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ABSTRACT: 
Il lavoro affronta lo studio della duttilità dei setti di controvento antisismici in calcestruzzo armato. Il compor-
tamento dei setti nel campo di spostamenti oltre il limite elastico pone ancora dei problemi, in particolare do-
vuti all’incertezza relativa alla loro duttilità. Recenti lavori sperimentali hanno infatti messo in evidenza il ri-
schio di una crisi per taglio alla base dei setti che può penalizzare fortemente la loro capacità di spostamento. 
Nel presente lavoro sono riportati i risultati più significativi di una prova sperimentale, a scala reale, su un set-
to di controvento dimensionato per un edificio di cinque piani, sottoposto a carichi orizzontali ciclici. Nel la-
voro sperimentale il problema della limitata duttilità flessionale dovuta al taglio è stato risolto adottando ar-
mature di grosso diametro uniformemente distribuite lungo l’intera sezione. Il setto di indagine ha raggiunto 
una duttilità in termini di spostamento superiore a sei, con un drift massimo del 2,5%, senza decadimento di
resistenza e senza significativi fenomeni di scorrimento nella zona critica di base. La prova ha permesso di
valutare l’estensione della regione a comportamento plastico e di dare indicazioni sulla lunghezza della cer-
niera plastica equivalente. 
Accanto ai risultati sperimentali sono riportate alcune semplici formulazioni analitiche che, avvalorate dal 
confronto con i dati sperimentali, possono costituire un primo riferimento per la valutazione delle caratteristi-
che necessarie per le verifiche sismiche, quali la capacità di spostamento, la duttilità e la resistenza ultima del
setto rispetto a quella di inizio di snervamento. 
 

1 INTRODUZIONE 

Il sistema a setti sismo-resistenti per gli edifici 
presenta caratteristiche che meglio si adattano alle 
tecniche costruttive adottate nella tradizione italiana. 
La possibilità di disporre i setti nelle pareti perime-
trali consente, senza sacrificio di superficie fruibile, 
di risolvere il problema delle fondazioni, in quanto i 
setti possono essere impostati sulle pareti perimetrali 
del piano interrato. Il sistema a setti progettati se-
condo lo schema a mensola con formazione di cer-
niera plastica alla base, offre il vantaggio di non ri-
sentire significativamente della pericolosa 
interazione dei tamponamenti fragili. Si ricorda che 
tale interazione, nel caso dei telai, è stata causa di 
numerosi collassi per la formazione di meccanismi 
anomali molto più deboli di quelli previsti nel pro-
getto. Nel sistema a setti è necessario garantire una 
elevata duttilità alle cerniere plastiche, essendo que-
ste limitate in numero ed avendo una relativamente 
modesta estensione. 

Molti studi e ricerche riportati in letteratura mo-
strano l’interesse per questo argomento, ma 
l’onerosità di prove sperimentali in scala reale non 
ha consentito di verificare le reali capacità di defor-
mazione indicate dagli studi numerici o teorici. 

Le prove sperimentali in scala ridotta introducono 
fattori di incertezza che non consentono di estendere 
i loro risultati alle strutture reali. Le poche prove in 
scala reale si riferiscono a pareti molto tozze preva-
lentemente sollecitate a taglio [1-6]. 

La prova sperimentale [7] eseguita su un setto di 
un edificio di cinque piani ha mostrato una potenzia-
le elevata duttilità a flessione, che è stata penalizzata 
da una rottura fragile a taglio a conferma delle non 
poche incertezze sul ruolo del taglio nei confronti 
della flessione, già segnalate da più autori [8]. Nel 
lavoro sperimentale relativo ad un setto in scala rea-
le [9] il problema della limitata duttilità flessionale 
dovuta al taglio è stato risolto adottando armature di 
grosso diametro uniformemente distribuite lungo 
l’intera sezione. Tale soluzione teoricamente offre 
una buona sovra-resistenza a taglio ed ha consentito 



di raggiungere una notevole duttilità flessionale, che 
in termini di spostamento è risultata superiore a 6. 
Tale soluzione, sia pure combinata con una notevole 
staffatura di confinamento, risolve agevolmente an-
che il problema della congestione di armature che ri-
sulta inevitabile nel caso di armature concentrate nei 
pilastrini di estremità. 

Accanto ai risultati più significativi della parete 
sperimentale, nel presente lavoro vengono riportate 
alcune formulazioni analitiche che di fatto costitui-
scono una estensione dell’approccio classico per le 
sezioni in c.a. al caso delle sezioni ad armatura uni-
formemente distribuita. Tali formulazioni analitiche, 
avvalorate dal confronto con i dati sperimentali, pos-
sono costituire un primo riferimento semplice per la 
valutazione delle caratteristiche necessarie per le ve-
rifiche sismiche, quali la capacità di spostamento, la 
duttilità e la resistenza ultima del setto rispetto a 
quella di inizio di snervamento. 

