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Mörsch : “Le costruzioni in cemento armato sono tutte quelle in cui i due materiali,
ferro e conglomerato di cemento, risultano uniti in modo da poter opporre insieme
una resistenza statica contro le forze esterne”.

Nervi :“il reale ed effettivo funzionamento di una struttura iperstatica dipende da
tanti e così mutevoli condizioni e circostanze esecutive, da essere a priori
assolutamente indeterminato ed indeterminabile”.

Belluzzi :“la teoria del cemento armato è soltanto un compromesso fra la
necessità di ottenere formule che consentano di sottoporre al calcolo i vari problemi
della pratica, e quella di scostarsi il meno possibile dalla realtà, assai più complessa
che nelle altre costruzioni”.



1) il ferro sopperisce alla deficiente resistenza a trazione del calcestruzzo
(che anzi nei calcoli si ritiene nulla) che offre invece una buona resistenza a
compressione;

2) collaborazione sicura e solida tra ferro e calcestruzzo che aderiscono
fortemente durante la presa, tale unione non è insidiata dalle dilatazioni
termiche in quanto i due materiali presentano all’incirca lo stesso
coefficiente di dilatazione;

3) conservazione delle sezioni piane durante la deformazione;

4) le sollecitazioni esterne e le deformazioni si calcolano come per i solidi
omogenei; cioè si ritengono validi i risultati della teoria dell’Elasticità e della
Scienza delle Costruzioni in genere



METODO CLASSICO O DELLE TENSIONI AMMISSIBILI

5) il calcestruzzo segue la legge di Hooke; cioè le tensioni e le deformazioni
risultano legate da una legge di tipo lineare, e risultano proporzionali alla distanza
dall’ asse neutro come conseguenza del punto 3.

METODO AGLI STATI LIMITE

5) il calcestruzzo non segue la legge di Hooke; cioè le tensioni e le
deformazioni risultano legate da una legge di tipo non lineare che
approssima maggiormente i risultati di tipo sperimentale;

6)
a) i valori caratteristici delle resistenze dei materiali fk vengono

trasformati in valori di calcolo fd mediante l’applicazione di opportuni
coefficienti di sicurezza γm;

b) le azioni sulle costruzioni (carichi e sollecitazioni) vengono combinate
tra loro utilizzando opportuni coefficienti parziali di sicurezza γi



PROGETTAZIONE AGLI STATI LIMITE

Si definisce “stato limite” uno stato raggiunto il quale la struttura (o uno dei
suoi elementi costitutivi) non soddisfa più i requisiti per i quali è stata
progettata.

Gli stati limiti si classificano in:

Stati Limiti Ultimi (SLU)

Stato limite delle Tensioni in Esercizio

Stati Limite di Esercizio  Stato Limite di Fessurazione
Stato Limite di Danno (SLD)
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In presenza di più
carichi accidentali

In presenza di un solo
carico accidentale

Esempio:
permanenti solaio = G = 5 KN/m2

accidentali solaio =  Q = 2 KN/m2

Fd=1,4x5+1,5x2=10 KN/m2

permanenti solaio = G =4    KN/m2

accidentali solaio = Q1 =1    KN/m2

accidentali neve   = Q2 =0,6 KN/m2

Fd=1,4x4+1,5x1+(0,7x1,5)x0,6 =7,73 KN/m2
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IN CONDIZIONI SISMICHE 

SLU – SLD (Bozza)
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E      azione sismica (momento, taglio, sforzo normale, ecc.)
G      carichi permanenti o azioni permanenti
Q      carichi accidentali o azioni accidentali
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SRSS (square root of square sum)

CQC (complete quadratic conbination)

EFFETTI DELL’AZIONE SISMICA
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Dove :

15,05,03,02 =⋅=⋅= ϕψψ iEi Per edifici e piani intermedi



IN DEFINITIVA LE COMBINAZIONI MINIME DA CONSIDERARE  SONO :

1)  Azioni Statiche       SLU

2)  Azioni Statiche       SLE

3)  Azioni Sismiche      SLU

4)  Azioni Sismiche      SLD

















VERIFICHE

STATO LIMITE ULTIMO (SLU) 

Resistenza

Stabilità

STATO LIMITE DI ESERCIZIO (SLE)

