
LE INDICAZIONI DELL’EUROCODICE 2: EN 1992-1-2 

«Design of concrete structures – Part 1-2: General Rules – 

Structural fire design» 

- Per esposizione ad incendio nominale deve essere assicurata la resistenza 

dell’elemento per il tempo di esposizione richiesto.  



A freddo (T=20°): 

 

q(20°) = ggGk + gQQk 

 

Gk = valore caratteristico del carico permanente comprensivo del peso proprio 

strutturale. (Es: Gk = 450 Kg/mq) 

Qk = valore caratteristico del carico variabile (Es: Qk =500 Kg/mq) 

(per struttura per uffici con affollamento, come es. banche) 

gg = 1,3 ,gQ = 1,5 

 

q = 1335 kg/mq (nel nostro caso) 

 



A caldo: 

 

q(T) = Gk + y2Qk 

 

Gk = valore caratteristico del carico permanente comprensivo del peso proprio 

strutturale. (Es: Gk = 450 Kg/mq) 

Qk = valore caratteristico del carico variabile (Es: Qk = 500 Kg/mq) 

y2 = 0,6 (ambienti suscettibili di affollamento) 

 

q = 750 kg/mq (nel nostro caso) 

 

Metodo semplificato dell’Eurocodice: 

 

con: 
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Nel nostro caso i = (480/840) = 0,57 

  

Per calcolare i è possibile utilizzare il grafico fornito dall’Eurocodice. 



Presupposti dei metodi di calcolo presentati 

nell’Eurocodice 

(P.to 4.5) Il fenomeno dello ‘spalling’ esplosivo dovrebbe essere evitato 

tenendolo in conto. 

 

Si può assumere che tale pericolo non sussista se il contenuto di umidità del 

calcestruzzo è inferiore del k % in peso. 

k % è precisato dai parametri nazionali approvati e pari al 3% 

 

- Per calcestruzzi progettati per classi di esposizione X0 e XC1 il requisito è 

automaticamente soddisfatto. 







Nel caso in cui tale requisito non sia rispettato, occorre verificare la sezione 

in C.A. ipotizzando la completa esposizione di una barra. 

E’ possibile non considerare il fenomeno, utilizzando misure di protezione 

complementari adeguatamente testate. 

 



- SOLUZIONI TABELLARI: 







- E’ necessario tener conto ed evitare il fenomeno del ‘falling off’. Qualora la 

distanza fra l’asse delle armature e la superficie esposta sia maggiore di 70 mm 

occorre utilizzare armatura aggiuntiva.  



METODO DELL’ISOTERMA DEI 500° C 

- Il metodo è valido solo per esposizioni ad incendi nominali o naturali. Le 

dimensioni minime della sezione per cui può essere applicato sono le seguenti: 

- La verifica sarebbe soddisfatta, anche in modo tabellare. Vediamo come si può 

condurre la verifica analitica. 



- Si traccia la mappa termica all’interno della sezione, per l’esposizione richiesta. 

Si individua l’isoterma dei 500°C, si trascura il calcestruzzo che è interessato da 

temperature superiori. Si individua così una nuova sezione resistente, con alcune 

approssimazioni.  



Notare che dalla curva di decadimento delle proprietà meccaniche del 

calcestruzzo, a 500°C: 

 



- Si determina la riduzione di resistenza delle barre di acciaio kj(qi). 



- Si determina la riduzione media dell’intero strato: 



Nel caso di armatura a più strati:  

strato v-esimo 



- Si determina il momento resistente della sezione MRd(t) per il tempo di 

esposizione t fissato. 

Esempio: 

Ipotesi: 

Gk = 450 Kg/mq  

Qk = 500 Kg/mq  



A freddo (T=20°): q(20°) = ggGk + gQQk 

 

In mezzeria: Msd = (ql2/8) = 301,5 KNm 



A caldo q(T) = Gk + y2Qk 

con  y2 = 0,6 (ambienti suscettibili di affollamento) 

 

In mezzeria: Msd = (ql2/8) = 171 KNm (N.B. 171=302x057, non era 

necessario ripetere i calcoli!) 