2 RICHIAMI SULLA PROVA SPERIMENTALE 
E RISULTATI SIGNIFICATIVI 

La prova sperimentale riguarda un setto di ce-
mento armato che è stato progettato facendo riferi-
mento ad un edificio di cinque piani fuori terra sog-
getto ad un’azione sismica orizzontale rilevante. La 
risultante delle azioni sismiche orizzontali agente sul 
setto allo stato limite ultimo è stata assunta pari a 
600 KN, corrispondente al 30% del peso complessi-
vo dei solai, con un’area di competenza di 250m .  

I carichi verticali applicati pari a 1000KN si rife-
riscono invece al peso dei solai portati, con area di 
competenza pari a 225m . 

 

 
Figura 1 – Vista d’insieme del setto sperimentale (bianco) e del 
banco di prova. 

L’altezza del setto sperimentale, pari a 10m, è 
stata ridotta rispetto a quella di 15m dell’edificio di 
riferimento, in quanto la risultante delle azioni oriz-
zontali è ipotizzata a 2 3  dell’altezza, come viene 
assunto per il primo modo di vibrare della struttura. 

Il setto di prova è vincolato al piede ad una tra-
versa rigida che simula l’incastro all’elemento di 
fondazione. 

Accanto al setto è stato realizzato un secondo set-
to delle stesse dimensioni che fornisce la spalla di 
contrasto per l’applicazione del carico (v. Fig.1). 

Il carico orizzontale hF  ciclico è applicato alla 
quota di 9,5m (v. Fig.2) mediante un martinetto da 
700KN, mentre il carico complessivo verticale vF  è 
stato applicato in testata mediante un cavo di pre-
compressione da 1000KN. La parete di contrasto è 
stata fortemente precompressa (7000KN) per ottene-
re una resistenza largamente superiore rispetto al set-
to di prova. Data la snellezza in gioco, il setto di 
contrasto è stato controventato mediante l’elemento 
“b” (Fig.2). Le due guide “a” in sommità realizzano 
il vincolo a pattino che consente al setto di prova i 
soli movimenti flessionale nel suo piano. 
 

 
Figura 2 – Caratteristiche geometriche del setto sperimentale e 
del banco di prova. 

Le armature longitudinali ( 20 20φ ) sono disposte u-
niformemente per garantire la sovraresistenza a ta-
glio nella zona critica dove si forma la cerniera pla-
stica (Fig.3). 

Alla luce del collasso per taglio della precedente 
prova sperimentale su un setto analogo [7] la sovra-
resistenza a taglio è stata affidata esclusivamente 
all’effetto spinotto di sedici delle venti armature 
longitudinali 20φ , escludendo le due di estremità di 
entrambi i lati. La sovraresistenza calcolata solo con 
questo meccanismo è stata pari al 50% delle azioni 
di progetto. Al fine di migliorare le caratteristiche di 
duttilità, nella zona critica è stata adottata una staffa-
tura di confinamento che fornisce al calcestruzzo 



una sovraresistenza del 40% ed una deformazione 
ultima pari all’1,6% (calcolate secondo EC2). 

 
 

 
Figura 3 – Disposizione delle armature nel setto sperimentale: 
sezioni A-A e B-B specificate in figura 2. 

Le principali caratteristiche meccaniche 
dell’acciaio e del calcestruzzo sono riportate in 
Tab.1 Una discussione dettagliata sulle scelte che 
hanno orientato il progetto del setto di prova sono 
riportate nei lavori [9, 10]. 

In Fig.4 è riportata la storia di carico adottata per 
la prova, che è stata condotta in controllo di sposta-
mento con velocità media in sommità pari a circa 
60 mm h  [9]. 
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Figura 4 – Storia di carico  dei quindici cicli:     Spostamento 
Orizzontale Δ - Numero di Ciclo. 

I risultati più significativi sono riportati nelle 
Fig.5 e 6. Dopo i primi due cicli in campo non fessu-
rato, con spostamenti in sommità pari a 6mm (punto 
A Fig.5), sono stati effettuati sette cicli a spostamen-
to crescente fino a 40mm, corrispondenti all’inizio 
dello snervamento delle due barre più esterne (punto 
B). 
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Figura 5 – Diagramma Forza-Spostamento di tutti i cicli di ca-
rico applicati al setto di prova. 