Limitazione delle tensioni

Controllo della fessurazione

Limitazione delle deformazioni

STATO LIMITE DI DANNO (SLD) Limitazione degli spostamenti di interpiano











METODO DELLE TENSIONI AMMISSIBILI Vero      Falso

1) Le tensioni e le deformazioni sono legate da una legge non 
lineare

� �

2) Si tiene conto della probabilità della presenza 
contemporanea di più carichi accidentali moltiplicando gli stessi 
per dei coefficienti 

� �

3) Il valore caratteristico delle resistenze di calcolo è imposto 
dalla normativa  

� �

4) Il coefficiente di sicurezza è unico in riferimento ai materiali � �

METODO DEGLI STATI LIMITE Vero      Falso

1) Le tensioni e le deformazioni seguono la legge di Hooke � �

2) I carichi considerati sono quelli reali � �

3) La limitazione delle tensioni, il controllo della fessurazione, la 
limitazione delle deformazioni, sono verifiche attinenti lo Stato 
Limite di Esercizio (SLE)

� �

4) Le combinazioni di carico da considerare per gli Stati Limite 
sono inferiori a quelle delle Tensioni Ammissibili 

� �

SCHEDA 1

SCHEDA 2

I momenti agenti su un pilastro dovuti ai carichi, sono i seguenti:
Mperm.=30kNm; Maccid.=2kNm; Mneve=1kNm.
Determinare il momento di progetto.

Determinare le condizioni di carico
che danno gli sforzi massimi nei
pilastri “B” e minimi nei pilastri “A” a
sostegno del serbatoio sopraelevato
riportato in figura.
Il peso della struttura si può
trascurare; per la neve si consideri
un carico di 0,6kN/m2, per il vento
0,48kN/m2.

SCHEDA 3



METODO DELLE TENSIONI AMMISSIBILI Vero      Falso

1) Le tensioni e le deformazioni sono legate da una legge non 
lineare

� �

2) Si tiene conto della probabilità della presenza contemporanea di 
più carichi accidentali moltiplicando gli stessi per dei coefficienti 

� �

3) Il valore caratteristico delle resistenze di calcolo è imposto dalla 
normativa  

� �

4) Il coefficiente di sicurezza è unico in riferimento ai materiali � �

METODO DEGLI STATI LIMITE Vero      Falso

1) Le tensioni e le deformazioni seguono la legge di Hooke � �

2) I carichi considerati sono quelli reali � �

3) La limitazione delle tensioni, il controllo della fessurazione, la 
limitazione delle deformazioni, sono verifiche attinenti lo Stato 
Limite di Esercizio (SLE) 

� �

4) Le combinazioni di carico da considerare per gli Stati Limite 
sono inferiori a quelle delle Tensioni Ammissibili 

� �

SCHEDA 1



SCHEDA 2

I momenti agenti su un pilastro dovuti ai carichi, sono i seguenti:
Mperm.=30kNm; Maccid.=2kNm; Mneve=1kNm.
Determinare il momento di progetto

Soluzione.

Md= 1,4*30+1,5*2+1,05*1=45,15 kNm

Determinare le condizioni di carico che danno gli sforzi massimi nei pilastri “B” e minimi
nei pilastri “A” a sostegno del serbatoio sopraelevato riportato in figura.
Il peso della struttura si può trascurare; per la neve si consideri un carico di 0,6kN/m2,
per il vento 0,48kN/m2.

SCHEDA 3



kN40,560,033 =⋅⋅
kN88,248,023 =⋅⋅

Soluzione

Analisi dei carichi:
-Carichi permanenti
acqua:

-Carichi accidentali
neve:

vento:

kN18010233 =⋅⋅⋅

kNRB 80,68
22

588,205,1
4

40.55,11804,1 =
⋅

⋅⋅+⋅+⋅=

kNRB 82,69
22

588,25,1
4

40.505,11804,1 =
⋅

⋅⋅+⋅+⋅=

kNRA 60,39
22

588,25,1
4

40.501800,1
min =

⋅
⋅⋅−⋅+⋅=

Pilastri B

Pilastri A



STATICA DEL CEMENTO ARMATO

Le ipotesi e convenzioni fondamentali su cui è basato il metodo agli Stati Limite,
sono:

a) Si considera il diagramma σ-ε non lineare, sia per il calcestruzzo che per 
l’acciaio, parabola-rettangolo per il primo e bilineare elastico perfettamente 
plastico per il secondo;

b) Si ritiene valido il principio di conservazione delle sezioni piane, ovvero la
variazione delle ε sull’altezza della sezione è lineare;

c) Si ritiene che l’aderenza tra acciaio e calcestruzzo non venga mai meno 
(εc = εs), e che perciò i due materiali si comportino come solidali tra loro;

d)   Si conviene di trascurare la resistenza a trazione del calcestruzzo (σc,traz.=0)



