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L’indicatore di rischio sismico relati-
vo alla configurazione dello stato di 
fatto, è il minimo degli SF mostrati 
nei grafici, e vale quindi 0,22.

Con tale indicatore di rischio 
sismico sono soddisfatte an-
che le verifiche a pressofles-
sione in fondazione.

Relativamente invece alla configu-
razione di progetto, si ottiene:

Inviluppo medio

STATO DI PROGETTO
Verifica a pressoflessione 
deviata Pilastro di spigolo
Il pilastro di spigolo è quindi 
adeguato

Verifica plinto pressoinflesso: Ned = 245 kN

N° punti inviluppo medio

STATO DI FATTO
Verifica a pressoflessione della fondazione
(plinto centrale) con fattore di riscalatura 0,22

Inviluppo medio

STATO DI PROGETTO
Verifica a pressoflessione 
deviata Pilastro centrale

ATTENZIONE: Lo stato di 
sollecitazione è calato notevolmente 
sull’asse forte (piano del portale), 
mentre rimane significativo sull’asse 
debole della sezione
(piano ortogonale del portale)

[ Analisi dinamica non lineare per lo studio di fattibilità di interventi di messa in sicurezza di capannoni industriali ]
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Inviluppo medio

Inviluppo medio

STATO DI PROGETTO
Verifica a pressoflessione deviata 
travi in CAP di estremità

STATO DI PROGETTO
Verifica a pressoflessione deviata 
travi in CAP centrali

STATO DI PROGETTO
Verifica a pressoflessione della fondazione (plinto di spigolo) con fattore di riscalatura 0,52

Verifica plinto pressoinflesso: Ned = 87 kN

N° punti inviluppo medio

[ Analisi dinamica non lineare per lo studio di fattibilità di interventi di messa in sicurezza di capannoni industriali ]
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[ Analisi dinamica non lineare per lo studio di fattibilità di interventi di messa in sicurezza di capannoni industriali ]

STATO DI PROGETTO - Verifica a pressoflessione della fondazione (plinto centrale)

Verifica plinto pressoinflesso: Ned = 245 kN

N° punti inviluppo medio

L’indicatore di rischio sismico relativo alla confi-
gurazione dello stato di progetto, è sempre il mi-
nimo degli SF mostrati dei grafici specifici e vale 
quindi 0,55. Con tale indicatore di rischio sismico 
sono soddisfatte anche le verifiche a pressofles-
sione in fondazione.

In termini di tempi di ritorno, ciò equivale a dire 
che, relativamente allo stato di fatto, l’edificio 
può sopportare un evento sismico con tempo 
di ritorno di circa 20 anni, mentre con l’inter-
vento di progetto il tempo di ritorno sale a circa 
140 anni.

L’intervento di miglioramento, così per come è sta-
to concepito, ha permesso di ridurre notevolmente 
le sollecitazioni alla base dei pilastri ed in fondazio-
ne; più precisamente:

•	 Non è necessario intervenire per aumentare la re-
sistenza a pressoflessione nei pilastri di spigolo;

•	 Sono calate le sollecitazioni flettenti fuori piano 
anche per le travi in CAP della copertura;

•	 Per i pilastri centrali sono calate drasticamente 
le sollecitazioni nell’asse forte della sezione re-
sistente (ovvero con sbandamento nei piani dei 
singoli portali).

Lo Scale factor della verifica a pressoflessione 
dell’impronta di terreno sotto il plinto di spigolo è 
aumentato notevolmente (arriva a 0,52), mentre ri-
mane basso per i pilastri centrali. Il motivo di ciò è 
che i damper permettono di ridurre notevolmente 
le forze nel piano dei portali, ma non in senso orto-
gonale, dal momento che le forcelle (che è scon-
tato che debbano venire rinforzate), impediscono 
ogni possibilità di dissipazione trasversale.

Sono state ipotizzate quindi due ulteriori strategie 
di intervento:
•	 Controventamento dei portali in direzione orto-

gonale, sui lati lunghi, e nel piano dei medesimi, 
sui lati corti, con semplici tiranti o con elementi 
dissipativi;

•	 Riduzione delle forze sismiche cercando di sti-
mare lo smorzamento del terreno di fondazione 
e lo smorzamento strutturale (assunto cautelati-
vamente pari al 2%).

Il controventamento laterale, unico intervento fino 
ad ora controllabile, permette di superare il 60% di 
miglioramento sismico, purchè vengano rinforzati 
alla base a taglio i pilastri.
Se si mettesse in conto anche lo smorzamento 
globale, visto che può essere notevole, si potreb-
bero ottenere ulteriori possibilità di miglioramento.
È sottinteso che tra gli interventi di migliora-
mento, oltre al rinforzo delle forcelle, è previsto 
anche di impedire il crollo dei tegoli alveolari di 
copertura.
Chiaramente l’intervento nel suo complesso è 
impegnativo, ma d’altronde le risorse resistenti di 
partenza della struttura sono molto limitate.
Quanto però previsto si mantiene al di sotto del 
costo di realizzare ex-novo la palestra.
Una riduzione notevole dei costi di intervento si 
potrà ottenere quantificando lo smorzamento 
strutturale complessivo dell’opera, per cui, si cer-
cherà di sensibilizzare intensamente l’Amministra-
zione in tal senso.
È importante anche notare che l’intervento ipotiz-
zato, è eseguibile a fasi, pertanto il progetto degli 
interventi di miglioramento dovrà contenere una 
specifica analisi.

Conclusioni

Articolo pubblicato sul Numero 9 della Rivista Structural Modeling



IN LIBRERIA

Analisi Non Lineare di 
Strutture in Muratura e miste

Il testo affronta la tematica delle 
murature, presentando vari metodi 
di analisi.
Sono presentati anche casi prova 
di analisi di strutture in muratura 
e miste, dal telaio equivalente alle 
analisi non lineari con differenti 
modelli costitutivi.

Buone Pratiche di 
Modellazione dei Prefabbricati 
in Zona Sismica

Al fine di individuare delle buone 
pratiche di modellazione ed analisi 
per la tipologia strutturale dei 
capannoni esistenti, gli autori hanno 
elaborato questo documento, che 
mette in luce aspetti e problemi e 
propone soluzioni di modellazione 
ingegneristicamente ragionevoli.

Elementi Non Strutturali in 
Zona Sismica

Manuale sulla modellazione e 
l’analisi numerica di elementi 
non strutturali soggetti ad azioni 
sismiche: gli elementi non 
strutturali (impianti, controsoffitti, 
tamponature, tramezzature, facciate, 
scaffalature, etc.) sono oggetto di 
progettazione ad azioni sismiche.

Understanding Non-linear 
Finite Element Analysis 
Through Illustrative 
Benchmarks
Autore: A.A. Becker - August 2001, 171 
Pagine - Codice NAFEMS: R0080
NAFEMS ha pubblicato molti bench-
marks (casi prova) su problemi non-
lineari, usualmente indirizzati a spe-
cifici tipi di nonlinearità (plasticità dei 
materiali, nonlinearità geometriche, 
etc.). Anche la tradizionale teoria che 
sostiene le non linearità nel FEM è 
presente in una vastissima gamma 
di libri di testo. Questo libro intende 
invece colmare il divario tra i tradizio-
nali Benchmark Report e i libri di testo 
teorici, presentando una accurata se-
lezione di casi prova non lineari e for-
nendo la relativa completa copertura 
sulla teoria relativa ai casi proposti.

A Designer’s Guide to Simulation 
with Finite Element Analysis
NAFEMS, Giugno 2008, V. Adams Publi-
shed June 2008 Softback, 138 Pages.