Trave ricalata 

Mrdu = 379 KNm 

Momento resistente ultimo 

di progetto per la sezione a 

freddo: 

Per il calcolo del momento 

resistente della sezione a 

caldo si deve conoscere la 

temperatura delle singole 

barre e l’isoterma dei 500° 

C. E’ necessario realizzare i 

profili di temperatura della 

sezione al tempo t. 

Curva delle temperature (ISO 834): q = 20+345log10(8t/60+1)          t [sec] 

Densità calcestruzzo: rho = 2250 kg/m3 (una parte di H2O evapora) 

Calore specifico: C = 1000 J/KgK 

Conducibilità termica: l = 2-0,2451(qc/100)+0,0107(qc/100)2 

Coefficiente di convezione del calcestruzzo: h = 25 W/m2°C 

(Cls C30/37, acciaio B450C) 



T = 30 min T = 60 min 

T = 90 min T = 120 min 



N.B.Per la trave ricalata si ha maggiore  trasmissione del calore lungo i lati verticali 



Grafico momento resistente a caldo 

N.B. A freddo il momento resistente della trave non è quello della curva, bensì 

Mrdu!!!! 



Trave a spessore 

Momento resistente ultimo di progetto per la sezione a freddo: 

Mrdu = 302 KNm ( N.B. Il momento resistente della trave ricalata è più grande di quello 

della trave in spessore di circa il 25%)  



T = 30 min T = 60 min 

T = 90 min T = 120 min 



N.B.Per la trave in spessore si ha maggiore  trasmissione del calore  al centro 

dell’intradosso 



N.B. A freddo il momento resistente della trave non è quello della curva, bensì 

Mrdu!!!! 



N.B. La trave ricalata, più robusta a freddo, alle alte temperature si comporta 

peggio della trave in spessore, in quanto più esposta al fuoco. 

-La trave in spessore, meno economica a freddo della ricalata, può diventarlo 

a caldo!!!!!  

-Le indicazioni valide per strutture in zona sismica, spesso contrastano con 

quelle valide per le strutture resistenti al fuoco !!!!! 

 

 



 

In verità, oltre alla verifica a flessione, occorre anche osservare il 

comportamento degli spezzoni in mezzeria. Nel caso in progetto si ipotizza 

abbiano ancoraggio rialzato verso la zona compressa (in questo caso anche 

fredda!!!!!!.) 



N.B. Se l’ancoraggio fosse stato retto, per tempi di esposizione compresi fra 60 e 

90 minuti, il calcestruzzo dove questo si colloca è fortemente deteriorato, e quindi 

in sostanza tale armatura a caldo viene perduta !!!!!. 



N.B. 

- Importanza di un progetto strutturale integrato con i requisiti di resistenza al  

fuoco. 

 

- Ripercussioni non indifferenti nella valutazione della resistenza a fuoco di 

travi in C.A. esistenti. 

 

 

N.B. 

Per cautelarsi nei confronti dello ‘spalling’ è una mia personale idea che ci si 

possa cautelare facendo lavorare meno il calcestruzzo in fase di incendio. (A 

freddo gc = 1,5, a caldo gc = 1. Consiglio in questo caso gc = 1,1 – 1,2.) 

 

N.B.  

Le verifiche analitiche, sono in accordo con le tabellari, e dimostrano come 

queste possano essere impiegate anche in fase di predimensionamento!!!!!!. 



LA DEFORMABILITA’ DELLE TRAVI SOTTOPOSTE AD 

INCENDIO 

Notare come il calcestruzzo può ritenersi non resistente da 400-500°C, ma il suo 

modulo elastico manifesta riduzioni importanti anche per temperature inferiori. 



Metodo per la valutazione della deformabilità in travi sottoposte ad 

incendio 

Trave ricalata 









Trave a spessore 









L’INFLUENZA DEI MATERIALI 

Ipotizziamo che la trave esaminata sia realizzata con Cls C20/25, acciaio FeB38k 

anziché con Cls C30/37, acciaio B450C. 

N.B. Le tabelle sono realizzate per elementi in c.a. di nuova realizzazione, basta 

pensare su quali elementi vengono condotte le sperimentazioni!!!! 