Campo degli allungamenti

DEFORMAZIONI SPECIFICHE TIPO DI
SOLLECITAZIONE
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ROTTURA
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SFORZO NORMALE CENTRATO

Nel calcolo di un pilastro si possono presentare du e ordini di problemi:

a) Note le dimensioni e le armature, verificare lo sforzo normale massimo

b) Noto lo sforzo normale, progettare una idonea sezione.



CASO A – Dati : bxh, As; Incognite: N 

Si scrive:

Per cui:



CASO B – Dati : N;  Incognite: bxh, As

Si scrive:

4%)1% Ordinanzal' (secondo       

)'(*
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Esercizio. Un pilastro a sezione quadrata 30x30 è armato con 4ø16; determinare lo
sforzo normale massimo che può sopportare, sapendo che esso è formato con calcestruzzo
di classe Rck30.

SOLUZIONE

 1026kN200)430300(3009N

:ha si  ,30'  ed  9 Assunto *

=⋅⋅+⋅⋅=
== nfc

Con le Tensioni Ammissibili

kNN

nmmN

 696)200415300300(82,6
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c
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==−+⋅=σ

Si ha:

47,1
696

1026≅



Esercizio. Un pilastro in c.a. è soggetto ad uno sforzo normale centrato dovuto ai
carichi permanenti Ng=500 kN ed ai carichi accidentali Nq=600 kN. Calcolare Ac ed
As in modo che l’area dell’acciaio sia l’1% di quella del calcestruzzo di classe Rck25

SOLUZIONE

kNN

mmNf
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Ac
c

 16006005,15004,1

   30n'   ; 8   ;01,0 2*
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Per cui si ha :
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Si può assumere per il pilastro una sezione quadrata 40x40cm (160000 mm2)
Armata con 8Ø16 (1600 mm2)



Se si fosse adoperato il metodo delle Tensioni Ammissibili, si sarebbe avuto:

168 armatura una ed 40x40 sezione una ecorrispond cuiA 
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FLESSIONE RETTA









Diagrammi delle tensioni a rottura del calcestruzzo



Per una corretta progettazione di una struttura si d ovrà garantire una 
rottura di tipo duttile, questo perché:



SUL CONCETTO DI DUTTILITA’

DUTTILITA’ = µ = Xu / Xp = Fe / Fp



Forze (o carichi) di progetto in funzione dello spostamento ma ssimo richiesto
e della duttilità.



µ1 = Xu1 / Xp1; µ2 = Xu2 / Xp2

Xu2 > Xu1

µ2 < µ1

DUTTILITA’ - RESISTENZA - SICUREZZA





Sezione rettangolare con armatura semplice.
Calcolo di verifica

Dati: bxh, As, Md.  - Incognite: Mr
Verificare  Md ≤ Mr







Md ≤ Mrmin





Md ≤ Mrmin



Fig. 3.12









Sezione rettangolare con armatura semplice – Calcolo  di progetto

xdx
sc

−
= εε xxd scc ⋅=⋅−⋅ εεε

( )scc xd εεε +⋅=⋅ dx
sc

c ⋅
+

=
εε

ε

K
sc

c =
+ εε
ε

dKx ⋅=

Dati: Md, b.  - Incognite: x, d, As.



30,0=K

( ) Mxdxbfc =⋅−⋅⋅⋅⋅ 4,08,0

Si pone:

Per l’equilibrio tra il momento esterno e quello interno, utilizzando lo sforzo di
compressione Fc, si ha;

Posto x=kd=0,30d, si ha:

( ) Mdddbfc =⋅⋅−⋅⋅⋅⋅⋅ 30,04,030,08,0

Ovvero:

Mdbfc =⋅⋅⋅ 221,0

Da cui:











TAGLIO

Si definiscono:

Vrd1 resistenza di calcolo dell’elemento privo di armatura a taglio;

Vrd2 massima forza di taglio di calcolo che può essere sopportata senza rottura delle
bielle compresse convenzionali di calcestruzzo;