Una guida interessante come molte di 
NAFEMS che centra il bersaglio. La 
guida si rivolge infatti a quegli utenti 
di software CAD, in genere ingegne-
ri progettisti anche esperti, nei quali 
sono integrati strumenti di analisi 
numerica. Tali strumenti “all-in-one” 
enfatizzano primariamente gli aspet-
ti geometrici, una situazione piuttosto 
diffusa nel settore meccanico, ma 

vicina anche al settore civile. Accade spesso che software di 
analisi economici, dotati di materiali di apprendimento ridotti all’essenziale, 
portino l’ingegnere a credere che le analisi condotte siano, con altrettanta 
semplicità, validabili. La guida parte da questo punto per individuare le indi-
spensabili informazioni omesse sull’argomento. 

What is Verification and 
Validation?
ASME, NAFEMS, 2009

Verification and Validation (V&V) 
è il principale aspetto del lavoro 
dell’Analysis Management Working 
Group (AMWG) che è stato costituito 
tra gli Associati NAFEMS. Il AMWG 
sta attualmente sviluppando una se-
rie di pubblicazioni sul tema e, come 
parte di tale lavoro, è stato sviluppato 
questo opuscolo che fornisce una 
breve panoramica del V&V e dei ter-
mini associati.

Scaricabile gratuitamente
http://nafems.org/downloads/working_groups/amwg/4pp_nafems_asme_vv.pdf
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I ponti ad arco in muratura sono assai diffusi nella 
rete infrastrutturale nazionale; si tratta di opere co-
struite per lo più nel secolo scorso, che svolgono 
tuttora la propria attività a pieno regime.In questo 
articolo viene descritta un’analisi sismica su un 
ponte esistente in muratura tramite il software di 
calcolo agli elementi finiti Midas/FEA. 
In particolare viene effettuato uno studio delle fre-
quenza proprie di vibrare e una valutazione della 
capacità resistente sotto l’effetto di una spinta late-
rale (analisi Pushover) rappresentante un possibile 
sisma. I ponti sono strutture non ordinarie, ben di-
verse dai classici edifici caratterizzati da muri por-
tanti (perimetrali e di spina), orizzontamenti rigidi o 
flessibili, per i quali la normativa è in grado di fornire 
una linea di intervento comune. 

I ponti in muratura, a causa della loro forte etero-
geneità, necessitano di analisi secondo percorsi 
di studio dedicati ed approfonditi dove sono rara-
mente applicabili modelli a telaio equivalente con 
cerniere plastiche, mentre vale spesso la pena di 
affrontar una modellazione del continuo geometrico 
mediante modellazione FEM e una modellazione 
costitutiva dei materiali detta “macromodellazio-
ne”1 (considerando un materiale omogeneo con 
caratteristiche equivalenti a quelle della muratura 
composta da malta e blocchi), considerando non 
linearità e comportamento elasto fragile, al fine di 
evidenziare l’apertura di fessure (crack pattern) e la 
conseguente redistribuzione degli sforzi in altre parti 
del manufatto. 

Si considera un Ponte stradale in muratura di pietra 
composto da tre archi, di cui l’arcata centrale ha 
luce pari a 21.5 m e quelle laterali di 8 m. Il ponte è 
lungo complessivamente 72.5 m e largo 5.8 m.
La muratura del volto risulta in mattoni e malta ce-

mentizia per lo scheletro interno, in pietra da taglio 
a conci rifiniti per gli elementi in vista nell’intradosso 
e le armille. Il riempimento è dato dal riporto di terre 
tra i timpani con materiale proveniente dagli scavi di 
splateamento e fondazione o da cave.

La strategia di modellazione passa dal Modello Fisico2  (il ponte reale) 
al Modello Matematico, per il quale si conservano tutti principali ele-
menti geometrici del rilievo e si considerano i materiali mediante Mo-
delli Costitutivi che tengano conto del comportamento fragile, senza 
però entrare nella complessità di “micromodellazioni” di mattoni e 
malta. Il Modello Matematico è vincolato alla base delle pile ed alle 
estremità. L’unico carico utilizzato è il peso proprio su tutti gli elementi 
che rappresentano sia la parte strutturale, archi, pile, sia il materiale 
di riempimento.
Il Modello Numerico fa uso di Elementi Finiti di tipo Solido utilizzan-
do elementi brick a formulazione lineare a 8 nodi. La creazione della 
Mesh è lasciata al generatore automatico di MIDAS/FEA, consta di 
25000 Elementi che sono stati generati automaticamente in 3 fasi 
da pochi minuti l’una, a seguito del quale, l’analista ha l’opportunità 
di esaminare la qualità della mesh generata in termini di distorsioni 
degli elementi finiti con numerosi contours disponibili in MIDAS/FEA 
(Jacobiano, elementi collassati, distorti etc…). 

1. I termini “macro modellazione” e “micro modellazione” nelle analisi numeriche di murature sono stati resi popolari dalla famosa Tesi 
di Dottorato di Paulo Lourenco, oggi Professore dell’Università di Minho (P), svolta presso il Politecnico di Delft (NL) nel 1997, i cui 
chiarissimi capitoli introduttivi sono di grande utilità per comprendere le corrette strategie di modellazione della muratura mediante 
tecniche FEM [http://www.civil.uminho.pt/masonry/Publications%5C1996a_Lourenco.pdf].

1.	Resp. Supporto tecnico CSPFea 
supporto@cspfea.net

2.	Direttore Responsabile di 
“StructuralModeling”

	 direttore@structural-modeling.it
	 Twitter: @CSPfea1

2. I termini Modello Fisico, Matematico, Numerico, hanno una precisa origine. Essi co-
stituiscono i tre passaggi concettuali che conducono ad una corretta ed affidabile analisi 
numerica della struttura. La terminologia è oramai di uso internazionale. Per un rapido 
approfondimento si può consultare il documento redatto da ASME e NAFEMS
[www.nafems.org/downloads/working_groups/amwg/4pp_nafems_asme_vv.pdf ].

Ing. C.Tuzza1

Ing. P. Segala2

P
o
n
ti Vulnerabilità sismica di

Ponti in Muratura
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Per i Modelli Costitutivi dei Materiali vengono scelti 
2 tipologie di materiale, uno strutturale con rigi-
dezza data da un E = 6000 [Mpa], resistenza a 
trazione di circa 0.3 [Mpa] e di compressione 4.5 

[Mpa] ed uno  di riempimento con E = 500 [Mpa], 
resistenza a trazione di circa 0.1 [Mpa] e di com-
pressione 3 [Mpa].

Viene svolta una analisi lineare delle frequenze 
e modi propri della struttura, in virtù delle mas-
se assegnate e delle caratteristiche dei ma-
teriali forzatamente linearizzati. Ciò permette 
l’estrazione delle fequenze proprie del ponte e 
la valutazione delle più significative in base alla 
percentuale di massa eccitata e del valore del 

periodo proprio. È in tale fase che è possibile 
“calibrare”3 il Modello Numerico mediante mi-
suratori di frequenze e di spostamenti disposti 
sulla struttura reale. Ciò permette all’analista di 
rivedere e controllare la correttezza delle scelte 
di modellazione nei passaggi da Modello Fisico, 
Matematico e Numerico. 

[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]

3. Attenzione: un Modello “calibrato” su 
di un test sperimentale non è un Modello 
“validato”, ma solo un modello numerico 
che riproduce correttamente i risultati di un 
singolo test sperimentale. Per il concetto di 
Validazione, si faccia riferimento ancora ad 
ASME e NAFEMS già citato.
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L’analisi Pushover che ne segue si effettua con 
una “Spinta” proporzionale al modo più significa-
tivo. L’analisi utilizza i Modelli Costitutivi non line-
ari che considerano comportamento elasto-pla-
stico-fragile. Il modello attualmente più usato in 
tali applicazioni è il cosiddetto “Total Strain Crack 
Model”, che permette di considerare un materia-
le equivalente omogeneo (macro-modellazione), 
con comportamento elasto-plastico (con curva 
di softening) in compressione, ed elasto-fragile 
(con comportamento comandato dall’energia di 

frattura) in trazione. Questo modello, derivante 
dalla formulazione di Jan Rots, del Politecnico 
di Delft (NL), è implementata in MIDAS/FEA e 
DIANA, ed è considerato attualmente il modello 
costitutivo più utile alla modellazione di murature 
e calcestruzzi. L’analisi richiede circa 45 minuti. 
L’analista procede a variare i parametri dei Mo-
delli Costitutivi e a rieseguire le analisi in modo 
da valutare la sensitività numerica del modello 
comprendere l’eventualità di ricorrere a prove sui 
materiali più dettagliate.