Tensioni Ammissibili: 

 

sc,amm = 85 kg/cm2 

ss,amm = 1800 kg/cm2 

 

 

 

In mezzeria: Msd = (ql2/8) = 213 KNm 

La combinazione di carico a freddo in questo caso è q(20°) = Gk + Qk 

E’ necessario aumentare il numero delle barre di armatura nelle travi. 



Trave ricalata 





UN METODO SEMPLIFICATO INDIRETTO PER LA 

VALUTAZIONE DELLA RESISTENZA DELLE TRAVI  

INFLESSE SOTTOPOSTE AD INCENDIO 

Consideriamo una sezione semplicemente armata. 

A freddo, al limite si ha: 

MSd = MRd = Asfydd = Asfykd/gM 

 

A caldo:  

MSd,fi = MRd,fi = Asfyd(T)d = Asfyk(T)d/gM,fi 

 

Ma Msd,fi ~ iMSd               fyk(T)=ifyk(gM,fi/gM) 

 

Se i ~ 0,7         fyk(T) ~ 0,6fyk 

Sulla curva di riduzione delle proprietà meccaniche dell’acciaio, si ha che: 

k(q) = 0,57 – 0,13(q-500)/100           con  400°C < q < 500°C  

 

Posto k(q) = 0,6         q ~ 500°C – 520°C 

 

Quindi basta trovare l’esposizione per cui sulle barre di armatura si raggiunge 



la temperatura di ~ 500°C. 

 

Tale esposizione corrisponde alla situazione di resistenza ultima della trave 

sottoposta ad incendio. 

fyk(T) ~ 0,6fyk 

 

Asd0,6fyk ~ MRd,fi ~ MSd,fi 

 

per ogni MSd,fi < Asd0,6fyk 

 

MSd,fi = qd,fil
2/8 

 

qd,fi < 4.8Asdfyk/l
2 

la trave sottoposta a fuoco, è in condizioni di resistenza  



LA VERIFICA DELLE COLONNE IN C.A. IN CASO DI 

INCENDIO SECONDO L’EUROCODICE 

- Possono impiegarsi due metodi. Il metodo A e il metodo B. (N.B. I valori 

tabellari forniti si riferiscono a strutture controventate. Per strutture non 

controventate ci si riferisce agli annessi nazionali. In verità negli annessi non 

è riportato niente di tutto ciò!!!!!!.)  



Metodo A 

 

- Vale per colonne sottoposte principalmente a compressione centrata. (Le 

colonne possono essere sottoposte anche a forti flessioni, ma non nel caso di 

incendio). 



- La lunghezza libera di inflessione è: 

lo,fi ≤ 3 m 

In particolare, per edifici controventati è possibile assumere, lo,fi = 0,5l per i solai 

intermedi e lo,fi = 0,5l ~ 0,7l per il piano di copertura. 



- Armatura metallica presente nella colonna: As ≤ 4%Ac 

 

- Colonna sottoposta a sforzo normale eccentrico, con eccentricità iniziale: 
 

e = MoEd,fi / NoEd,fi ≤ 0,15min(b;h) 

 



- Si introduce inoltre un fattore di ‘sfruttamento’ della colonna per sforzo normale 

con il fattore mfi = Ned,fi / NRd 

 

In prima battuta può assumersi mfi = fi 

 

Sotto queste condizioni la tabella seguente fornisce la resistenza al fuoco in 

termini di tempo di esposizione per determinati rapporti di bmin/a. 





Altri valori resistenti possono comunque essere trovati con lo stesso criterio della 

tabella, attraverso la formula riportata: 





Con lo stesso criterio possono trovarsi le resistenze in colonne con minori limiti 

delle precedenti, in sostanza: 

- lo,fi /i ≤ 30 

- e ≤ 0,25b ; emax ≤ 10cm 
 I valori riportati in tabella riportano per determinati valori di w e , diverse 

combinazioni di valori di bmin/a. I primi valori sono relativi a colonne con lati 

piccoli e copriferri alti, gli altri a colonne con lati grandi e copriferri piccoli.  

R120: 



Possono poi impiegarsi le tabelle dell’allegato C per colonne con valori elevati di 

eccentricità. 