Vrd3 forza di taglio di calcolo che può essere sopportata da un elemento con armatura
a taglio;

Vsd taglio di calcolo ( per CDA o CDB)

Non occorre armare a taglio (escluso i minimi di normativa) se:

Vsd < Vrd1

( )[ ] dbwKV cpRdRd ⋅⋅⋅+⋅+⋅⋅= σρτ 15,0402,1 11

Dove:



Dovrà essere:

Vsd < Vrd2

Dove

dbwfV cdRd ⋅⋅⋅⋅⋅= 9,05,0
2

υ 5,02007,0 ≥−= ckfυ

 db15CDA      laPer wrd1 τ=< Rsd VV

Si propongono le seguenti espressioni semplificate:
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V ck
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35
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2



CALCOLO ARMATURA A TAGLIO

Se Vsd > Vrd1 occorre armare a taglio.

Ferri piegati

Traliccio di Morsch per i ferri piegati.

°⋅⋅⋅== 45sin3 syd AfnVrdV
s

z

s

z

s

uv
n ⋅=

°⋅
°=

°⋅
= 2

45sin
45cos

45sin

2
2

23 ⋅⋅⋅⋅= syd Af
s

z
Vrd dz ⋅= 9,0 29,03 ydfd

s

As
Vrd ⋅⋅⋅=



STAFFE

Traliccio di Morsch per le staffe

syd AfnVrdV ⋅⋅== 3

s

d

s

z
n

⋅≅= 9,0

15,1
yk

yd
f

f =

yd
s fd

s

A
Vrd ⋅⋅⋅= 9,03



Per la distribuzione delle armature si fa riferimento alla f igura.







Un pilastro in cemento armato deve sopportare uno sforzo normale centrato dovuto ai carichi permanenti
Ng=600kN ed uno dovuto ai carichi accidentali Nq=800kN. Calcolare Ac ed As in modo che l’area
dell’acciaio sia l’1% di quella del calcestruzzo, adoperando per questo un Rck 30.

SCHEDA 4

Vero      Falso

1) La rottura duttile avviene con lo snervamento dell’acciaio ed il 
successivo schiacciamento del calcestruzzo

� �

2) Per un edificio in zona sismica una maggiore duttilità comporta 
maggiori deformazioni e quindi maggiori danni 

� �

3) A parità di sismicità si possono considerare azioni sismiche meno 
intense per un edificio che possieda maggiore duttilità rispetto ad un 
altro  

� �

4) In genere la maggiore resistenza è indice di maggiore fragilità � �

SCHEDA 5

SCHEDA 6 

Determinare il momento resistente di una sezione in c.a. 30x60 armata con 5φ16; il calcestruzzo 
utilizzato è Rck 25, l’acciaio del tipo Feb38k. 

SCHEDA 7
Progettare una trave in c.a. di base b=30cm soggetta ad un momento dovuto ai carichi permanenti
Mg=100kNm ed uno dovuto ai carichi accidentali Mq=50kNm. Si supponga che la rottura sia di tipo duttile
ipotizzando per la deformazione unitaria dell’acciaio i seguenti valori: εs=4,5/1000; εS=10/1000;
applicando inoltre le formule semplificate per la flessione. Il calcestruzzo utilizzato è Rck 25 e l’acciaio del
tipo Feb44k



Un pilastro in cemento armato deve sopportare uno sforzo normale centrato dovuto
ai carichi permanenti Ng=600kN ed uno dovuto ai carichi accidentali Nq=800kN.
Calcolare Ac ed As in modo che l’area dell’acciaio sia l’1% di quella del
calcestruzzo, adoperando per questo un Rck 30.

SCHEDA 4

Soluzione
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Si assume

Bxh=45x45cm=202500mm2; As=
220001610 mm≅φ



Vero      Falso

1) La rottura duttile avviene con lo snervamento 
dell’acciaio ed il successivo schiacciamento del 
calcestruzzo

� �

2) Per un edificio in zona sismica una maggiore duttilità 
comporta maggiori deformazioni e quindi maggiori 
danni 

� �

3) A parità di sismicità si possono considerare azioni 
sismiche meno intense per un edificio che possieda 
maggiore duttilità rispetto ad un altro  

� �

4) In genere la maggiore resistenza è indice di 
maggiore fragilità

� �

SCHEDA 5



SCHEDA 6 

Determinare il momento resistente di una sezione in c.a. 30x60 armata con 
5φ16; il calcestruzzo utilizzato è Rck 25, l’acciaio tipo Feb38k. 

