
‌

‌

ở

Ở
ờ ὲ

ὲ ρ
‌
‌

Ợ

ỡ
Ỡ
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dove  

ὲ πȢψ  ,  Ὧ
ρ

πȢφχ
 

   

   
 

 3.2.3. Modello a trazione lineare 

Per rappresentare il tratto softening del legame a trazione della muratura è stato scelto il modello 

lineare. Questo legame prevede un comportamento elastico lineare fino al raggiungimento della 

tensione di picco per poi subire un decadimento lineare di tensione allôaumentare della 

deformazione ortogonale al piano della fessura. La pendenza di questa curva è determinata in 

funzione dellôenergia di frattura Ὃ  associata al Modo I e dalla larghezza equivalente Ὤ. 

I parametri di input richiesti dal modello sono la resistenza a trazione di picco Ὢ, lôenergia di 

frattura Ὃ  e la larghezza equivalenteὬ. 

 

Fig. 33 Tratto softening del modello lineare 

Lôespressione della tensione normale dopo la formazione della fessura in funzione della 

deformazione è data da, 

„ ‐

Ὢ

ρ
‐

‐ ȟ

     ὭὪ   π ‐ ‐ ȟ

π                       ὭὪ   ‐ ȟ ‐ Њ

 

Il fattore ‌ per determinare la deformazione ultima della fessura è dato da, 

ɻ ώὼὨὼ ρ ὼὨὼ
ρ

ς
 

La deformazione ultima a fessurazione, secondo quanto detto nel paragrafo 1.1 del capitolo 3, 

risulta 

‐ ȟ ς
Ὃ

ὬὪ
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Il valore minimo della pendenza della curva di softening non può essere superiore in valore assoluto 

al modulo elastico del materiale. Eô quindi semplice verificare che se  

Ὠώ

Ὠὼ
ρ 

il valore minimo della deformazione ultima è 

‐ ȟ

Ὢ

Ὁ
 

Modello di taglio 

Avendo scelto di utilizzare un rotating crack model non è necessario apportare riduzione della 

rigidezza ad incipiente fessurazione. Pertanto si sceglie ‍ pari a 1. 
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      Capitolo 4  Validazione del modello 

Definire un modello analitico che sia in grado di rappresentare in modo efficace il comportamento 

reale del materiale non è cosa facile. Un modo per conferire validità al modello utilizzato è quello di 

paragonare i risultati ottenuti col modello numerico con i risultati che si sono stati riscontrati 

empiricamente in studi precedenti. 

Nel capitolo sono presenti le prove messe in atto a tale scopo. 

Il modello strutturale che sarà descritto nel capitolo successivo è costituito da due materiali distinti, 

muratura diffusa e muratura dôarco. Tutti i test che sono esposti in questo capitolo riguardano solo 

la tipologia di muratura diffusa, con lôassunzione che il comportamento manifestato dallôuno possa 

essere trasposto in termini generali anche allôaltro. 

   4.1.  Prova a taglio 

Il comportamento di un pannello murario sottoposto a compressione e taglio è uno dei meccanismi 

maggiormente indagati nel campo della muratura e del quale è semplice trovare nella letteratura 

scientifica risultati consolidati provenienti da studi effettuati su campioni reali. 

Il campione sottoposto a simulazione numerica è stato modellato come un elemento bidimensionale 

di dimensioni 1x1 m al quale è stata assegnato lo spessore di un metro. Lôarea misurata sulla 

sezione orizzontale ὃ della piastra risulta di 1 m
2
. Le proprietà meccaniche del materiale sono 

descritte nel capitolo precedente. 

Il sistema di vincoli applicato ha come scopo quello di riprodurre un pannello murario appoggiato a 

terra. Utilizzare quindi un letto di cerniere risulta duplicemente efficace: è in grado di rispondere 

alle reazioni verticali e orizzontali di compressione; nonostante si ponga un vincolo bilaterale 

questo non risulta in grado di bloccare il provino a trazione nei punti di appoggio perché la non 

linearità del materiale a trazione permette lo sviluppo delle deformazioni plastiche seguendo la 

curva di softening lineare associata alla Ὃ. Una ulteriore proprietà di questo modello è la 

riproducibilità della prova al variare della dimensione della mesh. Infatti, sia in parte in questo 

paragrafo, sia in modo più dettagliato nel prossimo, è stata indagata la dipendenza della resistenza 

del modello numerico dalla dimensione della mesh. Risulta quindi importante definire un modello 

che al variare della dimensione della mesh dia risultati confrontabili. 
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La prova di carico si svolge in due fasi: 

- Nella prima viene applicato al pannello un carico verticale uniforme il cui unico effetto è la 

generazione di tensioni verticali monoassiali. In questa fase il sistema di appoggio utilizzato 

non è un letto di cerniere in corrispondenza dei nodi di contatto muro-terreno, in quanto 

avrebbe generato delle tensioni orizzontali indesiderate nel provino. Lo schema utilizzato è 

quello di incastro-appoggio ai due estremi della base del pannello, dando al provino la 

possibilità di deformarsi orizzontalmente e scaricare le tensioni accumulate. Il carico 

verticale viene applicato tutto in un unico step immaginando trascurabile il comportamento 

anelastico a compressione della muratura. 

 

Fig. 34 Prima fase di carico: carico verticale uniforme 

- Terminato il primo step, si procede con lôapplicazione di uno spostamento orizzontale Ὀὼ 

in testa, in corrispondenza dello spigolo destro. Lo spostamento ¯ diretto verso lôinterno del 

provino in modo da generare compressione nello spigolo opposto. Eô stata effettuata 

unôanalisi Pushover in cui sono stati definiti pi½ di 1000 passi di spostamento fino a 

raggiungere un massimo di 32 cm. Lo schema di vincolo utilizzato è un letto di cerniere 

applicato nei nodi di contatto muro-terreno. 

 

Fig. 35 Seconda fase di carico: spostamento orizzontale in testa 
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Per evitare situazioni singolari in cui la rottura non avviene per meccanismo globale ma per 

raggiungimento di tensioni limite localizzate nel punto di applicazione del carico, per mesh 

di piccole dimensioni il carico è stato ripartito su più nodi attraverso una placca rigida di 

estensione massima 20 cm. Tale soluzione non altera in modo significativo i risultati della 

prova e in più consente la confrontabilità tra prove con dimensioni di mesh differenti. La 

riduzione della larghezza della mesh in corrispondenza di nodi in cui è applicata una forza, 

come lo spigolo in testa al pannello o i punti vincolati, genera un sovraccarico di tensioni 

innaturale legata solo alla modalità di applicazione del carico concentrato. Nella realtà i 

carichi non sono mai applicati in un unico punto ma su una superficie e seppure questa 

risultasse molto piccola il materiale è in grado di ripartire le tensioni localmente, attenuando 

le forti concentrazioni di tensione. Questo giustifica la bontà della soluzione adottata nella 

ripartizione del carico. 

Lôobiettivo che si vuole raggiungere è il calcolo del dominio di rottura del campione nel dominio 

ὔ-Ὕ, e quindi „-†. La simulazione è stata quindi ripetuta per 18 valori di carico verticale compresi 

tra il limite di resistenza a trazione e quello a compressione della muratura. Per ogni prova è stato 

trovato il valore massimo di resistenza a taglio. Le coppie di valori ὔ-Ὕ definiscono la curva di 

resistenza a taglio del pannello. 

Ni (kN) 

-500 9000 

-400 9500 

-100 10000 

0 15000 

1000 20000 

3000 25000 

5000 28000 

7000 30000 

8000 31000 

Tabella 7 Valori di carico verticale in cui sono stati determinati i punti del dominio 

I domini di resistenza sono stati calcolati con due diverse dimensioni della mesh per valutarne 

lôinfluenza. Nella prima sessione di prove il campione ¯ stato considerato composto da una sola 

shell di dimensioni 1x1 m. Nella seconda sessione di prove la superficie è stata suddivisa in 256 

elementi di lato 6,25 x 6,25 cm. 
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1 elemento 
 

256 elementi 

N [kN]  T [kN]  

 

N [kN]  T [kN]  

-500 0 

 

-500 0 

-400 58 

 

-400 27 

-100 174 

 

-100 108 

0 203 

 

0 134 

1000 893 

 

1000 505 

3000 1964 

 

3000 1470 

5000 3479 

 

5000 1989 

7000 4731 

 

7000 2502 

8000 5076 

 

8000 2705 

9000 5419 

 

9000 2835 

9500 5596 

 

9500 2919 

10000 5783 

 

10000 2957 

15000 6222 

 

15000 2919 

20000 5434 

 

20000 2274 

25000 3682 

 

25000 1376 

28000 2417 

 

28000 722 

30000 1278 

 

30000 209 

31000 0 

 

31000 0 

 

 

Fig. 36 Dominio ὔ-Ὕ per i modelli da 1 e 256 shell 
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Il tasso di variabilità della soluzione a causa della scelta della dimensione della mesh sarà 

ampiamente trattato nel paragrafo seguente. Per poter comprendere appieno le differenze tra i 

domini calcolati nelle due sessioni di prove sono anticipate alcune conclusioni ottenute dalle prove 

di mesh sensitivity trattate di seguito. Al variare della dimensione della mesh cambia di molto 

lôapprossimazione in termini numerici della soluzione a causa della ripartizione della variazione del 

numero di punti di integrazione e della definizione di energia di frattura. 