Nei successivi sei cicli in campo plastico, lo sposta-
mento è stato fatto crescere fino a 250mm (punto C), 
valore assunto come deformazione ultima nominale. 
In questa situazione la duttilità μΔ  in termini di spo-
stamento è risultata pari a 250 40 6, 25μΔ = = . Il 
comportamento si è mantenuto stabile fino 
all’ultimo ciclo, senza decadimento della resistenza, 
in accordo con il modesto danneggiamento della se-
zione alla base, per lo più limitato al distacco del co-
priferro nella zona più esterna (Fig.6). 

La prova è stata interrotta per evitare un eccessi-
vo danneggiamento e rendere possibile la riparazio-
ne per il proseguimento del programma sperimenta-
le. I risultati comunque hanno fornito valori di 
duttilità superiori ai valori massimi indicati dalle 
norme e hanno lasciato intravedere una ben superio-
re capacità di deformazione. 

 

 
Figura 6 – Dettaglio della zona critica del setto durante 
l’applicazione dello spostamento massimo in sommità del ciclo 
15. 



Tabella 1 – Caratteristiche meccaniche del calcestruzzo e delle 
armature nella zona critica del setto sperimentale. Valori medi 
di tre provini. 

Calcestruzzo Acciaio 
Rcm, MPa 50,1 fsy,m, MPa 559 

Ec, MPa 28300 fsu,m, MPa 659 

εccu % 1,60 εsy , % 0,27 

UNI-EN 12390 standard test 
su provini cubici  

UNI-EN10002 standard test 
su barre di armatura 

 
L’efficacia delle armature distribuite per garantire 

la sovraresistenza a taglio è stata messa ben in evi-
denza dal modesto scorrimento alla base, che allo 
stato limite ultimo è risultato pari a 4mm [9]. I nu-
merosi strumenti di misura delle deformazioni di-
sposti alla base del setto hanno consentito di ricavare 
le curvature in alcuni tratti del setto entro la zona 
critica. Tali deformazioni e curvature sono dettaglia-
tamente illustrate nel lavoro [9]. Nella Fig.7 è ripor-
tato il diagramma delle curvature φ  allo stato limite 
ultimo (ciclo 15) lungo l’asse verticale z .  
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Figura 7 – Diagramma sperimentale della curvatura lungo 
l’asse z nella zona critica del setto. 

In particolare la zona plastica alla base del setto si 
è estesa fino alla quota 2,3z m=  dall’incastro, equi-
valente all’82% dell’altezza della sezione 
( 2,8H m= ). Tale diagramma ha consentito di rica-
vare l’estensione della cerniera plastica equivalente 

pL . L’estensione di tale cerniera ideale a curvatura 
costante è risultata pari a 0, 4pL H=  (Fig.7). Tale 
valore è stato ottenuto eguagliando l’integrale delle 
curvature reali all’area del rettangolo definito dalla 
curvatura massima e dalla altezza pL . 

3 VALUTAZIONE ANALITICA DELLA 
DUTTILITÀ E CONFRONTI 

Il problema della duttilità dei setti di controvento, 
riferita allo spostamento in sommità, può essere ri-
solto attraverso la valutazione della duttilità della 
cerniera plastica alla base del setto. Il comportamen-
to non-lineare e la duttilità delle cerniere plastiche 
delle strutture in c.a. è stato, ed è tuttora, oggetto di 

numerosi studi teorici, numerici e sperimentali sia 
per carichi monotonici [11-12] che ciclici [13-21]. I 
fenomeni in gioco sono numerosi e complessi, coin-
volgendo principalmente l’interazione tra armature e 
calcestruzzo, la fessurazione, il decadimento delle 
resistenze del calcestruzzo e delle armature per cari-
chi ciclici, il confinamento del calcestruzzo, 
l’instabilità plastica delle barre di armatura, il di-
stacco del copriferro e l’interazione taglio-flessione. 

Accanto a studi numerici che si propongono di 
modellare dettagliatamente questi fenomeni, 
l’approccio più ricorrente tende a far rientrare forfe-
tariamente i loro effetti attraverso il concetto di cer-
niera plastica equivalente, caratterizzata da una cur-
vatura costante pari a quella massima della sezione 
di imposta. I fenomeni sopra richiamati, e non ulti-
mo il momento variabile nel tratto plastico, vengono 
tenuti in conto attraverso la lunghezza della cerniera 
plastica equivalente. L’estensione della cerniera pla-
stica per le travi ordinarie viene assunta usualmente 
pari a metà dell’altezza H  della sezione. Alcuni au-
tori hanno suggerito valori più accurati, che nel caso 
dei setti variano tra 0,3 0,8 H÷  [22]. I risultati spe-
rimentali sul setto ad armatura uniforme preceden-
temente illustrati hanno mostrato una lunghezza pari 
a 0, 4pL H=  (v. Fig.7). 