Soluzione

( )
( )

( ) kNmNmmzFcMr

NAsfFs

NxbfFc

mm
bf

Af
x

cmd

yd

c

c

syd

1691691141234,0570324720
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SCHEDA 7

Progettare una trave in c.a. di base b=30cm soggetta ad un momento dovuto ai
carichi permanenti Mg=100kNm ed uno dovuto ai carichi accidentali Mq=50kNm.
Si supponga che la rottura sia di tipo duttile ipotizzando per la deformazione
unitaria dell’acciaio i seguenti valori: εs=4,5/1000; εS=10/1000; applicando inoltre le
formule semplificate per la flessione.Il calcestruzzo utilizzato è Rck 25, l’acciaio
tipo Feb44k
Soluzione

kNmM 215505,11004,1 =⋅+⋅=

00
05,4=sε

Calcolo d
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Nmmxdd

Mxdxbf

k
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Calcolo As

2
6

6

6

1471
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NmmAs
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si può assumere una sezione 30x50 armata con 5Φ20 (As=1570mm2)

Calcolo d
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Calcolo As

2
6

6

6

1085
197995

10215

10215197995

10215)1544,0591(374

)4,0(

mmAs

NmmAs

NmmAs

MxdAsf yd

=⋅=

⋅=⋅

⋅=⋅−⋅⋅

=⋅−⋅⋅

si può assumere una sezione 30x65 armata con 4Φ20 (As=1256mm2)

3) Formule semplificate

sezione 30x60, armatura 5Φ20



ELEMENTI STRUTTURALI (Cenni)

SOLAI

Tipologie





Sezione tipo di solaio gettato in opera.



Schemi di calcolo

Verifiche

a) Verifica dell’ altezza della sezione di calcestruzzo:

B

M
rd ⋅≤



b) Verifica della sezione sugli appoggi (fasce piene e semipiene)

2

2

r

db
M r

⋅=



Progetto delle armature

AsfdMr
fd

M
As yd

yd

⋅⋅⋅=
⋅⋅

= 9,0   oppure    
9,0



SCALE

Certosa di Padula: Scalone ellittico
Padula (~1770)

Biblioteca Laurenziana: scala di accesso
all’aula di lettura – Firenze (1523-59)



Elementi di una scala



Calcolo

a) Scala con travi a ginocchio

Geometria



Armatura gradino

Armatura trave a ginocchio

Armatura pianerottolo

Trave di
testata



b) Scala a soletta rampante

Geometria



Armatura scala a soletta rampante



a)

Scala Appesa
(prof. A. Giliberti)



TRAVI

Carpenteria di piano



Travi emergenti Travi a spessore



Tipologia armature trave emergente



Tipologia armature trave a spessore



Armatura a flessione



Armatura a taglio



Armatura trave



ORDINANZA (Bozza)

Sollecitazioni:

CDB Md;   Vd

CDA Md;   Vd=
2

20,1
)()( lG

l

MM ubua ⋅±+⋅
−+−+

2

)(
20,1 2

)()( lQG

l

MM iiubua ⋅⋅+±+⋅
−+−+ ψ

Verifiche:

- Flessione

CDB

CDA
Come per le situazioni non sismiche

- Taglio

CDB Come per le situazioni non sismiche

CDA Come per le situazioni non sismiche e inoltre

dbVVV wrdr ⋅⋅⋅=≤≤ τ151minmax



PILASTRI

Dovrà aversi :

30cm ≤ b ≤ h
Ø ≥ 12mm
0,15N/fyd ≤ 1%Ac ≤ As ≤ 4%Ac

Num ferri
num. spigoli

6 per sezioni circolari

Staffe :









≤∆≥
cm

bmm

30

12

   6 1

φ
φ









⋅≤∆
cm

b

30

12

5,02

φ



Armatura pilastro

Rastremazione pilastri



Sollecitazioni

CDB Md; Nd; Vd

CDA
∑

∑⋅=⋅=
p

rt
d

M

M
MM 2,1      ; αα

p

i
rp

s
rp

l

MM
V

+
⋅= 2,1

ORDINANZA (Bozza)