Si pu¸ comunque intuire facilmente che allôaumentare del numero di elementi aumenta la 

raffinatezza della soluzione. La quantificazione della differenza in percentuale tra le due soluzioni è 

graficata in Figura 37. 

 

Fig. 37 Rapporto tra la resistenza a taglio per una shell e per 256 shell 

Il dominio di resistenza ottenuto con 256 shell rappresenta quello che meglio rappresenta il 

comportamento della muratura. Lôerrore ottenuto con una scelta sbagliata del numero di elementi 

con cui discretizzare il dominio porta a errori dalla soluzione reale anche di un fattore 6,1. 

Un modello teorico molto usato e riconosciuto per valutare il comportamento a taglio e 

compressione della muratura è quello di Mohr-Coulomb. Questa relazione si esprime nel piano „-† 

ed è valida per valori di sforzo normale lontani dalla rottura per compressione del materiale. 

† † ‘„ 

dove † è la resistenza a taglio a compressione nulla, ‘ ¯ lôapparente coefficiente dôattrito  

e „ è la tensione verticale di compressione. 

Prendendo in considerazione quanto detto nel paragrafo 1.2.1, i valori accettabili di † si aggirano 

intorno a 0,3 MPa e per ‘ sono compresi tra 0,4 e 0,6. 
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Fig. 38 Dominio di resistenza ὔ e Ὕ fino a valori di compressione di 300 kN 

Per ottenere la relazione approssimativa del dominio in termini di „-† basta dividere ὔ e Ὕ per 

lôarea della sezione del pannello. 

 

Fig. 39 Dominio di resistenza nel piano „-† fino a valori di tensione di 3 MPa 

Il valore di resistenza misurato di † ¯ di circa 0,2 MPa e dellôangolo dôattrito di 0,44. 

La simulazione restituisce valori di resistenza perfettamente confrontabili con i dati di letteratura 

ottenuti mediante prove di laboratorio. 
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   4.2.  Mesh sensitivity 

 4.2.1. Dimensione della mesh 

La soluzione delle analisi numeriche svolte con i metodi agli elementi finiti sono fortemente 

dipendenti dalla scelta delle dimensioni degli elementi da cui dipende il numero di punti di 

integrazione con cui il modello approssima lôandamento delle grandezze di interesse. 

Quando si effettuano analisi non lineari con materiali quasi-fragili a trazione come la muratura 

bisogna fare attenzione a come le forze nodali vengono ripartite in termini di tensioni nel singolo 

elemento. Facciamo lôesempio di avere un pannello murario considerato appoggiato solo agli 

estremi della base ὄ . Immaginiamo di modellarlo prima con un elemento e poi con quattro 

elementi finiti. Il pannello viene caricato in testa con un peso uniformemente distribuito. 

 

Fig. 40 Prova effetto locale di ripartizione delle forze: caso 1 a sinistra e caso 2 a destra 

Si parte da valori bassi del carico fino a portare il campione a rottura.  

Le reazioni verticali che si generano alla base sono pari a ὖȾς. Mentre nel primo caso la forza viene 

ripartita su una lunghezza ὄȾς, nel secondo caso tale lunghezza sarà ripartita per una lunghezza pari 

a ὄȾτ. Questo evidentemente genera nel primo caso una ripartizione della forza su unôarea pi½ 

grande rispetto al secondo caso in cui le tensioni risultano più alte e maggiormente circoscritte. 

Questo fenomeno, che possiamo definire effetto locale di ripartizione delle forze nodali, ha anche 

un effetto significativo in termini di resistenza. Infatti tornando alle due prove precedentemente 

descritte, nel primo caso la tensione di rottura in corrispondenza dei nodi vincolati viene raggiunta 

per carichi maggiori rispetto al secondo caso, sovrastimando così la resistenza massima a rottura. 

La reale capacità di ripartizione delle tensioni nel mezzo possono essere amplificate da una scarsa 

divisione del dominio in elementi finiti. 

Questo effetto è già evidente dal dominio ὔ-Ὕ del paragrafo precedente ed è stato valutato con più 

dettaglio e per diversi tipi di divisione del campione. 

Eô stata effettuata una sessione di prove a compressione e taglio analoghe a quelle del paragrafo 1 di 

questo capitolo in cui è stato fissato il valore del carico verticale pari a 3000 kN. Sono state 
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effettuate 6 simulazioni: nella prima il campione è stato modellato con una sola shell; nelle 

simulazioni successive viene raddoppiato il numero di elementi per lato, dimezzando la dimensione 

del lato della shell. Il numero di elementi che compone la shell aumenta col quadrato del numero di 

elementi di lato del campione. 

N°lato 1 2 4 8 16 32 

N°elementi 1 4 16 64 256 1024 

 Tabella 8 Elementi finiti che compongono il campione nelle diverse prove 

La resistenza a taglio è stata calcolata e graficata di seguito. 

 

N° shell 1 4 16 64 256 1024 

T [kN]  3861 1934 1402 1509 1387 1405 

 

 

Fig. 41 Resistenza a taglio al variare del numero di elementi finiti 

Il livello di approssimazione della soluzione diventa tanto più esatto tanti più elementi si usano. 

Scomponendo il dominio in pochi elementi la resistenza risulta molto sovrastimata, anche del 

275%. Allôaumentare del numero di elementi la curva tende alla soluzione esatta del problema. 

Osservando lôandamento del grafico si nota che dalla prova effettuata con 16 elementi in poi il 

valore di taglio resistente risulta pressappoco costante. Questo significa che per descrivere con 

sufficiente accuratezza il meccanismo di collasso è sufficiente utilizzare quattro elementi per lato. 

Questo va tenuto in considerazione nella fase di suddivisione in sotto-elementi del modello del 

ponte al fine di ottenere risultati coerenti. 

0

500

1000

1500

2000

2500

3000

3500

4000

4500

1 4 16 64 256 1024

T
 (

kN
) 

n°shell 



  Validazione del modello 

45 

 

 4.2.2. Energia di frattura  

Lôenergia di frattura ¯ per definizione lôenergia per unit¨ di superficie che viene consumata a 

trazione per generare una fessura. Questo fenomeno ¯ localizzato nellôintorno della fessura per una 

larghezza che prende il nome di larghezza di banda Ὤ . Ogni materiale fragile possiede una 

diversa energia di frattura e una larghezza di banda differente. 

Riportare questa caratteristica del materiale in un modello numerico agli elementi finiti non è una 

cosa immediata. Infatti per far sì che il modello sia in grado di sviluppare la stessa energia di 

frattura del materiale reale bisogna prendere in considerazione la variabile dimensione 

dellôelemento finito. 

Il legame costitutivo del materiale a trazione viene valutato in corrispondenza dei punti di 

integrazione di Gauss determinati dalla mesh. Nel caso di domini piani, maggiore è il numero di 

elementi che si utilizzano, più piccola è la loro area.  

Si ricorda la definizione di energia di frattura implementato nellôalgoritmo di Midas Fea, 

Ὃ Ὤ „ ‐ Ὠ‐  

dove Ὤ è la larghezza di banda equivalente. Fissato il legame costitutivo del materiale, lôenergia di 

frattura misurata dal modello è funzione di Ὤ, cioè della larghezza di integrazione. Questa è pari alla 

dimensione della mesh. Tanto più grande è la mesh, tanto maggiore ¯ lôenergia di frattura che si 

sviluppa. Poiché la larghezza Ὤ viene riconosciuta dal modello come la larghezza dellôelemento, 

fissata una certa energia di frattura del materiale, il legame costitutivo a trazione deve essere 

determinato in modo tale che lôarea sottesa dalla curva sia pari a ὋȾὬ. 

In altre parole affinché nel materiale si sviluppi la corretta energia di frattura, il tratto di softening a 

trazione deve essere scalato in modo che lôintegrale sia pari a ὋȾὬ. Essendo Ὃ un valore fissato in 

quanto caratteristica del materiale, tanto maggiore ¯ la dimensione dellôelemento, tanto pi½ piccola 

¯ la deformazione ultima di fessurazione; viceversa tanto pi½ piccolo ¯ lôelemento tanto più grande 

è la deformazione ultima di fessurazione. 

 

Fig. 42 Fissata Ὃ πȟπςυφ ὔȾάά, la curva rossa rappresenta il legame costitutivo 

 di un elemento di larghezza Ὤ=1m e la curva nera di un elemento di Ὤ=0,3m 
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Per avere un riscontro quantitativo dellôeffetto di questa soluzione abbiamo confrontato la sessione 

di prove del paragrafo 2.1 di questo capitolo con una sessione di simulazioni in cui lôenergia di 

frattura è scalata in funzione della larghezza della mesh. Le simulazioni svolte nel paragrafo 

precedente non tenevano conto della dimensione della mesh e le variabili di input assegnate per 

definire il legame costitutivo a trazione sono Ὃ πȟπςυφ ὔȾάά e Ὤ ρά.  