Si ritiene utile richiamare le relazioni classiche 
sulla curvatura della cerniera plastica opportunamen-
te adattate alle sezioni con armatura distribuita, che 
possono risultare di utilità per le verifiche sulla dut-
tilità. 

Nel caso di armature distribuite risulta determi-
nante la propagazione progressiva dello snervamento 
dalle barre più esterne a quelle più interne al cresce-
re del carico. L’incremento del momento resistente 
allo stato limite ultimo, rispetto a quello di inizio di 
snervamento, risulta rilevante a differenza di quanto 
avviene nelle sezioni con armatura concentrata. 

Nel setto sperimentale sopra illustrato tale incre-
mento è risultato pari a circa il 50%; risulta quindi 
significativo definire i valori del momento e della 
curvatura sia al limite elastico che allo stato limite 
ultimo. 

 
Momento e curvatura all’inizio dello snervamento 

Nelle condizioni usuali i setti sono soggetti ad 
una azione assiale relativamente modesta, inferiore 
al 10 15 %÷  della resistenza ultima per sola azione 
assiale. L’armatura complessiva offre una sufficiente 
resistenza a flessione e taglio, garantendo una buona 
duttilità flessionale, se risulta debole rispetto al cal-
cestruzzo, indicativamente con percentuali geome-
triche inferiori a 1,5 2 % ÷ . Per un riferimento, nel 
caso sperimentale sopra riportato, la percentuale è 
stata pari a 0,75%. In queste condizioni, in regime 
fessurato, quando inizia lo snervamento della barra 
tesa più esterna, il calcestruzzo è ancora poco solle-
citato, tanto da essere giustificata l’approssimazione 



di un comportamento elastico lineare nella zona 
compressa. Dall’equilibrio alla traslazione, impo-
nendo la condizione di deformazione al limite elasti-
co per le barre di armatura tese di estremità, nella 
classica ipotesi di sezioni piane e armatura spalmata 
elastica, la distanza yx  tra l’asse neutro e la fibra più 
compressa risulta: 

 
 
 
  (1) 
 
 
con 
 
 
dove ucN N  è il rapporto tra l’azione assiale alla 

base del setto e la resistenza ultima del solo calce-
struzzo per azione assiale centrata, uc ccN f bH= ⋅ , 
essendo b la larghezza della sezione e ccf  la resi-
stenza monoassiale del calcestruzzo confinato. Si è 
indicato inoltre con syf  la resistenza allo snervamen-
to delle armature, con s sA bHρ =  la percentuale 
geometrica rapporto tra l’area dell’armatura longitu-
dinale complessiva e l’area del calcestruzzo integro 
e con cE  ed sE  i moduli elastici del calcestruzzo e 
dell’acciaio. Si nota che la posizione dell’asse neutro 
(eq.1), a differenza della soluzione classica della 
presso flessione per il c.a., è ottenuta dall’equazione 
di equilibrio alla traslazione che risulta in forma 
quadratica dato che la deformazione e lo sforzo 
dell’acciaio teso non sono incogniti ma corrispon-
denti al limite elastico. 

La curvatura al limite elastico risulta: 
 

( )y sy yH xφ ε= −        (2) 
 
essendo syε  la deformazione dell’acciaio al limite 

elastico. 
Il momento flettente yM  all’inizio dello snerva-

mento risulta quindi: 
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Momento e curvatura allo stato limite ultimo 

Allo stato limite ultimo il calcestruzzo confinato 
risulta sollecitato ben oltre il campo elastico tanto da 
essere giustificata l’approssimazione dello “stress-
block” (v.Fig.8). Assumendo che l’acciaio sia in 
campo plastico, sia a compressione che a trazione, 
per l’equilibrio risulta: 
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essendo β  il coefficiente riduttivo che tiene con-
to dell’area ridotta dello stress block, e che anche in 
questo caso si propone pari a 0,8, come per le sezio-
ni ordinarie in c.a. 

La curvatura ultima risulta: 
 

( )u su uH xφ ε= −       (5) 

essendo suε  la deformazione ultima dell’acciaio, 
che sotto carichi ciclici si ritiene debba essere di va-
lore limitato ed in mancanza di valutazioni più accu-
rate dovrebbe essere non superiore a 15 20÷ volte il 
valore syε  al limite di snervamento. 

 

 
Figura 8 – Deformazioni e sforzi di acciaio e calcestruzzo adot-
tati nel calcolo analitico del momento ultimo della sezione del 
setto. 