Esistono poi anche metodi più complessi di tipo generale che non possono essere 

risolti con applicazioni manuali, ma solo tramite elaboratore elettronico  



METODI GENERALI PER LA VERIFICA A PRESSOFLESSIONE DELLE 

COLONNE 

 

Possono impiegarsi metodi più raffinati di quelli già visti, che sono ben noti agli 

strutturisti, e sono diversi per colonne tozze e colonne snelle. 

Colonne tozze 

Si tratta di costruire i diagrammi momento-curvatura, ovvero i domini di 

interazione sforzo normale-momento della sezione per un prefissato sforzo 

normale. 

Inserisci figure slide 37,38 STS. 



Colonne  snelle 

Si deve tener conto anche dei momenti del secondo ordine,  se la colonna è 

deformabile. 

Introduci formula e diagramma fatti da noi 



METODI GENERALI PER LA VERIFICA A PRESSOFLESSIONE DELLE 

COLONNE 

 

Possono impiegarsi metodi più raffinati di quelli già visti, che sono ben noti agli 

strutturisti, e sono diversi per colonne tozze e colonne snelle. 

Colonne tozze 

Si tratta di costruire i diagrammi momento-curvatura, ovvero i domini di 

interazione sforzo normale-momento della sezione per un prefissato sforzo 

normale. 





Colonne  snelle 

Si deve tener conto anche dei momenti del secondo ordine,  se la colonna è 

deformabile. 

Mtot,fi = M0Ed,fi + N0Ed,fi(1/r)l0,fi/10 

Massimo momento applicabile alla colonna 

sottoposta alla temperatura T alla curvatura 1/r ed 

allo sforzo normale N0Ed,fi. 



ESEMPIO VERIFICA COLONNA 

 

- Nel nostro caso l’area d’influenza a piano è 30 m2. 

- Ipotizziamo che l’edificio abbia 4 piani fuori terra.  

Lo,fi = 150 cm 

 

Ned,fi = 38 KNm * 6 m  * 4 = 912 KN 

 

NRd = 1530 KN + 398 KN = 1928 KN 

 

mfi = 912 / 1928 = 0,473 



Sulla prima tabella, ipotizzando e = 0,15 bmin = 4,5 cm              Mod,fi < 10,3 KNm 

(da verificare sugli schemi a telaio!!!!!!) 

 

Trovo con mfi = 0,5  R90 con 300/45 e R120 con 350/45*. 

*Devo avere però 8 barre. Queste prime indicazioni ci dicono già che la nostra 

colonna non è R120. 

 

Con precisione posso utilizzare la formula sottostante la tabella, in tal caso si 

ottiene R = 120[(38,4+19,2+33,6+27+0)/120]1,8  = 115 

 

N.B. Con questa tabella non è possibile fare interpolazioni. Potrei utilizzare le 

tabelle successive!! 
 



EFFETTI STATICI 

PARTICOLARI IN 

COLONNE IN C.A. 

SOTTOPOSTE AD 

INCENDIO 

N.B. Le tensioni nella colonna si 

AMPLIFICANO fin da subito, a causa 

dell’incendio, e del rammollimento del 

materiale esposto !! 



N.B. La situazione è meno 

pericolosa perché lo sforzo 

normale tende a spostarsi 

verso l’interno della sezione!!  

N.B. Nascita di eccentricità diverse da 

da quella iniziale e quindi di 

sollecitazioni non solo di entità diversa 

da quelle a freddo, ma anche di tipo 

diverso. 



METODO SEMPLIFICATO PER TRAVI E SOLETTE 

Il metodo può essere impiegato quando il carico che genera flessione nella trave 

è prevalentemente di tipo distribuito, ed inoltre per travi e solette continue 

quando è ammessa una ridistribuzione delle sollecitazioni sugli appoggi non 

inferiore al 15%. 

 

Il metodo serve ad integrare i requisiti riportati nelle soluzioni tabellari quando si 

hanno casi in cui non è rispettato il valore di amin. 
 

CONCETTO DI RIDISTRIBUZIONE 

 



N.B. Per avere ridistribuzione, le sezioni di appoggio devono ruotare, è richiesta 

duttilità alla sezione, devono essere rispettati i requisiti di norma. 