Lôenergia di frattura rimane la stessa anche in questa nuova sessione di prova, cambia però in ogni 

prova la larghezza di banda equivalente Ὤ. 

N°lato N°elementi h (m) 

1 1 1 

2 4 0,5 

4 16 0,25 

8 64 0,125 

16 256 0,0625 

32 1024 0,03125 

Tabella 9 Larghezze di banda equivalente assunte al variare della mesh 

La differenza in termini di resistenza massima a taglio considerando una Ὤ costante o variabile non 

è significativa. 

 

Fig. 43 Confronto della resistenza a taglio di campioni con larghezza di banda costante 

e campioni con larghezza di banda variabile in funzione della mesh 

Questo è giustificato dal fatto che la resistenza massima a trazione del materiale non varia 

cambiando solo il contributo del tratto softening, che genera un effetto modesto. Un effetto più 

significativo si nota osservando lôandamento della prova nel piano Ὕ-Ὀ (spostamento in testa). 
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Mettiamo quindi a confronto la prova realizza con Ὤ ρά e Ὤ πȟπσρά, entrambe composte da 

1024 elementi. 

 
Fig. 44 Confronto dellôandamento della prova a taglio con 1024 elementi di un campione 

 con Ὤ ρά e uno con Ὤ πȟπσρά, 

Si nota infatti che il provino con Ὤ πȟπσρά (rosso) ha una maggiore capacità di deformazione 

rispetto al provino con Ὤ ρ (nero). In altre parole questo significa che lôeffetto di aumentare la 

deformazione ultima di fessurazione, al diminuire della dimensione della mesh, conferisce al 

materiale una maggiore duttilità. O meglio trascurare questo aspetto della modellazione significa 

assegnare al materiale una capacità di spostamento inferiore a quella reale. 

Questo aspetto è molto importante soprattutto nelle analisi pushover in cui viene analizzato la 

capacità di spostamento della struttura in campo plastico. 

   4.3.  Three point bending test 

La prova a flessione su tre punti ¯ un modo efficace per poter misurare lôenergia di frattura del 

materiale. Questa consiste nellôapplicare a un campione posizionato su due appoggi uno 

spostamento in mezzeria sempre crescente fino al raggiungimento della rottura per fessurazione. 

Le dimensioni standard del campione sono (Guinea, Planas, & Elices, 1992): 

D (mm) B (mm) a (mm) L (mm) S (mm) 

200 100 100 1190 1130 

Tabella 10 Geometria del provino 
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Fig. 45 Theree point bending test 

Il provino presenta un intaglio nella mezzeria inferiore del campione. Allôaumentare 

dellôabbassamento in mezzeria la trave comincerà a fessurarsi a partire dalla sezione intagliata in 

quanto più debole. Quando la fessura si propaga fino a raggiungere lôestremo superiore, il provino 

non è più in grado di sviluppare reazione e si rompe. Il tipico andamento di una prova a flessione su 

tre punti ¯ descritto nellôarticolo Fracture energy for three-point-bend tests on single-edge-notched 

beams (Malvar & Warren, 1998). 

 

Fig. 46 Andamento tipico di un three point bending test 

Lôenergia consumata dal campione in corrispondenza della frattura per il principio di conservazione 

dellôenergia deve essere pari allôenergia compiuta dalla forza sullo spostamento in mezzeria, che 

non ¯ altro che lôarea sottesa dalla curva carico-spostamento. Lôenergia di frattura si ottiene 

dividendo il lavoro compiuto Ὗ  per lôarea ὃ in cui si sviluppa la fessura, cio¯ lôarea della 

sezione intaccata della trave. 

Ὃ ὟȾὃ 

La relazione ¯ stata ottenuta trascurando lôeffetto del peso proprio della trave. 

Analogamente a quanto fatto in laboratorio, si è cercato si riprodurre tale prova in un ambiente 

numerico. Lôobiettivo non ¯ tanto quello di scoprire il valore ignoto dellôenergia di frattura di un 

materiale, ma quello di utilizzare il valore calcolato come verifica dellôenergia che realmente è in 

grado si sviluppare il materiale a frattura. 

Il campione è stato modellato con elementi piastra di dimensioni 1,25 cm di lato. 
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La curva forza-spostamento ottenuta è la seguente. 

 

Il valore di Ὗ corrispondente è pari a 0,00027 kNm. Essendo lôarea della sezione di intaglio pari a 

0,01m
2
, lôenergia di frattura risulta pari a 0,027 N/mm. 

Lôenergia di frattura assegnata al materiale come input di calcolo ¯ pari a 0,0256 N/mm. 

Confrontando i due valori si evince che quello ottenuto dal modello differisce da quello assegnato 

di circa il 7%, risultato che si può ritenere accettabile. 
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      Capitolo 5  Modellazione strutturale 

Dopo la definizione delle proprietà meccaniche e di resistenza dei materiali si è passati alla 

modellazione a livello globale dellôopera. Eô stato effettuato in prima fase un rilievo della parte del 

ponte integra e successivamente è stato riprodotto il modello fedelmente alle misurazioni effettuate. 

Il crollo di una parte del ponte a seguito del cedimento non è risultato un ostacolo conoscitivo della 

geometria totale perch®, per simmetria di costruzione, risulta speculare a quella tuttôora rimasta 

integra. 

 

Fig. 47 Vista del Ponte degli studenti dopo il crollo 

   5.1.  Rilievo geometrico del ponte 

La Passerella degli Studenti è costituita da tre archi ribassati interni con 37 m di luce e 11,2 m di 

freccia e due archi esterni più piccoli con 7 m di luce e 3,5 m di freccia. La lunghezza complessiva è 

di 135 m e la larghezza in sezione di 4,5 m. Le due pile sono complessivamente alte 19 m: per 6 m 

dalla quota di fondazione ha una sezione ellittica; i 13 m superiori è a sezione rettangorare. La 

sezione della parte superiore della pila ha la dimensione parallela allôasse del ponte variabile da 4,5 

m nella sezione di imposta a 2,8 m allôapice. La base ¯ invece a sezione costante pseudo-ellittica. 

Le parti più esterne del ponte costituiscono le spalle. Queste coinvolgono gli archi piccoli esterni 

fino al raggiungimento della prima sezione di imposta dellô arco interno. Le spalle e le pile sono 

costruite con muratura piena. La colonna dôappoggio a terra pi½ esterna del ponte ha una profondità 
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di 4 m e una larghezza di 3 m. La fondazione della parte compresa tra lôarco piccolo e il primo arco 

interno ha profondità di 6 m e larghezza di 4 m. 

La sezione verticale del ponte è mostrata in Figura 49. Lôarco interno ha uno spessore di 1 m e si 

distinguono due componenti, il corpo dellôarco e le travi dôarco laterali. Le travi dôarco hanno una 

larghezza di 0,4 m e sono composte da una muratura con proprietà meccaniche migliori. Il corpo 

dôarco ha una larghezza di 3,7 m ed ¯ costituito dalla stessa tipologia muraria utilizzata nel resto del 

ponte. Al di sopra dellôarco sono presenti due muri di timpano laterali di spessore 1 metro. 

Allôinterno ¯ presente terreno di riempimento dalle scadenti propriet¨ meccaniche a trazione. 

A ridosso delle spalle è presente del terreno di contenimento. 

 

Fig. 48 Vista laterale del ponte prima del collasso 

  

Fig. 49 Sezione AA del ponte 
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   5.2.  Modello strutturale  

Lôambiente di modellazione numerica utilizzato ¯ Midas Fea. 

La modellazione tridimensionale del ponte è stata realizzata con elementi solidi (brick) a 6 e 8 nodi. 

La mesh è stata raffinata fino a raggiungere un livello di dettaglio coerente con le regole ottenute 

dallo studio effettuato nel capitolo 4. Si è cercato di utilizzare un numero di almeno 4 elementi per 

lato per descrivere i meccanismi di rottura. Il modello è costituito complessivamente da 12664 nodi 

e 9810 elementi. Gli elementi hanno dimensioni variabili con una distribuzione che segue 

lôandamento del grafico sottostante. 

 

Fig. 50 Distribuzione della dimensione degli elementi finiti 

Il valore medio coincide con 0,868 m di lato. La larghezza di banda equivalente, necessaria per 

determinare il legame costitutivo non lineare a trazione della muratura, è stata scelta pari al valore 

medio e considerata approssimativamente uniforme sullôintero ponte. 

La muratura e il riempimento sono stati modellati come un continuo equivalente, ossia un mezzo 

omogeneo in cui i singoli elementi costituenti (per esempio, per la muratura, i mattoni o le pietre e i 

giunti di malta) non sono rappresentati distintamente. 

La geometria del modello è coerente con le misure definite al paragrafo precedente. 

Questa è stata scomposto in 7 grandi gruppi di elementi con caratteristiche geometriche o 

meccaniche differenti.  