Occorre osservare che la curvatura ultima può di-
pendere dal raggiungimento della deformazione ul-
tima dell’acciaio teso suε , come nell’eq.(5), oppure 
del calcestruzzo compresso ccuε . La valutazione del-
le deformazioni del calcestruzzo, nelle condizioni di 
azione assiale e percentuale di armatura sopra indi-
cate, risulta generalmente minore del valore di rottu-
ra ccuε . Per un utile confronto, nella prova speri-
mentale il valore della deformazione massima 
misurata è risultato molto minore del valore ultimo e 
pari a circa al 40% del valore di deformazione ulti-
ma indicato in letteratura per il calcestruzzo confina-
to [23-24]. 

Il momento ultimo risulta: 
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Capacita di spostamento allo stato limite ultimo 

La capacità di spostamento e la relativa duttilità, 
importante per le verifiche sismiche, viene ricavata 
attraverso l’integrazione della curvatura nella cernie-
ra plastica, ritenuta costante nel tratto pL  (v.Fig.7). 

Lo spostamento Δ  alla quota z  di controllo risul-
ta: 

 
( )0,5y p pz LθΔ = Δ + ⋅ −      (7) 

dove   
2

3
y

y

zφ
Δ =         (7’) 

è lo spostamento al limite elastico alla quota z, 
( )p u y pLθ φ φ= −  è la rotazione plastica della cernie-

ra equivalente essendo yφ  e uφ  fornite dalle relazio-
ni (2) e (5). 

La duttilità in termini di spostamento risulta: 
 

yμΔ = Δ Δ        (8) 
 

Si noti che μΔ  può essere ricavata anche dal coef-
ficiente di duttilità in termini di curvature φμ  attra-
verso la relazione [22]: 

 
     (8’) 

 
 
I valori di Δ  ricavati dalla (7) sono messi a con-

fronto con quelli sperimentali nella Fig.9, nella quale 
è riportato il diagramma inviluppo delle curve spe-
rimentali di Fig.5.  
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Figura 9 – Confronto tra la curva sperimentale Forza – Spo-
stamento (inviluppo dei quindici cicli di carico applicati alla 
struttura) e i valori teorici al limite elastico (A) e ultimo (B, B’ 
e B’’) per valori della deformazione ultima dell’acciaio 

15,  17,  20su syε ε= . 
 
I punti A e B rappresentano rispettivamente il li-

mite elastico e lo spostamento ultimo forniti dalle re-
lazioni (7) e (7’), con i valori delle caratteristiche 
meccaniche e geometriche del setto sperimentale ri-
portate in Tabella 1. Il punto B corrisponde al valore 

17su syε ε= ⋅ , misurato nella prova sperimentale. Da-
te le incertezze e la variabilità del valore suε , vengo-
no riportati anche i punti corrispondenti ai valori 

15 e 20su syε ε= . 
Il confronto mostra un buon accordo tra i risultati 

analitici e sperimentali, ed evidenzia la sensibile di-
pendenza della capacità di spostamento dal valore 
assunto per la deformazione ultima suε  dell’acciaio, 
in presenza di sollecitazioni cicliche alternate e di 
instabilità plastica. 

4 CONCLUSIONI 

I risultati sperimentali e le formulazioni analitiche 
relative alla duttilità ed alla capacità di spostamento 
dei setti antisismici, illustrati e discussi nel presente 
lavoro, consentono di esprimere le seguenti conside-
razioni conclusive. 

I setti con armatura longitudinale uniformemente 
distribuita nella sezione e calcestruzzo ben confinato 
hanno mostrato una buona duttilità e una elevata ca-
pacità di spostamento, superiori a quelle richieste 
per le verifiche sismiche. 

L’armatura uniformemente distribuita ha fornito 
una sovraresistenza teorica a taglio ben confermata 
dai risultati sperimentali. 

La valutazione analitica della capacità di sposta-
mento e della duttilità del setto, ottenuta mediante  
l’approccio della cerniera plastica equivalente, risul-
ta in buon accordo con i risultati sperimentali. Tali 
valutazioni possono essere di utilità per le verifiche 
sismiche dei sistemi a setti con armatura distribuita, 
soprattutto per l’approccio statico non lineare. 

La capacità di spostamento risulta molto sensibile 
al valore assunto per la deformazione ultima 
dell’acciaio suε  in presenza di sollecitazioni cicliche 
alternate e di instabilità plastica. In mancanza di va-
lori indicati in letteratura, i presenti risultati indicano 
un valore pari a 15 20÷  volte il valore di snerva-
mento syε . 
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