Mappatura delle tensioni principali di trazione e 
vettori rappresentati le isostatiche di trazione. 

Questi risultati servono ad individuare il meccani-
smo di collasso globale della struttura.

[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]
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Informazione di dettaglio dello stato di danno. La 
particolare simbologia qui mostrata deriva dalle 
caratteristiche del Modello CostitutiviTSC che 
permette di evidenziare e descrivere lo stato della 
fessurazione ai vari step incrementali dicarico. In 

effetti, a causa della redistribuzione degli sforzi 
per gli effetti non lineari, si potrà riscontrare una 
fessurazione in stato di avanzamento, oppure una 
fessura ferma all’aumentare del carico, o, infine, 
una fessura in fase di chiusura (unloading state).

Per la verifica globale della struttura sotto l’effetto 
di una determinata spinta, MIDAS/FEA e DIANA 
forniscono una curva Taglio-Spostamento che 
rappresenta la capacità di resistenza della strut-
tura. Un apposito software online (freeware) di 
CSPfea permette di fare un confronto con la do-
manda rappresentata dallo spettro ADSR di quel-

la zona. La procedura riprodotta da questo 
software è la stessa descritta sulla normati-
va, la curva di capacità viene scalata secon-
do un sistema a 1gdl,  trasformata in termini 
di accelerazione / spostamento e successi-
vamente bilinearizzata secondo una proce-
dura di equivalenza delle aree. 

[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]

Articolo pubblicato sul Numero 10 della Rivista Structural Modeling
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Guido Camata, Antonio Sarni, Enrico Spacone
Dipartimento PRICOS, Università di Chieti-Pescara, viale Pindaro 42, 65127 Pescara
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Applications of the first draft 
of the new italian guidelines 
for the seismic vulnerability 
assessment of bridges 

The seismic response of existing bridges can 
be assessed with different tools which range 
form sim-plified linear elastic hand calculations 
to sophisti-cated three dimensional nonlinear 
time history ana-lyses. This paper applies linear 
and nonlinear dynamic analyses to an existing 
reinforced concrete bridge, using Eurocode 8 
(2005) and the draft Italian guide-lines for the 
seismic vulnerability assessment of ex-isting 
bridges, prepared in the framework of the Re-
Luis project, funded by the Italian Civil Protec-
tion Department in support of the new seismic 
design guidelines (OPCM 3431, 2005). The 
methods of analysis used are: Response Spec-
trum Analysis (RSA), Nonlinear Pushover Analy-
sis (NPO) and Nonlinear Time History Analy-sis 
(NTH). RSA is used to determine the seismic de-
mand computed as maximum response quanti-
ties from the inelastic design spectrum provided 
by the code. The design spectrum is obtained 
dividing the elastic spectrum by the force re-
duction factor q. This tool presents some issues 
and some simplifications that need further dis-
cussion. For existing structures, which were not 
designed following capacity design principles 
and that do not present appropriate seis-mic 
details, the values to adopt for the q factor are 
still under discussion. In addition, since the RSA 
is linear, it cannot provide insight on the post 
yielding behavior of the structure. The realistic 
response of irregular bridges under the design 
seismic action is more appropriately esti-mated 
by means of a dynamic non-linear time-history 
analysis (Eurocode 8 – Part 2, 2005). An ap-
proximation of the non-linear response may also 
be obtained by a combination of an equivalent 
linear analysis with a Nonlinear Pushover Analy-
sis (Euro-code 8 – Part 2, 2005).

The initial load step of both nonlinear proce-
dures (NPO and NTH) is the application of the 
gravity loads. The gravity loads remain constant 
during the nonlinear analysis. Gravity loads af-
fect the initial state of the structure by applying 
large compression forces to the piers. NPO can 
be a useful tool to investigate the nonli-near be-
havior and to assess the seismic vulnerability of 
existing structures. Unfortunately, the NPO is not 
readily applicable to irregular structures, since it 
was originally developed for plane frames and its 
extension to space frames is not straightforward 
and may not be achievable. The NTH analysis is 
the most general nonlinear method of analysis 
and there are no computational peculiarities relat-
ed to earthquake engineering anal-ysis. The input 
force is the input ground motion, ex-pressed in 
the form of one or more accelerograms. NTH ap-
pears to be the most accurate analysis method 
among the analytical tools available at present, 
even though there are still some important issues 
that need to be fully understood and solved. NTH 
is deemed unpractical by some because of the 
computational length of the analysis. In addition, 
the research community has not yet reached 
clear guidelines on the selection of the ground 
motions and on the amount of viscous damp-
ing to use. Finally, the directions along which the 
ground motions are applied to skewed-irregular 
bridges cannot be easily identified.
This paper applies the above mentioned three 
methods of analysis (RSA, NPO and NTH) to the 
seismic vulnerability assessment of an existing 
rein-forced concrete bridge. The aim is to com-
pare the results obtained with the different meth-
ods in order to critically evaluate them and to gain 
practical in-sight on the numerical investigations 
and on their results.

1. Introduction
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The bridge is a two-lane reinforced concrete-
curved bridge located along the national highway 
16 “Adriatica” (the major north-south highway 
along the Adriatic Sea coast) near the town of 
Vasto Marina, south of Pescara in the Abruzzo 
Region, Italy. Figure 1 shows schematic plan and 
elevation views of the 260 m long bridge with the 
basic structural dimensions.

The bridge has a sharp bent about 1/3 from the 
south end. The bridge is irregular in plan and 
height. The exact construction date is unknown, 
but based on the design details and the state of 
conservation it was most likely built in the 1960s. 
The bridge is located near the Adriatic seacoast 
and some of the steel reinforcement is badly rust-
ed. The bridge is separated into 7 sections by 14 
Gerber hinges. The superstructure is partly con-
tinuous, with Gerber beams connecting the con-
tinuous sections of the bridge. The superstruc-
ture consists of 5 longitudinal precast prestressed 
concrete beams connected by transverse 
beams, which carry a cast-in-place reinforced 
concrete deck. The piers consist of multi-column 
bents connected by transverse beams above the 
foundations and by a cap beam at the top. The 
columns have variable height and have tapered 
sections. It was possible to retrieve some of the 
original drawings used at the time of construc-
tion; however it was necessary to complete this 
information with an accurate geometric survey. A 
limited number of on site non destructive tests 
were carried out to evaluate the concrete com-
pressive strength. The average concrete cylinder 
strength, fcm is assumed to be 20 MPa. The steel 
is assumed to have an average yield strength of 
315 MPa. As indicated by OPCM 3431 (2005), 

the average material strengths are used for the 
analyses. The pier longitudinal steel reinforcement 
consists of 10 28 mm diameter bars. The stirrups 
have a 8 mm diameter and are spaced at about 
15 cm. The structure sits on type C subsoil: deep 
deposits of dense or medium-dense sand, gravel 
or stiff clay (Soft Soil - OPCM 3431, 2005). Four 
hazard levels are possible according to the new 
Italian seismic codes (OPCM 3431, 2005). The 
ag value is selected with reference to the return 
period of the seismic action for the severe dam-
age limit state (or equivalently the reference prob-
ability of exceedance in 50 years). For this site, 
which is zone 3, the ag value is 0.15g.