Iniziando dalla sovrastruttura, lôelemento portante principale, lôarco, ¯ stato scomposto in due sotto-

elementi: le travi dôarco e il corpo dellôarco. 
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Fig. 51 Modello globale del ponte: Vista laterale 

 

Fig. 52 Modello globale del ponte: Vista dal basso 
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Le travi dôarco costituiscono le estremit¨ laterali dellôarco e sono definite con un materiale chiamato 

Travi dôarco le cui propriet¨ sono descritte nel capitolo 1 (Figura 53). 

Il corpo dôarco ¯ la parte di arco compreso allôinterno delle travi dôarco e a questa mesh sono state 

assegnate le proprietà meccaniche definite nel materiale Muratura diffusa (Figura 54). 

I muri di timpano sono elementi di spessore 1 m che corrono al di sopra dellôarco in direzione 

longitudinale (Figura 55). 

Allôinterno dei muri di timpano cô¯ il terreno di riempimento (Figura 56) a cui sono state assegnate 

proprietà meccaniche buone a compressione e scadenti, quasi nulle, a trazione. Per questo materiale 

è stato adottato un modello isotropo di plasticità alla Rankine. I valori di input del terreno di 

riempimento sono riassunti in Tabella 11. 

  ɔ (kN/m
3
) E (Mpa) ɜ █◄ (Mpa) 

Terreno di riempimento 19 500 0,25 0 

Tabella 11 Proprietà del modello alla Rankine del terreno di riempimento 

Le pile e le spalle fanno parte di un unico grande gruppo di mesh al quale è stata assegnata la 

proprietà della Muratura diffusa (Figura 57). Alla base delle pile e delle spalle è stato inserito uno 

strato di circa 1 m di spessore che riproduce lôeffetto di redistribuzione dei carichi concentrati tipico 

del terreno di fondazione. Infatti la generazione di tensioni eccessive localizzate, durante unôanalisi 

non lineare, potrebbe portare allôinterruzione della prova non per effetto di un meccanismo di 

rottura globale del ponte ma per effetto di una rottura locale che nel modello reale non si manifesta. 

Per evitare la rottura localizzata, a questi materiali sono state assegnate le stesse proprietà 

meccaniche della Muratura diffusa, ma il loro comportamento rimane elastico per qualunque livello 

di tensione. 

 Sulla sezione di base di questo strato, che chiamiamo zoccolo elastico (Figura 58), vengono posti i 

vincoli di interazione terreno struttura che saranno specificati nei capitoli successivi per ciascuna 

analisi effettuata. 

Il terreno di contenimento (Figura 59) in corrispondenza delle estremità longitudinali del ponte è 

stato modellato con degli elementi truss non lineari in grado di assorbire solo tensioni longitudinali 

di compressione e non reagente a trazione. Tali elementi sono di lunghezza 1 m e sono stati 

assegnati su tutti i nodi delle superfici verticali terminali del ponte. Non avendo a disposizione 

prove di caratterizzazione del terreno, sono stati utilizzati valori consolidati. Il valore della costante 

di sottofondo calcolata con una prova di carico su piastra Ὧ  è di 25 N/cm
3
. Questa misura viene 

scalata con la formula di Terzaghi e Peck (1948) in funzione della dimensione della superficie che 

stiamo analizzando: 
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Ὧ Ὧ
ὄ ὦ

ςὄ
χ ὔȾὧά 

dove ὦ è la dimensione di base della piastra di carico pari a 30 cm e ὄ è la dimensione di base della 

superficie di fondazione reale pari a 5 m. 

Questo è il valore che lega il carico di superficie allôabbassamento della fondazione. Essendo gli 

elementi monodimensionali distribuiti su una maglia di nodi di passo circa 1 m, la forza che scarica 

ogni elemento ¯ la risultante su circa un metro quadro dôarea. La costante di rigidezza ὑ  della 

molla sostitutiva del terreno è pari a 7023 kN/m. Questa rigidezza per ogni elemnto 

monodimensionale si ottiene assegnando un modulo elastico di 1000 MPa e unôarea di 7,02 m2. 

ὑ
Ὁὃ

ὒ
 

La non linearità del terreno è stata realizzata con un legame alla Von Mises. La tensione di 

snervamento è stata assegnata uniforme per tutti gli elementi e pari alla spinta attiva media del 

terreno. Si è scelto di estendere le proprietà del terreno a profondità ᾀ, pari a 8,5 m, a tutto il 

terreno a contatto con la spalla. 

La coesione ὧ ¯ pari a 0.03 MPa e lôangolo dôattrito •  pari a 30°. Il peso specifico ‎ è di 19 

kN/m3.  

La tensione verticale „  è pari a 0,16 MPa. Il coefficiente di spinta attiva ὑ  è pari a 0,33. La 

tensione di spinta attiva risulta pari a: 

„ „ ὑ ὧὑ πȟπχρ ὓὖὥ 

Gli elementi monodimensionali da un lato sono connessi alla mesh del spalla, dallôaltra sono 

vincolati con una cerniera. 
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Fig. 53 Travi dôarco 

 

Fig. 54 Corpo dellôarco 
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Fig. 55 Muri di timpano 

 

Fig. 56 Terreno di riempimento 
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Fig. 57 Pile e spalle 

 

Fig. 58 Zoccolo elastico 
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Fig. 59 Terreno di contenimento 
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      Capitolo 6  Riproduzione del collasso 

A causa del cedimento del pendio ad est del Ponte degli studenti la spalla ha subito uno 

spostamento imposto in fondazione che ha generato il crollo dellôarco piccolo e lôarco grande pi½ 

vicini (Figura 60). 

 

  

Fig. 60 Dettaglio delle porzioni di ponte crollate 
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Lo spostamento allôestremit¨ del ponte ¯ stato determinato da rilievi effettuati in sito e sono 

rispettivamente 12 cm in direzione longitudinale verso lôinterno e 1 m in direzione ortogonale 

allôasse. 

 

Fig. 61 Vista dal basso dello spostamento subito dalla spalla per effetto del cedimento del versante 

Lôargomento che viene trattato in questo capitolo ¯ la costruzione di un modello tridimensionale a 

elementi solidi che sia in grado mediante unôanalisi non lineare al passo di riprodurre in modo 

fedele la situazione di danno presente in sito. Facendo uso del modello descritto nel capitolo 

precedente si passa a descrivere le modalità con cui sono state svolte le analisi e i risultati ottenuti. 

   6.1.  Descrizione dellôanalisi 

Lôanalisi non lineare ¯ stata realizzata in due fasi successive. 

Nella prima fase alla struttura è stato assegnato il carico dovuto al solo peso proprio. Questo è stato 

definito come una forza per unità di volume che il programma trasforma automaticamente come 

forze a nodi degli elementi. Il peso totale del ponte è di 81647 kN. Il carico è stato suddiviso in 5 

steps uniformi al fine di cogliere in modo corretto il comportamento non lineare. Il terreno è stato 

schematizzato come un letto di cerniere poste sulla superficie degli zoccoli elastici alla base delle 

pile e delle spalle. 

Nella seconda fase è stato simulato lo spostamento del terreno sul lato sinistro. I due elementi che 

hanno subito uno spostamento significativo sono le fondazioni delle due pile che sostengono lôarco 

piccolo di sinistra. La direzione dello spostamento è inclinato rispetto alla direzione ortogonale 

allôasse del ponte di 7Á e si ¯ manifestato uno spostamento nellôappoggio pi½ esterno maggiore 

rispetto a quello dellôappoggio interno. Le due pile centrali e la spalla non hanno manifestato 

spostamenti significativi. Nel modello questo è stato rappresentato imponendo due spostamenti: uno 

al centro della superficie inferiore dello zoccolo elastico del primo elemento di appoggio, uno al 

centro dello zoccolo elastico del secondo elemento di appoggio. Il valore dello spostamento del 

primo appoggio è di 0,5 m in direzione trasversale e 0,06 m in direzione longitudinale e quello del 

secondo appoggio di 0,34 m in direzione trasversale e 0,032 m in direzione longitudinale. 

La superficie di base di ciascuno zoccolo elastico è vincolata a muoversi rigidamente in modo 

solidale con il punto a cui è stato assegnato lo spostamento. 
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Al nodo centrale è stato assegnato un vincolo cerniera. Alla base degli altri delle due pile interne e 

della spalla restante è stato mantenuto il letto di appoggi utilizzati nella prima fase. 

Lo spostamento totale è stato suddiviso in 200 steps omogenei. 

   6.2.  Risultati ottenuti  

Si stabilisce si dallôinizio una convenzione per la nomenclatura per una pi½ semplice e chiara 

interpretazione dei grafici. Si definisce lato A del ponte quello posto in verso negativo rispetto a 

lôasse y e il lato B quello opposto. 

Al termine della prima fase di analisi, la struttura manifesta uno stato di compressione verticale 

sulle sottostrutture e uno stato di trazione alle estremità laterali dei muri di timpano a causa 

dellôabbassamento in mezzeria dellôarco. Queste ultime tensioni di trazione in realt¨ non si 

generano in quanto lôarco viene costruito con una monta pi½ grande in modo da raggiungere la 

geometri desiderata in conseguenza dellôabbassamento dovuto al peso proprio. A livello di 

simulazione non è stato possibile eliminare questo aspetto ma, come vedremo, non ha inficiato il 

meccanismo di rottura globale del ponte. 