Il momento resistente della trave, a fuoco, è dato da: 





Nel caso di travi o solette continue, l’EC2 fornisce un metodo semplificato con 

riferimento a quanto già fornito per il semplice appoggio. 

 

Occorre osservare che contrariamente alla ridistribuzione vista in precedenza, e 

tipica per carico statico, nella situazione di carico da incendio il momento 

flettente tende a migrare dalla campata verso gli appoggi. 



A tale proposito si valuta il momento flettente minimo sugli appoggi: 

MRd,fi = (gs/gs,fi)MEd(As,prov/As,req)(d-a)/d 

Dove: 

- d è l’altezza utile della sezione a freddo 

- a è la distanza minima delle barre, dal lato esposto della sezione, fornito 

dalla tabella per il dimensionamento delle travi 

Si fissano con tale sistema, i momenti resistenti di estremità, e quindi anche la 

situazione limite di rialzamento del momento in campata. 



Naturalmente rialzamento del momento sugli appoggi, vuol dire allontanamento 

degli ancoraggi verso l’interno della campata, per le armature superiori. 

 

N.B. 

Non solo deve esserci armatura abbastanza rilevante all’estradosso delle 

sezioni, ma anche sufficientemente prolungato verso l’interno della campata. 

 

L’ancoraggio  dell’armatura superiore in appoggio, deve non essere inferiore a: 

 

lbd,fi = (gs/gs,fi)(gc/gc,fi)lbd 

 
 

N.B. 

L’applicazione di questo ultimo modo di procedere con le travi continue tenendo 

conto anche dei gradienti termici, è pura teoria!!!  





Nel nostro caso consideriamo ad esempio: 

 

Dt = 500°C 

a = 0,000012/°C 

h = 84 cm 

J = 1481760 cm4 

 

e per E che valore utilizziamo? 

Poiché il calcestruzzo è di classe C30/37, a freddo, E = 3300000 N/cm2 

Mt = 349 KNm 

 

Potrei pensare di aver sbagliato, perché a 500°C, E non ha quel valore: 

Et=500°C ~ 0,28Et=20°C  

Mt = 98 KNm 

 

Non è giusto nemmeno questo ragionamento, perché la sezione non si trova 

tutta a 500°C!!!, quindi il momento sarebbe ancora più grande. 

 

Necessità di analisi non lineare con strutture iperstatiche!!!  



Schema teorico da adottare, EJ varia nel tempo al variare della temperatura.  



VERIFICA A TAGLIO DELLE TRAVI IN C.A. 

Per la verifica a taglio delle travi in C.A. bisogna distinguere i casi di elementi 

senza armatura a taglio, ed elementi con armatura a taglio. 

 

VSd,fi ≤ VRdc,fi = CRdc,fikfi(100rl,fifck)
1/3bw,fidfi 

 
In ogni caso non minore di: 

VRdc,fi = nminbw,fidfi 
 

Con: 

CRd,fi = 0,18/gc,fi = 0,18 

kfi = 1 – radq(200/dfi) ≤ 2 (a favore di sicurezza può assumersi kfi = 1) 

Asl/(bw,fidfi) ≤  0,002 

nmin = 0,035k3/2fck
1/2 

 

Nel caso di travi non armate a taglio, il meccanismo resistente che si forma è in 

sostanza quello di un arco-tirante:  



Viene fornita la resistenza a taglio, anche per 

il caso di trave armata a taglio! 

In questo caso ci si riferisce al modello di 

Morsch, per il quale il taglio è portato 

attraverso un traliccio resistente. 

Si possono verificare due casi: traliccio  

interno all’isoterma dei 500°C, oppure no.  



Come noto, il traliccio va verificato lato bielle compresse, e lato staffe tese. 

 

Per le bielle, risulta: 

 

VRdc,fi = (n/2)fcdbw,fi0,9dfi    (isoterma 500°C esterna al traliccio) 

 

VRdc,fi = (n/2)fcd(qs)bw,fi0,9dfi    (isoterma 500°C interna al traliccio) 

 

Per le staffe, risulta: 

 

VRds,fi = (Asw/s)fswd(qs)0,9dfi 

 
Per quanto riguarda le staffe, occorre precisare quale temperatura si 

considera!!!!  