The dynamic behavior of simple bridges can be 
usually described by a limited number of vibra-
tion modes, with the fundamental period and 
mode shape providing a good indication of the 
bridge dynamic response. Also, many Italian 
long bridges, erected as simply supported mul-
tiple support girders, can be studied as separate 
structural subsystems, depending on the support 
details. Bridge systems with irregular geometry, 
such as the Vasto Marina viaduct, exhibit a com-
plex dynamic response which cannot be captu-
red in a separate subsystem analysis. The bridge 
is divided into frames by the Gerber hinges which 
act as movable supports. In the longitudinal di-
rection, these joints are simple rollers that make 
the frames behave separately. Each frame de-
velops its own characteristic dynamic response. 
Transversally, the hinges are restrained and do 
not allow any movement. Therefore, the single 

bent cannot be analyzed independently. Further-
more, the longitudinal girder direction changes, 
thus there is coupling between the longitudinal 
and transverse directions of the different bent 
supports. For these reasons, a global model of 
the entire bridge is built, with particular care on 
the joint and node models. Two structural mo-
dels are developed with lumped and distributed 
plasticity with the commercial program Midas 
Civil v. 7.1.2. (Midas 2006). The piers, the longi-
tudinal girders and the girder transverse beams 
are idealized with nonlinear beam elements. The 
top deck is modeled with linear shell elements, 
as shown in Figure 2. The shell elements used 
have incompatible modes and drilling degrees 
of freedom. A total of 3173 nodes, 1611 beam 
elements and 1562 shell elements are used. Be-
cause Midas program does not include tapered 
elements for the nonlinear analyses, the tapered 

2. Bridge description

3. Viaduct numerical model

Figure 1:
Vasto Marina viaduct 

[ Applications of the first draft of the new italian guidelines for the seismic vulnerability assessment of bridges ]
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section piers are idealized with at least two ele-
ments. The Gerber support hinges are modeled 
with two overlapping nodes connected by equal 
displacement kinematic constrains in the x,y and 
z direction (equal constraints). The roller joints are 

modeled in a similar manner but the x direction 
is not constrained. In order to simulate correctly 
the flexural behavior of the piers in the longitudi-
nal and transverse directions, two different con-
strains are inserted, as shown in Figure 2.

At the column top, the longitudinal girder blocks 
flexure in the x-z plane. Where the columns cross 
the transverse beam above the foundations, the 
transverse beam prevents flexure of the column in 
the y-z plane. Appropriate constraints are added to 
model the above behaviors. It is also worth point-
ing out that the transverse beams above the foun-
dations create short columns that typically attract 
large shear forces. The multicolumn bents are num-
bered from 1 to 14 from south to north, as shown 
in Figure 3.

Figure 2:
Numerical model

Figure 3:
Bent number

The vertical and lateral forces cause cracking of 
the reinforced concrete piers. This implies a re-
duction in the pier flexural stiffness and therefore 
a softer dynamic behaviour than the elastic re-
sponse of the bridge. This issue is of interest in 
the lumped plasticity model, where all elements 
remain linear elastic until the plastic hinges form, 
and nonlinearities are lumped at the plastic hinge 
locations only. The amount of stiffness reduction 
depends on the member ductility. The more duc-
tile the piers are, the higher the reduction of the 
flexural stiffness. EC 8 Part 2 (2005) suggests to 
use the effective flexural stiffness calculated on the 

basis of the secant stiffness at the theoretical yield 
point for reinforced concrete members in bridges 
designed for ductile behaviour, whereas for struc-
tures with limited ductile behaviour, EC 8 suggests 
to use either the secant stiffness (or effective stiff-
ness, defined in the following paragraph) or the 
flexural stiffness of the uncracked gross concrete 
sections. Since the bridge members have limited 
ductility, for comparison purposes RSA and NPO 
with the lumped plasticity model are carried out 
with both uncracked and effective stiffness. The 
effective stiffness is idealized reducing the section 
moment of inertias and is calculated as follows:

where  is the concrete elastic modulus,  is a 
correction factor which takes into account the 
higher stiffness of the uncracked length of the 
pier,  is the design ultimate moment un-
der a constant applied axial force  and  is 
the section yield curvature. The values of  
and  are obtained with a bilinear approxima-

tion of the moment-curvature curve obtained 
from the section analysis of every pier. The axial 
force considered is that of the gravity loads only. 
The secant stiffness of the equivalent bilinear 
curve connects the origin with the yield point in 
such a way that the areas A and B are equal as 
shown in Figure 4.

4. Viaduct numerical model

(1)
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Figure 4:
Moment-curvature and equivalent bilinear 

curves at constant axial load N=-822 kN 
for the east-end pier in bent 1 

The linear method of analysis used is the classi-
cal response spectrum analysis (RSA) according 
to OPCM 3431 (2005). The seismic design ac-
tion, , is expressed in terms of the reference 

seismic action, , associated with a reference 
probability of exceedance, PNCR, in 50 years or 
a reference return period, TNCR, and the impor-
tance factor :

The Vasto Marina viaduct can be classified as class 
I bridge and the importance factor value given in 
OPCM 3431 (2005) is =1.3. Since the structure 
has limited ductility, the behavior factor ql in the lon-
gitudinal direction is set equal to 1.5. In the trans-
verse direction, the pier bases are quite squat and 
prone to shear failure, therefore the behavior factor, 
qt is set equal to 1.0. Two analyses are performed 
with uncracked and effective stiffness for the piers. 
The bridge deck between two Gerber hinges be-
haves independently in the longitudinal direction, 
but not in the transversal direction. The first fun-
damental mode in the transverse direction for the 
analysis performed with the effective stiffness is the 
6th global mode, with a 0.6 sec period and a mass 

participation factor of 59% in the global transverse 
direction y. It is interesting to note that performing 
the analysis with the uncracked section, not only, 
as expected, the periods decrease because of the 
higher pier stiffness, but also the mass participation 
factors change. This happens because some of the 
mode shapes change. Because of these changes 
the seismic forces may be redistributed differently 
and the uncracked section analysis may be uncon-
servative. The vibration modes are combined using 
the CQC method. The multidirectional combination 
used is the 100/30 rule (OPCM3431, 2005). The 
design value  of the action effects in the seis-
mic design load combination is found as follows 
(OPCM3431, 2005):

where “+” implies “to be combined with” and  
are the actions due to the characteristic values of 
the gravity loads. First, the results obtained using 
the effective stiffness are presented. Shear and 
flexural design checks of the pier critical sections 
are performed. The piers subjected to highest 
design forces are the less slender located at the 
bridge south end. For the design spectrum used, 
the bridge capacity is well below the demand. 
The shear design forces calculated are:  = 
441 kN (longitudinal direction) and  = 460 kN 
(transverse direction). The shear strengths of Pier 
1A are =276 kN and =136 kN in the lon-

gitudinal and transverse directions, respectively. 
The maximum peak ground acceleration that can 
be sustained by the bridge according to the RSA 
is ag = 0.04g. The same analysis is performed us-
ing the uncracked section properties and a de-
sign spectrum with ag = 0.04g. In this case both 
the flexural and shear demands are higher than 
the section capacities. In the case of Pier 1A the 
analysis carried out with the uncracked section is 
more conservative. The maximum peak ground 
acceleration that the bridge can withstand in 
shear using the uncracked section properties is 
ag = 0.03g.

The ultimate curvature φu in Figure 4 is found 
from a section analysis, using the nonlinear con-
crete and steel laws of Eurocode 2 (2005) and 
setting the ultimate concrete strain εcu=0.0035. 
Figure 4 shows the section analysis results in 
the longitudinal direction for the base section 
of the east-end pier of bent 1 (labeled Pier 1A). 

The uncracked-to-effective stiffness ratios along 
both directions for Pier 1A (H=0.7m, B=0.35m) 
are 0.72 and 0.5 in the longituidinal and trans-
verse direction respectively. This procedure is 
applied for every bridge pier. The average ratio 
is 0.7 in the longitudinal direction and 0.5 in the 
transversal direction.