Sullo zoccolo elastico dei due elementi soggetti a spostamento si generano delle forti concentrazioni 

di tensione dovuto allôiperstaticit¨ del vincolo. Lôeffetto di ridistribuzione delle tensioni locali alla 

base di pila e spalle è comunque raggiunto, allontanando il pericolo di rotture localizzate. 

Al termine della prima fase il ponte risulta ancora completamente in campo elastico in quanto 

ancora non sono state raggiunte le tensioni limite di trazione. 

 

Fig. 62 Fase1-LF (Load Factor)=1: Tensioni principali massime 
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Si osserva ora la variazione dello stato tensionale e dello stato di deformazione del ponte, in 

particolar modo a trazione, allôaumentare dello spostamento laterale imposto. 

Sin dai primi steps quello che si manifesta per primo ¯ lôaumento delle deformazioni alle estremit¨ 

laterali dei muri di timpano causate dallo stato tensionale di trazione generato in fase 1 dai carichi 

verticali. Il valore delle tensioni di trazione superano il limite elastico sviluppando deformazioni 

plastiche. 

 

Fig. 63 Fase 2-LF=0.005: Deformazioni di trazione in testa ai miri di timpano 

Allôaumentare dello spostamento le tensioni di trazione crescono per poi raggiungere il valore di 

picco in sommit¨ della mezzeria dellôarco piccolo che poi si estendono verso il basso generando 

così la propagazione della fessura che si manifesta come incremento delle deformazioni plastiche. 
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Fig. 64 Fase 2-LF=0.07: Fessurazione dell'arco piccolo in termini di tensione, lato A 

 

Fig. 65 Fase 2-LF=0.1: Propagazione della fessurazione dell'arco piccolo in termini di tensione, lato A 
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Fig. 66 Fase 2-LF=0.130: Fessurazione dell'arco piccolo in termini di tensione e deformazione, lato A 

Poco dopo la formazione delle prime fessure nellôarco piccolo si vanno a formare le prime fessure 

anche nellôarco grande in due punti, sulla parte inferiore dellôarco e sul muro di timpano a distanza 

di 7 metri dalla pila, entrambi situati sul lato B del ponte.  

 

Fig. 67 Fase 2-LF=0.11: Fessurazione dell'arco grande e diffusione della fessura 

nellôarco piccolo in termini di tensione, lato B 
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Fig. 68 Fase 2-LF=0.245: Fessurazione dell'arco grande e diffusione della fessura 

nellôarco piccolo in termini di deformazione, lato B 

Allôaumentare del carico lo stato di danneggiamento si estende sempre pi½ fino a coinvolgere 

lôintera sezione dellôarco piccolo e in un secondo tempo anche lôarco grande manifesta uno stato di 

danneggiamento avanzato con deformazione che hanno superato di molto la deformazione ultima di 

crack del materiale. 

 

Fig. 69 Fase 2-LF=0.545: Stato di grave fessurazione nellôarco piccolo e nell'arco grande 

in termini di tensioni poco prima del collasso, lato B 



  Riproduzione del collasso 

67 

 

 

Fig. 70 Fase 2-LF=0.625: Stato di grave fessurazione nellôarco piccolo e nell'arco grande 

in termini di tensioni poco prima del collasso, lato B 

Al raggiungimento di un Load Factor pari a 0,625, corrispondente a uno spostamento in modulo 

pari a 0,315 m in corrispondenza della spalla, la simulazione non è più in grado di trovare una 

configurazione che soddisfi lôequilibrio e si ipotizza la struttura crollata. 

   6.3.  Confronto dei risultati  della simulazione col danneggiamento del ponte 

reale 

Analizzando il risultato della simulazione in termini di deformazione (che mette in evidenza il 

rammollimento del materiale successivo al danneggiamento), si vede che il danneggiamento si 

manifesta in chiave allôarco (a sinistra visto dal lato A) e sul muro di timpano e conseguentemente 

sullôarco grande limitrofo al precedente. In entrambe le situazioni il meccanismo di rottura che 

porta allôapertura delle fessure ¯ di tipo flessionale nel piano xy. 
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Fig. 71 Deformazioni principali di trazione registrate al termine della simulazione: vista lato A sopra e lato B sotto 

Il software Midas Fea consente la possibilità di visualizzare gli elementi finiti in cui si è raggiunto 

lo stato di crack e lo stato della fessura. 
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Fig. 72 Stato di fessurazione a rottura del ponte: vista lato A sopra e lato B sotto 

Mettendo a confronto lo stato di danneggiamento reale e simulato dellôarco piccolo si nota una forte 

analogia. In entrambi i casi il danno si localizza in chiave dellôarco. 
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Fig. 73 Vista lato A dello stato di danno reale (in alto a sinistra), del danno simulato in termini 

di crack (in alto a destra) e di deformazione (in basso) dellôarco piccolo 

Anche sullôarco grande il danno rilevato dalla simulazione risulta simile a quello manifestato dalla 

struttura reale. Nel modello le grandi deformazioni cominciano a svilupparsi a partire da circa 8 

metri dallôasse della pila interna al primo arco grande, tipologia di danno molto simile a quanto si 

riscontra nella realtà.  

 



  Riproduzione del collasso 

71 

 

 

Fig. 74 Vista lato A dello stato di danno reale (pag.69 a sinistra), del danno simulato in termini 

di crack (pag.69 a destra) e di deformazione (pag.70) dellôarco grande 

Eô possibile concludere da un confronto visivo che lôanalisi non lineare a elementi solidi del 

cedimento della spalla e della pila ha riprodotto in modo verosimile lo stato di danneggiamento del 

Ponte degli Studenti. 
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      Capitolo 7  Liv elli di sicurezza del ponte 

Si passa in questa sezione a studiare il comportamento del Ponte degli Studenti prima e dopo il 

crollo. Eô stato calcolato il livello di sicurezza della struttura soggetta al carico dôesercizio 

ferroviario (in quanto prima di diventare una passerella pedonale garantiva il transito di una linea 

ferroviaria) e al carico sismico sia in direzione longitudinale che trasversale. 

Il comportamento sotto carico ferroviario è stato studiato solo a ponte integro. 

Per quanto riguarda lôazione sismica ¯ stato calcolato per diversi spettri di carico lôentit¨ del 

danneggiamento subito, la duttilità messa a disposizione dalla struttura e la sua capacità di 

spostamento fino al collasso. 

Interessante è poi capire di quanto si è ridotta la resistenza del ponte a seguito del crollo di una sua 

parte e confrontare i diversi meccanismi di rottura che si manifestano. 

Lo studio del ponte integro è stato utilizzato facendo riferimento al modello utilizzato per lo studio 

del cedimento del terreno al capitolo precedente. Ci sono state alcune piccole modifiche: sono stati 

eliminati gli zoccoli elastici in fondazione perché per questo tipo di assegnazione dei carichi, 

verticali in sommit¨ in un cado e forze orizzontali per unit¨ di volume nellôaltro, non si generano 

concentrazioni di tensioni anomale in fondazione. Il sistema di vincoli utilizzato allôinterfaccia tra la 

sottostruttura e il terreno è un letto di cerniere. 

Il modello del ponte utilizzato per le analisi a seguito del crollo è stato definito da quello integro 

eliminando la parte che si è distaccata a seguito del cedimento del terreno. 

   7.1.  Stato limite di esercizio 

Il Ponte degli Studenti è stato costruito tra la fine del XIX e la fine del XX secolo. I carichi 

ferroviari che venivano presi in considerazione per la progettazione sono rappresentati in Figura 75. 

 

Fig. 75 Modelli di carico ferroviario dôesercizio dellôinizio del XX secolo 
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Il carico è stato applicato nelle posizioni in grado di massimizzare le sollecitazioni nei diversi archi. 

Avendo una geometria simmetrica i casi di carico individuati sono ridotti a 5. 

 

Caso 1 

 

Caso 2 

 

Caso 3 

 

Caso 4 

 

Caso 5 

Fig. 76 Schemi di carico ferroviario 
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Lôanalisi ¯ stata effettuata in due fasi successive, prima il ponte viene caricato con il peso proprio in 

5 steps e successivamente viene assegnato il carico ferroviario in 50 steps. 

Dallôesecuzione dellôanalisi si pu¸ vedere che il ponte, come prevedibile, ¯ in grado di sopportare il 

carico ferroviario in esercizio. Incrementando allora il carico per un moltiplicatore di collasso ‗ si 

è calcolato il valore di carico che porta a rottura il ponte. In questo modo si mette in evidenza il 

livello di sicurezza del ponte in riferimento a ciascun meccanismo di rottura. 