 

Considerando una fessura da taglio in una trave 

in C.A. è evidente che la temperatura lungo i 

bordi del CLS che la definiscono è diversa! 

Convenzionalmente si assume come temperatura 

della staffa quella in corrispondenza del punto P, 

ovvero della quota corrispondente all’altezza 

efficace della sezione heff = 2,5(h-dfi) 



In verità la rottura per taglio di una trave in C.A. sotto incendio è un 

meccanismo assai raro, visto che ad elevata temperatura, la trave va in grandi 

spostamenti e tende a comportarsi come una fune, piuttosto che come una 

trave. 



VERIFICA ELEMENTI IN PRECOMPRESSO SOTTOPOSTI 

AD INCENDIO 

 
-La verifica di tali elementi non è in linea di principio diversa da quella di analoghi 

in C.A. per quanto riguarda i materiali, anche se l’acciaio si deteriora più 

rapidamente dell’acciaio da C.A. alle alte temperature. 

-Si ha inoltre anche un effetto strutturale, che valuteremo in seguito. 





VERIFICA DI ELEMENTI IN CEMENTO ARMATO CON 

PROTEZIONE PASSIVA 









































ANNESSI NAZIONALI UNI EN 1992-1-2 









CENNI SUL COMPORTAMENTO AL FUOCO DEI SOLAI 

- La funzione dei solai all’interno di costruzioni in C.A. resistenti al fuoco, è 

molto importante. I riflessi del loro comportamento al fuoco sono importanti per 

tutti e tre i requisiti R,E,I, i solai hanno infatti funzione di compartimentazione. 

- R (capacità portante) è la capacità di un elemento costruttivo di essere 

sottoposto all’azione del fuoco su una o più facce per un periodo determinato 

di tempo, senza alcuna perdita di stabilità strutturale. 

- E (tenuta) è la capacità di un elemento separante o di compartimentazione di 

essere sottoposto all’esposizione termica solo su una faccia, senza 

trasmissione di fiamme o gas caldi dal lato non esposto al calore. 

- I (isolamento) è la capacità di un elemento di essere sottoposto all’azione del 

fuoco solo su una faccia senza significativo trasferimento di calore dal lato 

esposto a quello non esposto all’incendio. 
 

SOLAI IN LATERO CEMENTO 

- In caso di incendio, i solai in latero-cemento ammettono un comportamento 

differenziale fra i travetti che tendono a comportarsi come una struttura in C.A. 

e le pignatte in laterizio. In particolare in queste ultime, a causa della differenza 

di temperatura fra la faccia a caldo e a freddo, si innesca il problema dello 

sfondellamento. 









- Lo sfondellamento può causare variazione dei requisiti E, I !!! 

 

- Lo sfondellamento, se non adeguatamente considerato, può causare anche 

variazioni del requisito R → necessità di applicare intonaco protettivo così 

come previsto dalla norma  !!!!! 

SOLAI PREDALLES 

Rispetto ad un solaio in latero-cemento, l’impiego del polistirolo impedisce la 

dispersione di calore attraverso il solaio, causando forti incrementi di 

temperatura nella parte inferiore del solaio.  



Il polistirolo inoltre fonde, liberando gas e causando forti pressioni interne, che 

possono sfogarsi con “spalling” esplosivo. 

- Esistono oramai in commercio anche predalles con resistenza al fuoco, con 

fondello in C.A. di spessore pari a 6 – 6,5 cm anziché 4 ( circa = + 50 Kg/mq di 

peso strutturale!!!!) 





Le solette interamente in c.a. mostrano un ottimo comportamento se sottoposte 

all’azione del fuoco. Naturalmente la decisione sul loro utilizzo deve essere di 

tipo generale, pensando anche che sono molto più pesanti!!!! Requisiti sismici !!!. 



















N.B.  Il reale comportamento della soletta in c.a. è quello di una membrana. Non 

si interpreta bene con i modelli delle travi e delle piastre spesse !!!!  