5. Linear analysis (rsa)
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The NPO consists of applying monotonically 
increasing constant-shape lateral load distribu-
tions to the structure under consideration. The 
viaduct model is three-dimensional, because of 
the plan irregularity of the structure. Two sepa-
rate analyses with lateral loads applied in one 
direction only are performed with the aim of find-
ing the ratio, αu/α1, that is the ratio between the 
ultimate base shear and the base shear at the 
formation of the first plastic hinge. In addition, 
the NPO can provide information on the plas-
tic hinge formation sequence and to check the 
structural performance for given design target 
displacements. In the longitudinal direction, the 
section between the Gerber hinges are con-
sidered dynamically independent and therefore 
the piers are considered as a single-degree of 
freedom oscillator. Two load distributions are 
applied to each bent: one proportional to the 
masses multiplied by the first mode shape and 
the second one proportional to the masses. In 
the transverse direction, the load distributions 
are applied to the entire bridge model. The NPO 
is performed with the lumped plasticity model 
only. Two hinge types are defined: one to simu-
late the flexural behavior (deformation control-
led) and the other one to simulate the shear 
behavior (force controlled). The deformation 

controlled hinges are modelled with M-κ curves 
according to the FEMA 356 (2000) Seismic Re-
habilitation Guidelines for Buildings, and the 
force controlled hinges are modelled assigning 
the shear strengths computed with Eurocode 2 
(2005). For each NPO in the longitudinal direc-
tion, a node at the pier top is selected as refer-
ence point, whereas in the transverse direction 
the centroid of the deck is selected as reference 
point. As indicated in Linee Guida (2005) and 
Eurocode 8 (2005), the target displacement dT 
is computed with a modal analysis performed 
with an elastic response spectrum, The target 
displacement represents the displacement that 
the reference point has to reach for each anal-
ysis for a given limit state. The capacity curve 
obtained with every analysis is approximated by 
an energy-equivalent bilinear curve. In the lon-
gitudinal direction, αu/α1 is approximately equal 
to 1.4. This results seems to justify a selection 
of ql=1.5, given the limited ductility offered by 
the structure in the longitudinal direction. In the 
transverse direction the curve remains elastic 
until the formation of the first hinge. The first 
hinge is force-controlled and corresponds to 
shear failure of one of the piers of bent 1. A be-
havior factor qt equal to 1 seems to be appropri-
ate in the transversal direction.

NTH are performed with the program Midas Civil 
v. 7.1.2. (Midas 2006), using distributed plastic-
ity, force-based, fiber-section frame elements. To 
perform the analysis, seven pairs of recorded ac-
celerograms are used. The accelerograms have 
magnitudes, source distances, and mechanisms 
consistent with those that define the design seis-
mic input. These earthquake records are part of 
a suite of ground motions that comply with the 
requirements of the new Italian seismic codes, 
OPCM 3431 (ag = 0.15g, Type C Subsoil). They 
can be found at the website: 
http://reluis.rdm-web.com/pagine/Accelero-
grammi.htm (file C3 (cor).zip). 
The main requirement is that the average spectral 
ordinates of the seven records must match (with 
a small tolerance), the elastic code spectrum. In 
particular, the average recorded spectral ordi-
nates must not underestimate the code spectrum 
(ag = 0.15g) by not more than 10% over a broad 
period range. Rayleigh damping ratio is used for 
the analysis. The first longitudinal mode and the 
first transversal mode (6th mode) are assigned a 
damping ratio of 0.02. As previously stated, av-

erage material strength properties are used. The 
concrete is modeled using the Kent and Park 
model, whereas the steel is modeled using the 
Menegotto-Pinto model. The concrete section 
are not well confined by the stirrups, thus a brittle 
concrete post peak stress-strain behavior is used. 
The sections are subdivided into 10x10 fibers. Be-
cause program Midas does not include tapered 
elements, the tapered piers are modeled with at 
least two elements and every element is integrated 
with 3 Gauss-Lobatto points. In the longitudinal di-
rection, the pier height varies between 3 meters 
(Bent 1) and 10 meters (Bent 14), and the length of 
the first Gauss-Lobatto point varies between 250 
mm and 367 mm. The base section dimensions 
of bent 1 are h=700 mm and b=350 mm, whereas 
the base section dimensions of bent 14 are h=880 
mm and b=350 mm. The length of the first Gauss 
point was selected to match as close as possible 
the plastic hinge length Lp in the longitudinal direc-
tion. The piers are expected to fail predominantly 
in flexure in the longitudinal direction. The plastic 
hinge length is found according to the following 
expression (EC8/2005):

where L is the distance from the end section of 
the plastic hinge to the point of zero moment in 
the pier (shear span length),  is the steel char-

acteristic yield strength [MPa] and  is the diam-
eter of the longitudinal reinforcement.

6. Pushover analysis

7. Time history analyses

(4)
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Assuming L equal to half of the column height, 
 = 315 MPa and dbl = 28 mm, Lp for bent 1 

is 282.3 mm and for bent 14 is 379.3 mm. Both 
values are similar to the length of the first integra-
tion point. As for these two bents also the other 
length of the integration points were calibrated to 
match the plastic hinge lengths. The design base 
acceleration for the site is ag = 0.15g. The accel-
erograms used to perform the NTHs in the X and 
Y directions are: (NTH1, 000333xa, 000333ya), 
(NTH2, 000600xa, 000600ya), (NTH3, 000879xa, 
000879ya), (NTH4, 001312xa, 001312ya), 
(NTH5, 001726xa, 001726ya), (NTH6, 006918xa, 
006918ya), (NTH7, 007329xa, 007329ya). Both 
the ensemble of the 14 accelerograms and the 
ensemble of the 3 accelerogram pairs, NTH1, 
NTH3 and NTH5 satisfy the response spectrum 
compatibility requirements of OPCM3431 (2005). 
Five incremental dynamic analyses (IDA) are per-
formed with 3 the accelerogram pairs, NTH1, 
NTH3 and NTH5 for ag = 0.15g, 0.12g, 0.09g, 
0.06g and 0.03g. The absolute maximum values 
(as indicated by Eurocode 8, 2005) obtained with 
the three analyses are considered. The shear 

strength is checked using the Eurocode 2 (2005) 
formulas, based on the modified compression 
field theory. The results obtained from the 3 ac-
celerogram pairs using the maximum shear forc-
es indicate that for ag = 0.03g the piers do not 
fail. The first pier to fail in the longitudinal direc-
tion is in bent 1 for an acceleration ag = 0.06g. 
For an acceleration ag=0.15 g nearly all the pier 
columns fail in shear. The members sections are 
assumed to fail in flexure when the ultimate con-
crete strain, εcu = 0.0035 is reached. The high 
torsion of the first bent causes failure of the out-
most external column, labeled Pier 1A. The base 
section at flexural failure is shown in Figure 5. The 
high biaxial bending causes a remarkable neutral 
axis rotation. The maximum concrete strain and 
shear forces reached at the Pier 1A base for ag = 
0.06g are shown in Table 1. If only three pairs of 
accelerograms are considered εcmax = 0.00353, 
VSdx,max = 254.9 kN and VSdy,max = 228.5 kN 
whereas the average of the results obtained with 
7 pairs of accelerograms provide design values of 
εcmax = 0.00318, VSdx,max = 190.3 kN and VSdy,max 
= 162.9 kN.

In order to evaluate the maximum peak ground ac-
celeration that the bridge can withstand, it is neces-
sary to also account for the importance factor 
=1.3. Therefore, considering the maximum results of 
three accelerograms, the acceleration which caus-

es flexural failure of the bridge is 0.046g, whereas 
the shear failure acceleration is 0.028g. If the aver-
age of the results obtained with 7 accelerograms 
is considered, the peak ground accelerations that 
induce failure increase by about 10%.