 

 

Fig. 77 Caso1: tensioni principali di trazione in esercizio sopra e deformazioni principali di dilatazione sotto 
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Fig. 78 Caso2: tensioni principali di trazione in esercizio sopra e deformazioni principali di dilatazione sotto 

 

 

Fig. 79 Caso3: tensioni principali di trazione in esercizio sopra e deformazioni principali di dilatazione sotto 
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Fig. 80 Caso4: tensioni principali di trazione in esercizio sopra e deformazioni principali di dilatazione sotto 

 

 

Fig. 81 Caso5: tensioni principali di trazione in esercizio sopra e deformazioni principali di dilatazione sotto 
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Dalle figure di output è possibile osservare il meccanismo di collasso che si sviluppa nei vari casi di 

carico. Il meccanismo è qualitativamente simile in tutti i casi: la mezzeria della campata più caricata 

risulta la sezione del ponte più debole che per prima raggiunge la resistenza ultima, portando al 

collasso dellôarco. Si registrano anche lesioni marcate in testa si muri di timpano sovrastante lôarco 

caricato. Anche nella reni dellôarco piccolo, nel lato pi½ interno, si genera trazione per effetto dello 

sfasamento con le reni dellôarco grande adiacente, generando un momento flettente. 

Il livello di sicurezza della struttura è stato valutato attraverso il moltiplicatore di collasso ‗ pari al 

rapporto tra il carico ultimo e il carico in esercizio. Tanto maggiore è il valore di ‗ maggiore è la 

distanza dalla rottura della configurazione di carico in esercizio. 

 
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 5 

ɚ 1,56 1,82 1,74 1,6 2,94 

Tabella 12 Moltiplicatori di collasso dei casi di carico ferroviario 

Si osserva da questi risultati che la struttura è in grado di sopportare un treno di carico almeno 1,5 

volte più grandi di quello in esercizio prima della rottura. Per alcune configurazioni di carico la 

resistenza è di quasi 3 volte più grande del carico in esercizio come nel caso 5. La configurazione 

associata al caso di carico 1 risulta quella che prima porta a rottura la struttura e il corrispondente 

moltiplicatore di collasso rappresenta il valore massimo di resistenza del ponte. 

   7.2.  Analisi sismica prima del crollo 

Lôindagine ora si estende ai carichi sismici cui la struttura ¯ soggetta allo stato limite di 

salvaguardia della vita (SLV). 

Il primo passo è stato quello di calcolare lo spettro elastico associato alla sismicità e alle 

caratteristiche geologiche locali. Il calcolo è stato effettuato facendo uso della normativa algerina 

(DTR BC-2.48 ) che utilizza una formulazione analitica dello spettro simile a quella dellôNTC08. 

Il valore di accelerazione sismica (A), di categoria del suolo (C.S.), del fattore di smorzamento(ɖ), 

del coefficiente di comportamento della struttura (R), dei periodi caratteristici della categoria del 

sito (T1, T2) e del fattore di qualità (Q) che rappresentano le caratteristiche del sito sono riassunti in 

Tabella   . 

A (g) C.S. T1 (s) T2 (s) ɖ R Q 

0,15 S3 0,15 0,5 1 2 1 

Tabella 13 Caratteristiche sismiche del sito 
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Fig. 82 Spettro elastico di progetto allo SLV 

Il valore del periodo di corner Ὕ (equivalente di Ὕ dellôNTC08) ¯ di 0,5 s. 

Una volta valutato lo stato della struttura per lôaccelerazione a terra (pga=0,187g) allo SLV è valore 

che porta il ponte al collasso e allôaumentare dellôaccelerazione sismica ¯ stato calcolata la capacit¨ 

di escursione in campo plastico monitorandone la duttilità ‘, cioè il rapporto tra la deformazione 

ultima raggiunta e quella elastica. Gli spettri elastici che sono stati usati per analizzare la struttura 

sono quelli corrispondenti ai seguenti valori di pga. 

pga (g) 0,187 0,25 0,4 0,6 0,7 0,8 1 1,2 1,6 2 2,5 

Tabella 14 Pga degli spettri di carico utilizzati 

Lôanalisi del comportamento non lineare della struttura ¯ stato effettuato col metodo N2 proposto da 

P.Faifar (Fajfar, 2000). Il metodo consiste nel mettere a confronto la capacità di spostamento della 

struttura, valutato con unôanalisi pushover, con la domanda in spostamento associato ai vari livelli 

di spettro elastico disponibili. Si trova così il punto di funzionamento del ponte per ogni livello del 

sisma considerato, cioè la capacità di spostamento oltre il limite elastico. 

Il confronto tra domanda e capacità viene effettuato in un sistema a un grado di libertà (SDOF) 

equivalente al comportamento della struttura a molti gradi di libertà (MDOF). Il modo di vibrare 

scelto è quello che coinvolge la maggiore massa partecipante nella direzione sismica considerata. 

La distribuzione delle forze di inerzia statiche equivalenti sono state scelte proporzionali alla massa. 

Gli spostamenti (D) e il taglio alla base (F), pari alla somma delle forze dôinerzia del modo di 

vibrare, devono essere scalati rispetto al coefficiente di partecipazione modale (ũ). 
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La curva di capacità per semplicità può essere scomposta in due tratti, uno elastico con periodo di 

oscillazione 

Ὕᶻ ς“
ά Ὀzz

Ὂz
 

Fino al raggiungimento della forza di snervamento (Ὂᶻ  dal quale comincia un comportamento 

perfettamente plastico fino al raggiungimento dello spostamento ultimo. Lôandamento elasto 

plastico perfetto è calcolato imponendo il passaggio del tratto elastico per il punto della curva con 

forza di taglio pari al 60% del taglio massimo e imponendo lôuguaglianza delle aree sottese dalle 

due curve, facendo in modo che i due modelli dissipino la stessa energia. 

Alla fine, per poter confrontare domanda e capacità in un piano Ὓ Ὀᶻ bisogna dividere la forza 

per di taglio per la massa del sistema. 

Ὓ
Ὂᶻ

ά
 z

Per quanto riguarda la domanda sismica, questa viene espressa nel dominio Ὓ Ὓ  con la 

seguente relazione. 

Ὓ
Ὕ

τ“
Ὓ  

Ora domanda sismica e capacità di spostamento del sistema SDOF equivalente sono confrontabili 

graficamente sullo stesso piano. 

Se la domanda interseca il ramo elastico della capacità significa che il comportamento della 

struttura risulta ancora elastico per quel livello di spostamento e quel punto rappresenta il valore di 

taglio alla base e spostamento che si misurano nel modello equivalente. Se la curva della domanda 

non interseca il tratto elastico significa che la struttura è entrata in campo plastico. Per definire il 

punto di funzionamento lo spettro elastico deve essere modificato tenendo conto della duttilità della 

struttura. 

Se Ὕᶻ Ὕ si fa lôipotesi di ugual spostamenti, ovvero si immagina che una struttura non elastica 

sviluppi gli stessi spostamenti della struttura considerata elastica. Il fatture di struttura e la duttilità 

assumono la seguente espressione. 

Ὑ
Ὓ Ὕᶻ

Ὓ
 Ƞ               ‘ Ὑ  

La domanda sismica può essere modificata per i valori di periodo superiori o uguali a Ὕ some 

suggerito di seguito. 
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Ὓ
Ὓ
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Se Ὕᶻ Ὕ si fa lôipotesi di ugual energia, ovvero si immagina che una struttura non elastica 

sviluppi la stessa energia della struttura considerata elastica. Il fattore di struttura e la duttilità 

assumono allora questa espressione. 

Ὑ
Ὓ Ὕᶻ

Ὓ
 Ƞ               ‘ Ὑ ρ

Ὕ

Ὕz
ρ 

La domanda sismica può essere modificata per i valori di periodo inferiori a Ὕ some suggerito di 

seguito. 

Ὓ ‘Ὀᶻ
Ὓ

Ὑ
ρ Ὑ ρ

Ὕ

Ὕz
 

Dl confronto grafico tra domanda e capacità si individua il punto di funzionamento. Se Ὕᶻ Ὕ il 

punto di funzionamento coincide con il punto della curva di capacità corrispondente allo 

spostamento con cui la retta elastica interseca la domanda. Se Ὕᶻ Ὕ il punto di funzionamento si 

ottiene a partire dallôintersezione della retta elastica con lo spettro elastico ed è funzione della 

duttilità sviluppata dalla struttura. Il processo di individuazione è iterativo fino a convergenza. 

 7.2.1. Sisma longitudinale 

Seguendo la descrizione del metodo N2 si calcolano il livello di sicurezza allo SLV e il punto di 

funzionamento del ponte in direzione longitudinale. 

La curva di capacit¨ ¯ stata realizzata attraverso unôanalisi al passo non lineare. Il modello del ponte 

¯ analogo a quello utilizzato per lôanalisi di sicurezza rispetto ai carichi ferroviari. In una prima fase 

¯ stato assegnato il carico dovuto al peso proprio. Nella fase successiva ¯ stata assegnata lôazione 

sismica. Il sistema di forze statiche assegnate alla struttura è proporzionale alla massa distribuita sul 

volume della struttura. Lôanalisi è stata realizzata in controllo di spostamento. Ogni passo 

lôincremento della forza orizzontale ¯ pari a un duecentesimo del peso del ponte. 

Si è così ottenuta la curva taglioὝ -spostamentoὈ  nella direzione del sisma. 
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Fig. 83 Curva di capacità in direzione longitudinale. I punti in rosso rappresentano i momenti in cui si generano fessurazioni 

importanti per la formazione del meccanismo di rottura. 