Verifiche

- Come per le situazioni non sismiche

- Resistenza effettiva / Resistenza richiesta ≤ 20%
(per piano e strutture regolari in altezza)



FONDAZIONI

a) superficiali o dirette:

b) profonde o indirette : palificate

Oppure



Tipi comuni di fondazioni



Fasi per la progettazione di fondazioni dirette:

1) Scelta del piano di posa

2) Calcolo del carico limite

3) Calcolo dei cedimenti

4) Calcolo della fondazione



Scelta del piano di posa

1. Attraversare lo strato di terreno vegetale (1÷1,5m),
stratificazioni di detriti, riporti e comunque di terreni con
caratteristiche “molto” scadenti;

2. Attraversare lo strato di terreno soggetto all’azione del gelo ed
a variazioni stagionali del contenuto d’acqua;

3. In presenza d’acqua disporre il piano di posa lontano dalla
zona di oscillazione del pelo libero e quindi alcuni decimetri al
disopra del suo massimo livello o, meglio, al disotto del suo
minimo (in acqua);

4. Disporre il piano di posa allo stesso livello; solo nel caso non
vi fossero soluzioni alternative (fondazioni indirette,
livellamento con calcestruzzo magro, riempimento e
compattazione, ecc.) si può ipotizzare una fondazione sfalsata
da considerare adeguatamente nei calcoli strutturali.



Calcolo del carico limite

221lim

B
NcNDNq cq ⋅⋅+⋅+⋅⋅= γγ γ

Ordinanza) (Bozza  
2
limq

qd ≤

Terzaghi rottura
generale



Cedimenti (Stato Limite di Esercizio)

dz
E

WW
H

ed

z
edf ∫==

0

'σ

Metodo Edometrico

i

H

z ed

Z
H

z
ededf z

E
WWW i

i
∆

∆
=∆== ∑∑

== 00

'σ
Oppure



Calcolo

- Modello di Winkler (1867 circa)

q = kW

- Modello di semispazio elastico

E, n



Sollecitazioni

CDA Nd; ( Mu; V ) < Nd; Md; Vd   per q=1

CDB Nd; Md; Vd



SCHEDA 8

Un solaio gettato in opera ad unica campata di luce 5m debba portare un carico permanente
comprensivo di peso proprio G=5kN/m2 ed un carico accidentale Q=2kN/m2. Dimensionare la sezione e
le armature. I materiali sono: calcestruzzo Rck25; acciaio Feb44k.

Vero      Falso

1) I solai gettati in opera sono qualitativamente più scadenti dei solai
prefabbricati

� �

2) La scala a soletta rampante, dal punto di vista sismico, influisce meno
sull’organismo strutturale

� �

3) Una struttura con travi a spessore è più duttile di una struttura analoga
con travi emergenti

� �

4) E’ preferibile in zona sismica avere pilastri più rigidi delle travi � �

5) Una trave di fondazione caricata uniformemente da un muro di
tompagno presenta sollecitazioni flettenti maggiori in mezzeria che
all’estremità

� �

SCHEDA 9



SCHEDA 8

Un solaio gettato in opera ad unica campata di luce 5m debba portare un carico
permanente comprensivo di peso proprio G=5kN/m2 ed un carico accidentale
Q=2kN/m2. Dimensionare la sezione e le armature. I materiali sono: calcestruzzo
Rck25; acciaio Feb44k.

Soluzione

mm
b

M
rd

kNm
lq

M

kNm
lq

M

mkNQGq

d
BA

d
l

d

104
1000

1025
658,0

85,17
14

510
14

25
10

510
10

/1025,154,15,14,1

6

22

/

22

2/

2

=⋅⋅=⋅=

=⋅=⋅≅

=⋅=⋅≅

=⋅+⋅=⋅+⋅=

si assume d=200mm, h=200+20=220mm=22cm
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Vero      Falso

1) I solai gettati in opera sono qualitativamente più
scadenti dei solai prefabbricati

� �

2) La scala a soletta rampante, dal punto di vista
sismico, influisce meno sull’organismo strutturale

� �

3) Una struttura con travi a spessore è più duttile di una
struttura analoga con travi emergenti

� �

4) E’ preferibile in zona sismica avere pilastri più rigidi
delle travi

� �

5) Una trave di fondazione caricata uniformemente da un
muro di tompagno presenta sollecitazioni flettenti
maggiori in mezzeria che all’estremità

� �

SCHEDA 9