Figure 5:
Base section at failure

Table 1:
Maximum concrete strain and 
maximum shear at the base of 
column A

εcmax VSdx,max VSdy,max

Strainx1000 kN kN

NTH1 3.53 198 201.7

NTH2 1.11 139.2 117.3

NTH3 3.32 254.9 219.9

NTH4 0.55 110.3 44.9

NTH5 2.38 200 228.5

NTH6 0.85 150 102

NTH7 10.57 279.8 226
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The main findings of this paper are summarized in 
hereafter. The Vasto Marina viaduct has a high risk 
of failure for the design seismic input corresponding 
to the severe damage limit state (reference return 
period of 50 years). The maximum peak ground 
accelerations that the viaduct can withstand ac-
cording to RSA and NTH analyzes are similar if 
the uncracked section properties are used for the 
RSA. This result indicates that for bridges with 
limited ductility capacity, the uncracked sections 
may be used for the analyses. The NPO analyses 

are performed separately for each direction. In the 
case of irregular bridges, with high torsional forces 
and high biaxial bending the NPO appears to be 
difficult to apply and unreliable. On the other hand, 
the behavior factors predicted with the NPO in 
the longitudinal and transverse directions seem to 
confirm the values originally selected for the RSA 
analysis. In several codes the ultimate bending 
capacity is estimated on the basis of the ultimate 
chord rotation. For example, Eurocode 8 (2005) 
uses the following formula:
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where Φu is the ultimate curvature, ΦY is the yielding 
curvature, Lp is the plastic hinge length and L is the 
distance from the end section of the plastic hinge 
to the point of zero moment in the pier (shear span 
length). The formula was calibrated on the basis of 
simple bending tests. How reliable (and accurate) 
is the above approach for biaxial bending checks, 
such as those necessary for the bridge studied 
in this paper? Moreover, how can L be defined in 
the case of biaxial bending? It appears that further 
investigations are needed to improve the current 

design guidelines for seismic vulnerability assess-
ment of existing concrete bridges
This paper presents the results of an ongoing ef-
fort. Further studies are necessary to test and im-
prove the nonlinear methods of analyses currently 
included in seismic design codes. Such nonlinear 
methods, and in particular nonlinear dynamic anal-
yses, appear to be the only logical and physically 
motivated approach to the study of older bridges, 
originally conceived and built without considering 
modern concepts of capacity design.

8. Conclusions
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Adeguamento statico e 
sismico di un viadotto 
esistente

Il cavalcavia sulla stazione centrale di Treviso 
rappresenta l’ingresso Sud alla città dalla S.S. 
13 “Pontebbana” per il traffico proveniente da 
Mestre e da Venezia.

L’Amministrazione Comunale di Treviso ha ri-
scontrato il danneggiamento degli apparecchi di 
appoggio delle spalle del cavalcavia sulla stazio-
ne centrale, che devono essere sostituiti.

Il cavalcavia (1939) ha tre campate con impalca-
to a piastra ortotropa e pile quadrate, fondate su 

pali trivellati. L’impalcato, solidale alle pile, è ap-
poggiato alle spalle con carrelli scorrevoli.

La sostituzione degli apparecchi di appoggio 
richiede la valutazione della vulnerabilità sismica 
dell’opera e della capacità portante per le usuali 
condizioni di esercizio. 

La descrizione dell’opera

Figura 1:
Il prospetto del cavalcavia

Figura 3:
Il dettaglio dell’appoggio 
danneggiato

Figura 2:
Sezione trasversale dell’impalcato

1	 Ingegnere, Direttore Tecnico di C&T engineering Srl
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[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]

Figura 6:
L’apparecchio di appoggio

Figura 4:
L’elevazione della pila 

Figura 5:
La sezione della pila

Tabella 1:
La stratigrafia del terreno

Profondità  
Stratigrafia

terreno
Ed

[MPa]
φ [deg]

0,00
-1,50

argilla limosa 5,43 0

-1,50
-3,00

argilla limosa 5,94 0

-3,00
-6,00

sabbia limosa 9,45 34

-6,00
-8,00

argilla limosa 5,94 0

-8,00
-11,00

sabbia limosa con 
intercalazioni argillose

7,93 33

-11,00
-16,00

ghiaia sabbiosa 65,8 >45



STRUCTURAL MODELiNG S4 121

[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]

Figura 7:
La cerniera FEMA

Tabella 2:
I parametri spettri di progetto

La capacità portante dell’opera è stata valutata su un modello tridimensionale agli elementi finiti.

L’analisi pushover è eseguita assumendo come 
modello di plasticità concentrata la cerniera pla-
stica FEMA 356. La correttezza dell’ipotesi è 

confermata ripetendo l’analisi pushover con un 
modello a plasticità diffusa. Le Figure 9 e 10 ri-
portano il confronto fra le curve ottenute.

Il performance point della struttura si trova sem-
pre nel ramo elastico della curva di capacità, an-
che nel caso dello SLU: la verifica della struttura 

esistente può essere pertanto svolta mediante 
analisi dinamica lineare, ma il coefficiente di strut-
tura deve essere assunto q = 1,0.

Le analisi numeriche

SLO SLD SLV SLC

V
N
 =

 5
0

 a
n

n
i

ag 0,055 0,071 0,179 0,233

F0 2,480 2,448 2,512 2,563

TC* 0,268 0,287 0,352 0,363

SS 1,500 1,500 1,430 1,342

CC 1,622 1,585 1,482 1,466

ST 1,000 1,000 1,000 1,000

q 1,000 1,000 1,000 1,000

V
N
 =

 1
0

0
 a

n
n

i

ag 0,076 0,095 0,231 0,254

F0 2,449 2,467 2,561 2,581

TC* 0,293 0,315 0,363 0,367

SS 1,500 1,500 1,346 1,307

CC 1,574 1,538 1,467 1,461

ST 1,000 1,000 1,000 1,000

q 1,000 1,000 1,000 1,000

V
N
 =

 1
5
0
 a

n
n
i

ag 0,091 0,113 0,254 0,254

F0 2,462 2,471 2,581 2,581

TC* 0,310 0,325 0,367 0,367

SS 1,500 1,500 1,307 1,307

CC 1,546 1,521 1,461 1,461

ST 1,000 1,000 1,000 1,000

q 1,000 1,000 1,000 1,000
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Figura 8: Il confronto curve di capacità sisma longitudinale Figura 9: Il confronto curve di capacità sisma trasversale

Figura 12: La deformata 2° modoFigura 11: La deformata 1° modo

Tabella 3:
I tagli alla base e gli spostamenti 

in sommità delle pile
Figura 10:
La curva di capacità della 
struttura

La verifica della struttura esistente è stata svolta mediante analisi dina-
mica lineare con lo Spettro di Risposta di Progetto (Periodo fondamen-
tale T0 = 0,31 s).

Vita nominale, 
stato limite

Taglio (kN) Spostamento (m)

VN = 50; SLC 13090 0,01303

VN = 100; SLV 12990 0,01292

VN = 100; SLC 13870 0,014

VN = 150; SLV 13870 0,014

VN = 150; SLC 13870 0,014

La verifica della struttura esistente

L’opera è stata progettata e realizzata con cura, 
in affinità con le regole costruttive dell’epoca, mi-
rate alla resistenza nei confronti dei cariche statici 
verticali; tanto le pile quanto l’impalcato soddisfa-
no le verifiche agli stati limite ultimi e di esercizio 
nei confronti delle azioni verticali permanenti e va-
riabili da traffico. Le armature trasversali delle pile 

non sono invece adeguate alle azioni sismiche, 
all’epoca non contemplate dalla Normativa. La 
verifica delle pile ha portato ai seguenti risultati:
• capacità deformativa soddisfatte per tutti gli ele-
menti, con comportamento duttile delle pile;

• taglio resistente alla base inferiore a quello di 
progetto, con rottura fragile a taglio delle pile.