Dando uno sguardo allôandamento della prova si mette in mostra il cinematismo di rottura del 

ponte. Quando il taglio alla base raggiunge lô11,5% del peso proprio si manifesta la prima 

fessurazione importante in corrispondenza dellôarco dellôimposta interna dellôarco piccolo destro 

guardando il ponte dalla vista A. Quando il taglio raggiunge il 20% una fessurazione diffusa si 

manifesta in corrispondenza della chiave dellôarco destro e nella parte inferiore degli archi grandi 

interni. Quando raggiunge il 25% si fessura la chiave dellôarco piccolo e al 28,5% si manifesta il 

cinematismo di collasso con la formazione della seconda cerniera plastica nei tre archi grandi 

interni e la plasticizzazione alla base dei pilastri. 

 

Fig. 84 Deformazioni principali di trazione del ponte soggetto al sisma longitudinale. Si evidenzia il meccanismo di collasso del 

ponte con la rottura in tre parti dell'arco. 

La rottura dellôarco in tre parti con la formazione di due cerniere plastiche ¯ tipica dellôarco 

soggetto ad azioni orizzontali. Questo mostra che la modellazione a elementi continui raggiunge gli 

stessi meccanismi qualitativi di rottura che sono stati osservati empiricamente sulle struttura ad 

arco. 
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Per il calcolo della curva di capacità associata al sistema SDOF equivalente bisogna conoscere le 

caratteristiche del modo di vibrare della struttura nella direzione longitudinale. Consiste nel quinto 

modo di vibrazione e la forma modale è mostrata in Figura 85. 

 

Fig. 85 Modo di vibrazione principale del ponte in direzione longitudinale (Modo 5) 

n° mode Tx [s] fx [1/s] M x (%) M x [t]  ũx mx
*
 [t]  

5 0,27 3,64 65,6 8260 1,24 6680 

Tabella 15 Caratteristiche principali del modo 5 

Noto il fattore di partecipazione modale si calcola la curva di capacità del sistema SDOF 

equivalente. Si calcola poi la curva elasto-plastica linearizzata e in particolare il valore della forza di 

snervamento e del periodo corrispondente al tratto elastico. 

 
Fig. 86 Curva di capacità SDOF equivalente (nero) e linearizzazione (rosso) 

T* (s) Fy* (kN)  Du* (cm) 

0,51 35800 14 

Tabella 16 Periodo, forza di snervamento e spostamento ultimo del sistema SDOF equivalente 

Il periodo Ὕᶻ risulta maggiore di Ὕ. 

Mettendo a confronto lo spettro con pga=0,187g e la curva di capacità linearizzata del sistema 

SDOF del dominio Ὓ Ὀᶻ si vede che la struttura risulta ancora in campo elastico. 
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Lôaccelerazione che subisce la massa del pendolo equivalente è pari a 0,23 g e uno spostamento di 

1,5 cm. 

 
Fig. 87 Punto di funzionamento del ponte per un pga = 0,187 g 

Sono stati poi calcolati i punti di funzionamento associati ai diversi valori di domanda introdotti nel 

paragrafo precedente (Tabella 14). 

 
Fig. 88 Punto di funzionamento per gli spetti elastici corrispondenti ai valori di pga pari a 0,187, 0,6 e 1,6 g 

Per ciascun livello della domanda spettrale è stato calcolato il valore del fattore di struttura e di 

duttilità associato. Maggiore è la duttilità sviluppata maggiore è il livello di danneggiamento della 

struttura, fino al collasso quando lo spostamento raggiunge il valore massimo della curva di 

capacità. 
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pga (g) ɛ 

0 1 

0,187 1 

0,25 1 

0,4 1 

0,6 1,32 

0,8 1,80 

1 2,15 

1,2 2,67 

1,6 3,54 

Tabella 17 Duttilità impiegata dal ponte per diversi livelli di sismicità 

 
Fig. 89 Curva di duttilità in funzione del pga del sisma 

La massima duttilità misurabile prima del collasso è di 3,5. Questo significa che il massimo 

spostamento ammissibile sul pendolo equivalente alla struttura è 3,5 volte maggiore rispetto allo 

spostamento al limite elastico. 

Lôaccelerazione a terra che porta il ponte al collasso ¯ pari a 1,6 g. Eô possibile calcolare il valore 

del moltiplicatore ‗ del carico di progetto che porta al crollo della struttura. Prendendo come 

sollecitazione di progetto il valore di pga allo SLV, ‗ è pari a 8,5, che dimostra un elevato livello di 

sicurezza. 

 7.2.2. Sisma trasversale 

Seguendo la descrizione del metodo N2 si calcolano il livello di sicurezza allo SLV e il punto di 

funzionamento del ponte in direzione trasversale. 

La curva di capacit¨ ¯ stata realizzata attraverso unôanalisi al passo non lineare. Il modello del ponte 

¯ analogo a quello utilizzato per lôanalisi longitudinale. In una prima fase ¯ stato assegnato il carico 

dovuto al peso proprio. Nella fase successiva ¯ stata assegnata lôazione sismica trasversale. Il 
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sistema di forze statiche assegnate alla struttura è proporzionale alla massa distribuita sul volume 

della struttura. Lôanalisi ¯ stata realizzata in controllo di spostamento. Ogni passo lôincremento della 

forza orizzontale è pari a un duecentesimo del peso del ponte. 

Si è così ottenuta la curva taglioὝ -spostamentoὈ  nella direzione del sisma. 

 
Fig. 90 Curva di capacità in direzione trasversale. I punti in rosso rappresentano i momenti in cui si generano fessurazioni importanti 

per la formazione del meccanismo di rottura. 

Dando uno sguardo allôandamento della prova si mette in mostra il cinematismo di rottura del 

ponte. Quando il taglio alla base raggiunge lô10,5% del peso proprio si manifestano le prime 

fessurazioni importante alla base dei pilastri, vista lato A. Quando il taglio raggiunge il 17% la base 

dei pilastri plasticizza completamente generando il meccanismo di collasso del ponte. 

 

Fig. 91 Deformazioni principali di trazione del ponte soggetto al sisma trasversale. Si evidenzia il meccanismo di collasso del ponte 

per flessione alla base dei pilastri. 

Il cinematismo di rottura che si sviluppa è una rotazione alla base di pilastri, dove si manifesta il 

maggiore momento flettente generato dalle azioni orizzontali. 
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Per il calcolo della curva di capacità associata al sistema SDOF equivalente bisogna conoscere le 

caratteristiche del modo di vibrare della struttura nella direzione trasversale. Consiste nel primo 

modo di vibrazione e la forma modale è mostrata in Figura 92. 

 
Fig. 92 Modo di vibrazione principale del ponte in direzione trasversale (Modo 1) 

n° mode Ty [s] fy [1/s] M y (%) M y [t]  ũy my
*
 [t]  

1 0,62 1,64 56,7 8260 1,37 6007 

Tabella 18 Caratteristiche principali del modo 1 

Noto il fattore di partecipazione modale si calcola la curva di capacità del sistema SDOF 

equivalente. Si calcola poi la curva elasto-plastica linearizzata e in particolare il valore della forza di 

snervamento e del periodo corrispondente al tratto elastico. 

 
Fig. 93 Curva di capacità SDOF equivalente (nero) e linearizzazione (rosso) 

T* (s) Fy* (kN)  Du* (cm) 

1,19 16155 63 

Tabella 19Periodo, forza di snervamento e spostamento ultimo del sistema SDOF equivalente 

Il periodo Ὕᶻ risulta maggiore di Ὕ. 
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Mettendo a confronto lo spettro con pga=0,187g e la curva di capacità linearizzata del sistema 

SDOF del dominio Ὓ Ὀᶻ si vede che la struttura risulta ancora in campo elastico. 

Lôaccelerazione che subisce la massa del pendolo equivalente è pari a 0,13 g e uno spostamento di 

4,6 cm. 

 
Fig. 94 Punto di funzionamento del ponte per un pga = 0,187 g 

Sono stati poi calcolati i punti di funzionamento associati ai diversi valori di domanda introdotti nel 

paragrafo precedente (Tabella 14). 

 
Fig. 95 Punto di funzionamento per gli spetti elastici corrispondenti ai valori di pga pari a 0,187, 1 e 2,5 g 

Per ciascun livello della domanda spettrale è stato calcolato il valore del fattore di struttura e di 

duttilità associato. Maggiore è la duttilità sviluppata maggiore è il livello di danneggiamento della 

struttura, fino al collasso quando lo spostamento raggiunge il valore massimo della curva di 

capacità. 
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pga (g) ɛ 

0 1 

0,187 1 

0,25 1 

0,4 1 

0,6 1,54 

0,8 2,03 

1 2,56 

1,2 3,07 

1,6 4,08 

2 5,09 

2,5 6 

Tabella 20 Duttilità impiegata dal ponte per diversi livelli di sismicità 

 
Fig. 96 Curva di duttilità in funzione del pga del sisma 

La massima duttilità misurabile prima del collasso è pari a 6. Questo significa che il massimo 

spostamento ammissibile sul pendolo equivalente alla struttura è 6 volte maggiore rispetto allo 

spostamento al limite elastico. 