STRUTTURE IN C.A. PREFABBRICATO NORMALE E/O 

PRECOMPRESSO SOTTOPOSTE AD INCENDIO 





Molto spesso i prefabbricati mostrano fenomeni di ‘spalling’ molto pronunciati, 

soprattutto in corrispondenza delle anime, a causa dei ridotti spessori. 

- Sempre per i ridotti spessori, il danno in tali elementi è quantitativamente più 

importante che in analoghi in C.A., tanto che questi in genere, vanno in crisi per 

elevata deformazione e non per resistenza. 







Anche per gli elementi in precompresso, si procede attraverso analisi termica 

della sezione etc, etc… 

Analisi termica della sezione 



- Un aspetto molto importante da considerare, cui sono dovuti gli effetti 

precedenti, è che riducendosi la tensione limite nell’acciaio, per una certa 

temperatura, possono ‘perdersi’ dei trefoli, e quindi parte della 

precompressione indotta inizialmente. 

 

- Ricordo gli effetti della precompressione su una trave in C.A. 



VERIFICA TRAVE IN TERMINI DI TEMPO E TEMPERATURA 

Determinato sul grafico il tempo t* per cui MRd,fi = MSd,fi, tale tempo coincide con 

la massima esposizione cui può essere sottoposta la trave.  



Volendo riportare la verifica in termini di temperatura critica, basta riferirsi alla 

curva d’incendio adottata per la verifica. 

Attenzione, questa è la temperatura critica dell’elemento strutturale non 

dell’acciaio!!!! 



ALCUNI ESEMPI DI STRUTTURE IN C.A. SOTTOPOSTE AD 

INCENDI REALI 

CONDOMINIO IN ROMA 



INCENDIO REALE VERIFICATOSI NELL’EDIFICIO 

L’incendio che si è 

verificato nei locali 

del piano 

seminterrato e 

parte dei locali al 

piano terra è stato 

di vaste proporzioni 



ELEMENTI STRUTTURALI DANNEGGIATI 

L’incendio ha prodotto un notevole innalzamento della temperatura nelle 

strutture del piano seminterrato e del piano terra.   

  

Elementi strutturaliElementi strutturali  

maggiormente danneggiati 

PILASTRI del piano seminterrato. 

TRAVI del piano seminterrato. 

SOLAIO del piano seminterrato 

e del piano terra. 



ELEMENTI STRUTTURALI DANNEGGIATI 

Il notevole aumento  

della temperatura del  

primo impalcato,  

lambito inferiormente  

dalle fiamme, ne ha  

prodotto una elevata  

dilatazione che  

conseguentemente  

ha causato la rottura  

di quasi tutti i pilastri  

del piano seminterrato  

che sono stati soggetti 

ad elevatissimi sforzi di 

taglio trasversali. 



PILASTRI 



- In effetti, nel calcestruzzo di tutte le 

strutture del piano seminterrato sono 

state evidenziate lesioni trasversalilesioni trasversali, 

distacchi superficialidistacchi superficiali, sgretolamenti e sgretolamenti e 

sfaldamenti superficialisfaldamenti superficiali, tutti dannidanni 

attribuibili alla prolungata esposizione del 

materiale ad elevate temperature.  

  

ELEMENTI STRUTTURALI DANNEGGIATI 

- Per quanto riguarda le armature in 

acciaio è stato riscontrato che, 

specialmente per effetto dell’espulsione del 

copriferro (spallingspalling), le barre sono state 

esposte direttamente all’azione del calore, 

si sono avute deformazioni plastichedeformazioni plastiche, 

perdite di aderenza e snervamenti perdite di aderenza e snervamenti 

localizzatilocalizzati, e in alcuni casi (come mostrato 

in figura), si è arrivati alla rottura rottura 

trasversale della barretrasversale della barre. 

  



RISANAMENTO STATICO DEI PILASTRI 

- Per i pilastri maggiormente danneggiati si è provveduto ad una loro    

sostanziale ristrutturazione mediante una incamiciatura in cemento armato 

con caratteristiche dimensionali  

tale da assicurare il ripristino  

della capacità originaria di  

resistenza. 