I risultati

[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]
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Figura 16:
Il confronto fra struttura isolata e 

non del sisma longitudinale

Figura 17:
Il confronto fra struttura isolata e 

non del sisma trasversale

Figura 18A e 18B:
Il confronto delle sollecitazioni 

dell’impalcato

[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]
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Figura 13:
Il confronto taglio resistente e di 
progetto del sisma longitudinale

Figura 14:
Il confronto taglio resistente e di 
progetto del sisma trasversale

Escludendo la possibilità di rinforzare le pile alla 
base con una camicia di cls, si sono prese in 
considerazione la cerchiatura delle pile con CFRP 
e l’isolamento sismico. La prima aumenta la rigi-
dezza e la resistenza delle pile, ma non la duttilità 

della struttura, cosa che si ottiene invece intro-
ducendo un adeguato sistema di isolamento. Le 
Figure 13 e 14 mostrano il confronto fra il taglio 
resistente della struttura originale e di quella rin-
forzata con tre strati di CFRP.

Ipotizzando di impiegare isolatori Lead Rubber 
Bearing con uno smorzamento del 33 %, si ottie-
ne un aumento del periodo della struttura (Tlong 

= 0,31 →1,50 s e Ttrasv = 0,29 →1,52 s) con una 
riduzione del taglio alla base del 50%.

La verifica della struttura isolata è stata svolta ese-
guendo analisi dinamiche non lineari time history. Le 
Figure 16 e 17 mettono a confronto il taglio alla base 

e il taglio resistente della struttura isolata e non. Il 
comportamento elastico della gomma assicura un 
ottimo ricentraggio post-sisma dell’impalcato.

Gli interventi di adeguamento

Tabella 4:
I parametri caratteristici isolatori LRB

LRB PILE SPALLE

K1 [KN/m] 15400,0 25000,0

F1 [KN] 183,0 281,0

K2 [KN/m] 2068,5 1323,8

F2 [KN] 317,7 368,0

K2/K1 0,13432 0,05295

x1 [mm] 11,880 11,240

x2 [mm] 77,000 77,000

ξ 0,269 0,393

Figura 15:
Il legame costitutivo isolatori LRB

[ Adeguamento statico e sismico di un viadotto esistente ]
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Definizione Note

Tipo di modellazione FEM per l’intera struttura Si è preso in considerazione il comportamento 
flessionale

Tipo elementi finiti prevalentemente usati Beam Link (lineari) per gli appoggi ed i vincoli come le 
selle gerber; Link (non lineari) per i dissipatori 
elastoplastici

Numero elementi totale >500 elementi beam

Massimo Aspect Ratio dei 2D e 3D -

Tipo di solutore per estrazione di auto valori Ritz

È utilizzato il controllo della sequenza di Sturm no

%massa partecipante estratta 36 modi di vibrazione
DirY=95.95% (trasversale)
DirX=91.37% (longitudinale)

Modi di vibrazione principali traslazionali in 
direzione trasversale, tenendo conto del vincolo 
fisso in direzione longitudinale sulle spalle del 
viadotto

Metodi di combinazione auto valori CQC

%massa partecipante 1° modo ai fini della 
Pushover

91.63% in direzione trasversale. L’analisi statica non lineare (PushOver) è stata 
utilizzata per una pila a telaio per la validazione 
dell’intero modello

Nonlinearità del materiale Pile modellate con elementi beam a fibre (plasticità 
diffusa)
Legami costitutivi Materiali: Modello di Mander 
(Concrete) Modello di Menegotto-Pinto (Steel)

Parametri della non linearità (Ec, Es, f’t, εt)

Schema iterativo dell’analisi non lineare statica Schema iterativo:(controllo in spostamento δmax 
=30cm)

Raggiunta convergenza

Analysis Report

Il comportamento dei ponti esistenti in occasione 
di terremoti più o meno recenti ha offerto impor-
tanti spunti di discussione in merito all’efficienza 
delle metodologie di progetto utilizzate nel pas-
sato. Tra gli anni ’50 e ’70 sono stati realizzati 
la quasi totalità di ponti e viadotti la cui proget-
tazione è stata spesso ispirata a metodi basati 
su analisi lineari in una quasi totale assenza di 

criteri di progetto che privilegiassero i comporta-
menti duttili e lo studio dei dettagli delle sezioni. 
Gli studi numerici e sperimentali (Progetti Reluis 
e Retrò) che da anni si svolgono su queste tem-
atiche hanno già segnalato l’esigenza di svolgere 
ulteriori indagini sulle strutture con tali requisiti ed 
in particolare per quelle realizzate in zone con in-
tensa attività sismica.

Introduzione
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Il Viadotto Rio Torto (fig.1) si trova sull’autostrada 
A1 nel tratto Firenze-Bologna in località Roncobi-
laccio (BO), è stato costruito intorno alla fine degli 
anni ’50 ed ha uno sviluppo di 421m.
Il viadotto è composto da 12 stilate di pile a telaio 
con colonne di sezione circolare, cava o piena, di 
altezza variabile tra i 41 m al centro del viadotto e 
di 13.8 m in prossimità della spalla dal lato Firenze. 
Le campate sono 13 di cui le iniziali, sia dal lato 
Firenze che dal lato Bologna, misurano 29.05 m, 
mentre le restanti hanno luci di 33.00 m. Esso è 
stato realizzato su suolo rigido, il tutto comprovato 
dalla presenza di fondazioni superficiali (plinti) su 
tutte le pile.
Trattandosi di un viadotto di importanza strate-
gica, ad esso corrisponde una vita di riferimento 
VR = VN × CU = 200 anni ed una probabilità di 
superamento in VR pari al 5% in 50 anni, da cui 
TR = 2475 anni e ag = 0.334.  Al fine di effettu-
are una analisi dinamica non lineare, possibilità 
contemplata dalle NTC 2008, sono state scelte 
10 coppie di accelerogrammi naturali spettro-
compatibili secondo le due direzioni principali del 
moto (X,Y). 
Ciascuno dei 10 accelerogrammi selezionati at-
traverso l’ausilio del software Rexel, è stato poi 
scalato in modo da approssimare lo spettro nor-
mativo nell’intervallo dei periodi tra 0.5 e 4 sec-
ondi (fig.2).

Figura 2

Il modello dell’intero viadotto, è stato realizzato 
mediante il software agli elementi finiti MIDAS Gen 
2010 (fig.3) ed è stato considerato soltanto il com-
portamento flessionale.

Figura 3

Questo programma ha molti vantaggi tra cui la 
facilità e la rapidità di esecuzione di analisi non 
lineari, e la possibilità di definire le sezioni di ogni 
singolo elemento sia a plasticità concentrata che 
a plasticità diffusa con sezioni a fibre. Il modello 
è stato realizzato in scala 1:1 ed è composto da 
elementi “beam” a fibre che riproducono la reale 
disposizione delle barre di armatura nelle sezioni 
delle colonne e trasversi delle pile (fig.4).

Figura 4

L’impalcato è stato invece modellato sempre con 
elementi “beam” elastici, in quanto si presuppone 
che durante l’azione sismica rimanga in campo 
elastico.

Per poter assegnare la massa lungo 
l’impalcato, ogni campata del ponte 
è stata suddivisa in 5 parti aventi 
lunghezza compresa tra 5.81m e 
6.60m e la massa traslazionale è 
stata definita su questi conci, lungo 
le direzioni trasversali e verticale 
(mx, my, mz). La massa rotazionale 

(mθx) è stata definita solamente in-
torno all’asse longitudinale (Y). Per 
completezza, anche la massa delle  
pile è stata considerata nel modello, 
nonostante la massa dell’impalcato 
sia preponderante (fig.5).