Lôaccelerazione a terra che porta il ponte al collasso ¯ pari a 2,5 g. Eô possibile calcolare il valore 

del moltiplicatore ‗ del carico di progetto che porta al crollo della struttura. Prendendo come 

sollecitazione di progetto il valore di pga allo SLV, ‗ è pari a 13,3, che dimostra un elevato livello 

di sicurezza. 
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   7.3.  Analisi sismica dopo il crollo 

In questa parte viene effettuata la valutazione della sicurezza sismica del ponte a seguito del crollo 

di una parte del ponte. Il procedimento utilizzato per lôanalisi del ponte dopo il crollo ¯ 

perfettamente analogo a quello svolto per il ponte integro e per la domanda sismica si fa riferimento 

agli spettri elastici già mostrati in Tabella 14. 

 7.3.1. Sisma longitudinale 

Seguendo la descrizione del metodo N2 si calcolano il livello di sicurezza allo SLV e il punto di 

funzionamento del ponte rotto in direzione longitudinale. 

La curva di capacit¨ ¯ stata realizzata attraverso unôanalisi al passo non lineare. Il modello del ponte 

rotto è stato ricavato dal modello del ponte integro eliminando la parte crollata. In una prima fase è 

stato assegnato il carico dovuto al peso proprio. Nella fase successiva ¯ stata assegnata lôazione 

sismica. Il sistema di forze statiche assegnate alla struttura è proporzionale alla massa distribuita sul 

volume della struttura. Lôanalisi ¯ stata realizzata in controllo di spostamento. Ogni passo 

lôincremento della forza orizzontale ¯ pari a un duecentesimo del peso del ponte. 

Si è così ottenuta la curva taglioὝ -spostamentoὈ  nella direzione del sisma. 

 
Fig. 97 Curva di capacità in direzione longitudinale. I punti in rosso rappresentano i momenti in cui si generano fessurazioni 

importanti per la formazione del meccanismo di rottura. 

Dando uno sguardo allôandamento della prova si mette in mostra il cinematismo di rottura del 

ponte. Quando il taglio alla base raggiunge lô4,5% del peso proprio si manifesta la prima 

fessurazione importante in corrispondenza della sezione di chiave dellôarco grande integro a sinistra 

guardando il ponte dalla vista A. Quando il taglio raggiunge lô8,5% la fessurazione si estende 

dallôarco ai muri di timpano generando una sezione non in grado di contrastare le sollecitazioni di 

trazione. Quando raggiunge il 12,5% si manifesta il cinematismo di collasso con la formazione 

cerniera plastica alla base del pilastro più a sinistra guardando il ponte dalla vista A. 
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Fig. 98 Deformazioni principali di trazione del p onte soggetto al sisma longitudinale. Si evidenzia il meccanismo di collasso del 

ponte con la rottura in tre parti dell'arco. 

Il cinematismo di rottura ¯ generato dal distacco nella sezione in chiave allôarco (dovuto al 

raggiungimento della resistenza a trazione) e dalla rotazione alla base del pilastro sinistro (per 

raggiungimento della resistenza a flessione). Venendo a mancare la controspinta laterale dellôarco 

adiacente, a seguito del crollo della prima pila segue, dopo pochi steps, il crollo delle altre pile con 

lo stesso tipo di cinematismo. 

Per il calcolo della curva di capacità associata al sistema SDOF equivalente bisogna conoscere le 

caratteristiche del modo di vibrare della struttura nella direzione longitudinale. Consiste nel quarto 

modo di vibrazione e la forma modale è mostrata in Figura 99. 

 

Fig. 99 Modo di vibrazione principale del ponte in direzione longitudinale (Modo 4) 

n° mode Tx [s] fx [1/s] M x(%) M x [t]  ũx mx
*
 [t]  

4 0,25 3,99 74 4325 1,35 3206 

Tabella 21 Caratteristiche principali del modo 4 

Noto il fattore di partecipazione modale si calcola la curva di capacità del sistema SDOF 

equivalente. Si calcola poi la curva elasto-plastica linearizzata e in particolare il valore della forza di 

snervamento e del periodo corrispondente al tratto elastico. 
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Fig. 100 Curva di capacità SDOF equivalente (nero) e linearizzazione (rosso) 

T* (s) Fy* (kN)  Du* (cm) 

0,91 4730 12 

Tabella 22 Periodo, forza di snervamento e spostamento ultimo del sistema SDOF equivalente 

Il periodo Ὕᶻ risulta maggiore di Ὕ. 

Mettendo a confronto lo spettro con pga=0,187g e la curva di capacità linearizzata del sistema 

SDOF del dominio Ὓ Ὀᶻ si vede che la struttura ha di poco superato il limite di comportamento 

elastico. Lôaccelerazione che subisce la massa del pendolo equivalente è pari a 0,16 g e uno 

spostamento di 3,24 cm. 

 
Fig. 101 Punto di funzionamento del ponte rotto per un pga = 0,187 g 

Sono stati poi calcolati i punti di funzionamento associati ai diversi valori di domanda introdotti nel 

paragrafo precedente (Tabella 14). 
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Fig. 102 Punto di funzionamento per gli spetti elastici corrispondenti ai valori di pga pari a 0,187, 0,4 e 0,7 g 

Per ciascun livello della domanda spettrale è stato calcolato il valore del fattore di struttura e di 

duttilità associato. Maggiore è la duttilità sviluppata maggiore è il livello di danneggiamento della 

struttura, fino al collasso quando lo spostamento raggiunge il valore massimo della curva di 

capacità. 

pga (g) ɛ 

0 1 

0,187 1,05 

0,25 1,41 

0,4 2,2 

0,6 3,35 

0,7 3,90 

Tabella 23 Duttilità impiegata dal ponte per diversi livelli di sismicità 

 
Fig. 103 Curva di duttilità in funzione del pga del sisma 
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La massima duttilità misurabile prima del collasso è di 3,9. Questo significa che il massimo 

spostamento ammissibile sul pendolo equivalente alla struttura è 3,9 volte maggiore rispetto allo 

spostamento al limite elastico. 

Lôaccelerazione a terra che porta il ponte al collasso ¯ pari a 0,7 g. Eô possibile calcolare il valore 

del moltiplicatore ‗ del carico di progetto che porta al crollo della struttura. Prendendo come 

sollecitazione di progetto il valore di pga allo SLV, ‗ è pari a 3,74, che dimostra un elevato livello 

di sicurezza. 

 7.3.2. Sisma trasversale 

Seguendo la descrizione del metodo N2 si calcolano il livello di sicurezza allo SLV e il punto di 

funzionamento del ponte in direzione trasversale. 

La curva di capacit¨ ¯ stata realizzata attraverso unôanalisi al passo non lineare. Il modello del ponte 

rotto ¯ analogo a quello utilizzato per lôanalisi longitudinale. In una prima fase è stato assegnato il 

carico dovuto al peso proprio. Nella fase successiva ¯ stata assegnata lôazione sismica trasversale. Il 

sistema di forze statiche assegnate alla struttura è proporzionale alla massa distribuita sul volume 

della struttura. Lôanalisi ¯ stata realizzata in controllo di spostamento. Ogni passo lôincremento della 

forza orizzontale è pari a un duecentesimo del peso del ponte. 

Si è così ottenuta la curva taglioὝ -spostamentoὈ  nella direzione del sisma. 

 
Fig. 104 Curva di capacità in direzione trasversale. I punti in rosso rappresentano i momenti in cui si generano fessurazioni 

importanti per la formazione del meccanismo di rottura. 

Dando uno sguardo allôandamento della prova si mette in mostra il cinematismo di collasso del 

ponte. Quando il taglio alla base raggiunge lô8,5% del peso proprio si manifestano le prime 

fessurazioni importante alla base dei pilastri, vista lato A. Quando il taglio raggiunge il 14,5% la 

base dei pilastri plasticizza completamente generando il meccanismo di collasso del ponte. 
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Fig. 105 Deformazioni principali di trazione del ponte soggetto al sisma trasversale. Si evidenzia il meccanismo di collasso del ponte 

per flessione alla base dei pilastri. 

Il  cinematismo di rottura che si sviluppa è una rotazione alla base di pilastri, dove si manifesta il 

maggiore momento flettente generato dalle azioni orizzontali. 

Per il calcolo della curva di capacità associata al sistema SDOF equivalente bisogna conoscere le 

caratteristiche del modo di vibrare della struttura nella direzione trasversale. Consiste nel primo 

modo di vibrazione e la forma modale è mostrata in Figura 92. 

 

Fig. 106 Modo di vibrazione principale del ponte in direzione trasversale (Modo 1) 

n° mode Ty [s] fy [1/s] M y (%) M y [t]  ũy my
*
 [t]  

1 0,56 1,76 63,9 3735 1,04 3599 

Tabella 24 Caratteristiche principali del modo 1 

Noto il fattore di partecipazione modale si calcola la curva di capacità del sistema SDOF 

equivalente. Si calcola poi la curva elasto-plastica linearizzata e in particolare il valore della forza di 

snervamento e del periodo corrispondente al tratto elastico. 