  



TRAVI 









SOLAI 





Library collapse in Linköping in Sweden 1996 
concrete structure designed for 60 minutes collapsed 47 minutes 

after fire alarm and 30 minutes after flash-over in heavy fire 







Cast in situ flat slab 250 mm with columns Ø 350 mm 



This collapse was result of several reasons: 

•The slab was exposed to fire on both sides – higher temperature 

and only small thermal deflection 

•Too few expansion joints – 54 m long slab 

•Too few stabilizing walls 

•High fire load: library, wooden suspended ceiling 

•Sensitive structural systems 



Madrid Windsor Tower fire  in February  2005 

• fire started on 21st storey 

of 29-storey office building 

in Madrid’s financial 

district 

• the building was being 

refurbished, including 

fireproofing steel perimeter 

columns and new external 

escape stairs 

• 22 office floors were in use 

 



STRUCTURAL SYSTEM 

• Technical floors above 3rd 

and 16th floors 

• normal strength concrete 

central core, columns and 

waffle slab floors 

• steel perimeter columns 

• when fire broke out steel 

columns above technical 

storey 2 had not yet been 

fireproofed 



storeys 4 to 16 

storeys 17 to 27 

concrete columns instead of walls 

steel columns  

 

technical storey 

storey high beams through the building 



•23:05 Fire alarm on 21st storey 

(other sources say at 23:16) 

•23:25 Fire brigade arrives 

•23:35 21st storey was 

completely in flames 

•0:20 Fire had reached storey 28 

•1:00 Large portions of the 

façade began to fall off 

•1:15 Northeast corner of the 

building above technical floor 

collapsed  

 







•The fire spread downwards 

and reached 5th storey at 

7:00 

•The fire was considered to 

be under control at 15:00 





The spread of the fire to 

neighbouring construction 

works was avoided because 

the concrete frame resisted 

the whole fire without 

collapse. 

 

It was decided to demolish 

the building 

 

Technical investigation was made 

and published by INTEMAC, NIT 2 

– 05, in Spanish and English 



NOSTRO LAVORO SU CENTRO FERRARI  





































NOSTRE PROVE AL FORNO SU TRAVETTI IN C.A. RINFORZATI CON FRP 

E SOTTOPOSTI AD INCENDIO 

LaLa  resistenzaresistenza  alal  fuocofuoco  didi  compositicompositi  realizzatirealizzati  

concon  resinaresina  epossidicaepossidica  èè  piuttostopiuttosto  modesta,modesta,  aa  

causacausa  delladella  resina,resina,  nonnon  delladella  fibrafibra..  ProveProve  

eseguiteeseguite  inin  laboratoriolaboratorio  attestanoattestano  cheche  ancheanche  inin  

questoquesto  caso,caso,  utilizzandoutilizzando  protezioniprotezioni  oo  matricimatrici  

adeguateadeguate  possonopossono  aversiaversi  ottimiottimi  risultatirisultati..  



Comportamento al fuoco di rinforzo 

in FRP  senza protezione. 

Comportamento al fuoco di rinforzo in 

FRP con resina intumescente . 



Comportamento al fuoco di rinforzo in tessuto 

in fibra d’acciaio e malta cementizia. 



UNA RIFLESSIONE FINALE !!! 

La trave esaminata, 

presenta inizialmente 

R 90 

Ipotizziamo di dover raggiungere R 120 



t = 120 min 

 

MRd,fi = 440 KNm > 171 KNm = MSd,fi 

 

Incremento costo = 50€/ml trave 

Ipotesi I = rivestimento della 

trave con lastre in calcio 

silicato. 

 

Come è possibile osservare 

nella tabella sottostante una 

lastra di spessore 1 cm di 

classe R120 equivale ad 

uno spessore aggiuntivo di 

calcestruzzo sulla trave di 5 

cm.   

R > 180 

I Ipotesi- Utilizzo di protettivi sulla sezione progettata inizialmente 



II Ipotesi- Riprogetto strutturalmente la sezione a caldo 

 

Incremento il copriferro di 

1cm+utilizzo di barre in acciaio 

aggiuntive 

 

MRd,fi = 268 KNm > 171 KNm = MSd,fi 

 

Per t = 120 

 

Incremento di costo = 10 €/ml trave 

 

R > 150 



GRAZIE PER L’ATTENZIONE! 