Definizione del caso di studio 

Assegnazione delle masse

Figura 1

Figura 5
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Per ogni pila sono state considerate le masse 
nodali; la massa concentrata è stata calcolata 
prendendo in considerazione il peso al metro 

dell’elemento colonna o trasverso e moltiplicato 
per la lunghezza di influenza di ogni nodo.

Alla base delle pile, le fondazioni superficiali (plinti) 
sono state considerate come vincoli fissi (incastri) 
in tutte le direzioni data l’assenza di fenomeni di up-
lift. Per le spalle di entrambi i lati del ponte invece, 
sono stati assunti vincoli scorrevoli (carrelli)  af-
finché l’impalcato potesse essere libero di traslare 
in direzione longitudinale (Y globale), ma trattenuto 
in direzione trasversale (X globale) e verticale (Z 
globale). Per quanto riguarda le selle Gerber, esse 
sono state modellate come delle cerniere, quindi 
con la possibilità di trasferire sforzi di taglio in di-
rezione verticale, longitudinale e trasversale ma di 
non potere scorrere in queste direzioni. 
Per quanto riguarda il collegamento del ponte alle 
pile, sono state create due travi rigide che unis-
cono il centro di massa del ponte fino alla cima 
delle pile. La rigidezza di queste travi si presume 
essere infinita, perché è ragionevole considerare 
che non siano deformabili, data la presenza nella 
realtà di un solettone irrigidente nella parte inferi-
ore dell’impalcato (fig.7).

L’impalcato è stato modellato come un elemento 
“beam” longitudinale, posizionato ad una altezza 
rispetto al piano degli appoggi che corrisponde 
al baricentro della sezione. Essa è stata realizzata 
tenendo conto di quelle proprietà della sezione re-
ale dell’impalcato, che potessero influire sul com-
portamento della struttura, come ad esempio il 
momento di inerzia.

Calcestruzzo

In caso di forti sollecitazioni cicliche, le prove speri-
mentali hanno potuto confermare come in effetti 
sia il confinamento della sezione a dare il maggior 
contributo di resistenza. Per questo si deve fare 
riferimento ad un modello più raffinato che tenga 
conto anche di questo contributo. Il modello di 
Mander (1988) presente in Midas, si rivela adatto 
allo scopo. Le armature trasversali sono previste 
per tenere conto del confinamento del calces-
truzzo e per evitare la rottura per instabilità delle 
barre di armatura longitudinale e di rottura a taglio 
dell’elemento. 

Acciaio

Il comportamento non lineare per l’acciaio da ar-
matura utilizzato è quello elaborato da Menegotto 
e Pinto (1973) (fig.6) e modificato in seguito da 
Filippou et al. (1983), che include la deformazione 
isotropa per incrudimento. Il modello è stato utiliz-
zato nel corso degli anni e si è sempre dimostrato 
molto efficiente restituendo valori in accordo con 
i risultati sperimentali di barre per armatura sog-
gette a carico ciclico.

Leggi costitutive non lineari dei materiali nel modello

Condizioni di vincolo

Figura 6

Figura 7
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Per la verifica allo stato limite di collasso (SLC), 
il modello del viadotto descritto in precedenza è 
stato sottoposto all’azione sismica per mezzo del 
set di dieci accelerogrammi precedentemente se-
lezionato, ognuno dei quali è stato applicato in una 
direzione del piano (X,Y).  
Per ogni accelerogramma sono state valutate le 
medie di alcune grandezze caratteristiche, come gli 
spostamenti massimi in sommità delle pile, le ro-
tazioni degli elementi verticali e trasversali, il taglio 
di piano, il taglio sui trasversi, il momento flettente 
sulle colonne ed il drift di interpiano definito come:

=o ben progettati nei confronti delle sollecitazioni 
flessionali indotte da forzanti sismiche.
Per i meccanismi di rottura fragili il confronto tra 
domanda e capacità viene fatto in termini di forze 

anziché di deformazioni, come è stato fatto per i 
meccanismi duttili.
Nel caso di flessione, sia le colonne che i tras-
versi delle pile analizzate (9 ed 11) si trovano ben 
all’interno del range di sicurezza prestabilito. In rif-
erimento alle sollecitazioni di taglio, invece si evince 
una condizione generale degli elementi delle due 
pile, più prossima alla soglia di sicurezza.
Da queste analisi, risulta evidente come il viadotto 
Rio Torto, non sia al sicuro in caso di evento tel-
lurico importante e che seppure possa sembrare 
scongiurato il pericolo di collasso globale della 
struttura, a livello locale (in particolare nei tras-
versi) si hanno rotture di tipo fragile, dovute alle 
azioni taglianti, causate dalla eccessivo passo 
delle staffe presenti.

Analisi dinamica non lineare

Figura 8

Figura 9

Articolo pubblicato sul Numero 7 della Rivista Structural Modeling



CSPFea s.c.
via zuccherificio, 5/d - 35042 este (pd) italy
tel. +39 0429 602404 - fax +39 0429 610021
info@cspfea.net - www.cspfea.net

Specialisti nel garantire un Supporto 
professionale e avanzato nei settori:

•	Modellazione numerica Strutturale FEM
•	Analisi numerica Sismica di strutture
•	Analisi Non Lineare di strutture
	 (CA, Acciaio, Muratura, Lastre)
•	Analisi numerica di Interazione
	 Terreno-Struttura

TNO DIANA
A TNO Company

BuildSoft



Pacchetto

Base
1 licenza Midas GenFX plus version
1 giornata CORSO avviamento all’uso MIDAS GenFX
1 copia cartacea libro “Vulnerabilità Sismica di Strutture Esistenti”
1 copia cartacea libro “Analisi Non Lineare di Strutture in Muratura e miste”

Cosa si può fare con il Pacchetto Base?
Modellazione ed analisi lineare e non lineare di strutture semplici e complesse in ca, acciaio, 
murature e miste; pushover con metodo a telaio equivalente o modelli continui con elementi 
plate e brick. Verifiche secondo NTC,EC ed altri codici internazionali

Pacchetto

Advanced
 1 licenza Midas GenFX advanced version
 1 giornata CORSO avviamento all’uso MIDAS GenFX
 1 copia cartacea libro “Vulnerabilità Sismica di Strutture Esistenti”
 1 copia cartacea libro “Analisi Non Lineare di Strutture in Muratura e miste”

Cosa si può fare con il Pacchetto Advanced?
Modellazione ed analisi lineare e non lineare di strutture semplici e complesse in ca, acciaio, 
murature e miste; pushover con metodo a telaio equivalente o modelli continui con elementi 
plate e brick. Verifiche secondo NTC,EC ed altri codici internazionali
Costruzione per fasi nelle strutture speciali, grandi spostamenti,precompression
e,reologia materiali, analisi dinamiche non lineari, dissipatori.

Expert
1 licenza Midas FEA
1 licenza Midas GenFX plus version
1 giornata CORSO avviamento all’uso MIDAS GenFX plus version
1 copia cartacea libro “Vulnerabilità Sismica di Strutture Esistenti”
1 copia cartacea libro “Analisi Non Lineare di Strutture in Muratura e miste”

Cosa si può fare con il Pacchetto Expert?
Modellazione ed analisi lineare e non lineare di strutture semplici e complesse in ca, acciaio, 
murature e miste; pushover con metodo a telaio equivalente o modelli continui con elementi 
plate e brick. Verifiche secondo NTC,EC ed altri codici internazionali
Utilizzo di analisi e legami costitutivi avanzati per materiali fragili (muratura e 
c.a.) dedicati a complesse modellazioni a plate e brick.

Pacchetto

CSPFea s.c.
via zuccherificio, 5/d - 35042 este (pd) italy
tel. +39 0429 602404 - fax +39 0429 610021
info@cspfea.net - www.cspfea.net



STRUCTURAL MODELiNG S4 131



STRUCTURAL MODELiNG S4132




