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DRENAGGIO 

1. GENERALITÀ E PROBLEMATICHE 
 
 Lo scopo del drenaggio è quello di allontanare l'eccesso di acqua da un terreno per consentirne o migliorarne l'uti-
lizzazione: se il problema interessa un territorio di dimensioni sufficientemente ampie si parla più propriamente di bonifica 
idraulica.  In realtà per bonifica idraulica di un territorio con falda freatica affiorante (paludoso) o troppo vicina al piano di 
campagna (infrigidito) si intendono “tutte le attività connesse alla realizzazione delle opere destinate ad assicurare in ogni 
tempo lo scolo delle acque in eccesso, al fine di provvedere al  risanamento del territorio e a creare le condizioni più adatte 

alla sua utilizzazione per le molteplici attività umane”. 
 La bonifica idraulica comprende quindi interventi locali di drenaggio, effettuato su terreni adatti alla coltivazione (in 
questo caso si parla di drenaggio agricolo) o su terreni sui quali si prevede la realizzazione di insediamenti abitativi o pro-
duttivi o di semplici infrastrutture (strade, ferrovie, etc.) e la costruzione di un insieme di canali e di reti scolanti che, asso-
ciato alla rete naturale esistente, permetta l'evacuazione dell'acqua in eccesso.  
 Tra gli interventi è compresa la realizzazione di opere accessorie, come i manufatti di misura e regolazione, le stazioni 
di sollevamento, i ponti, le botti a sifone  e tutto quanto necessario affinché il bacino possa trasferire al recapito finale l'acqua 
raccolta. 

 

1.2 Origine dell'eccesso di acqua nel terreno e sue conseguenze 

 

 La quantità di acqua presente all’interno di un  terreno dipende dalle sue caratteristiche meccaniche, dalla sua strati-
grafia e dal bilancio tra portata entrante (afflusso) e uscente (deflusso). Normalmente l’afflusso è dato dalla infiltrazione, le-
gata sostanzialmente alla pioggia, il deflusso alla portata di filtrazione ed all’evapotraspirazione. Sul terreno esiste sempre un 
sistema di drenaggio naturale più o meno sviluppato che consente,  in condizioni normali, lo smaltimento dell'acqua superfi-
ciale mentre  lo smaltimento dell'acqua di falda dipende soprattutto dalla conduttività del terreno e dalle condizioni al con-
torno, come la presenza di corpi d’acqua..  In generale la necessità di allontanare l'eccesso di acqua nel terreno mediante dre-
naggio può dipendere sia dalle caratteristiche fisiche del terreno e del territorio, sia dalle condizioni climatiche.  
 In Fig. 1  si mostrano due casi, relativi a situazioni tipiche di regimi  climatici ben definiti: 
a)  Olanda: clima umido, quasi temperato dalla presenza del mare (corrente del Golfo); 
b) Kenia: clima tropicale;  
 
Nella figura sono rappresentati in modo qualitativo i valori medi mensili della piovosità, dell'evapotraspirazione, del conte-
nuto di umidità del terreno e della distanza della falda dal piano di campagna durante l'anno. 
 Si osserva come l'eccesso di acqua sia collocato diversamente, nei due casi, all'interno della stagione colturale. 
 a) Nel caso dell'Olanda il prevalere dell'evapotraspirazione sulla pioggia nel periodo primaverile-estivo, corrispon-
dente allo stadio di crescita, fa si che in questo periodo la falda si abbassi e non ci siano problemi di drenaggio. Questi si pre-
sentano invece nel periodo autunnale, invernale e di inizio primavera, quando l'eccesso di acqua nel terreno ostacola l'acces-
so ai campi e può rallentare le operazioni agricole. L'eventuale drenaggio dovrà essere fatto, in questo caso, con l'obbiettivo 
di rendere accessibili i terreni, senza alcun problema per le colture: si definisce drenaggio fuori stagione (colturale) (off 
season drainage). 
 b) Nel caso del Kenya invece, mentre l'evapotraspirazione è poco variabile durante l'anno (dipende essenzialmente 
dalla temperatura) il regime delle piogge presenta i valori di precipitazione più elevati proprio nel periodo primavera-estate 
quando le colture sono in piena crescita. L'innalzamento corrispondente della falda può rendere necessario, anche in questo 
caso, il drenaggio che sarà fatto con l'obbiettivo di salvaguardare la crescita delle piante: si parla in questi casi di drenaggio 
in stagione (colturale) (crop season  

drainage).  
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Fig. 1:    andamento delle condizioni  idrologico-agrarie  in differenti condizioni regioni climatiche 
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Nel caso di utilizzazione agricola del terreno i danni prodotti dall'eccesso di acqua sono sostanzialmente di  due tipi: rallen-
tamento o impedimento della crescita delle colture e quindi riduzione della produttività, rallentamento o impedi mento delle 
operazioni agricole e, in generale, di tutte le attività connesse alla coltivazione. 
 Negli altri casi l’innalzamento eccessivo della falda impedisce e rende difficoltosa  la realizzazione degli edifici e del-
le infrastrutture, può essere causa di instabilità dei manufatti e dei terreni declivi, dando origine in questo caso  a movimenti 
franosi anche profondi e, infine, provoca  una situazione di generale insalubrità  dell’ambiente non accettabile per gli inse-
diamenti umani. 
 L'eccesso di acqua in superficie viene controllato con una idonea sistemazione del terreno associata ad un efficiente 
reticolo drenante superficiale e, eventualmente, a sistemi di sollevamento, l'eccesso di acqua nel terreno viene eliminato me-
diante drenaggi poco profondi e drenaggi di falda che accelerano lo svuotamento del “serbatoio suolo” recapitando l’acqua 
raccolta nella rete superficiale. 
 In definitiva un sistema drenante è sempre costituito da una rete superficiale a cui può essere associato un sistema di 
drenaggio del terreno,  necessario per abbassare la falda freatica. 

 

1.3 Il drenaggio del terreno: generalità 

 

1.3.1 Drenaggio orizzontale  
 
E’ il tipo più comune; l'abbassamento della falda viene indotto mediante la costruzione di una rete drenante (solitamente in-
terrata), all'interno della quale l'acqua si muove per gravità. La rete si estende su una superficie notevole ma per uno spessore 
verticale molto ridotto e trascurabile rispetto alle altre dimensioni. Interventi di queste dimensioni vengono solitamente rea-
lizzati per il drenaggio di terreni utilizzati in agricoltura; interventi più ridotti su piccole aree vengono invece utilizzati a sal-
vaguardia di  insediamenti di vario tipo o per il consolidamento dei terreni. 
 Si distinguono due tipi fondamentali di drenaggio orizzontale, la cui adozione dipende dal problema specifico: 
  1) drenaggio profondo o di falda (groundwater drainage), utilizzato in suoli con buona conduttività in cui  si può 
sfruttare il movimento di falda per allontanare l'acqua in eccesso; 
  2) drenaggio poco profondo (shallow drainage) utilizzato in terreni in cui l'infiltrazione e la percolazione in falda 
sono scarsi con conseguente eccesso di acqua superficiale ed abbondante interflusso. 
La quota assoluta minima che assume localmente la falda in conseguenza dell’abbassamento prodotto dalla presenza dei mo-
duli drenanti viene chiamata base del dreno. 
 
1.3.2 Drenaggio verticale profondo (drenaggio di pozzo)  
  
L'abbassamento della superficie piezometrica è ottenuto con una serie di pozzi opportunamente dislocati sul territorio che 
affondano anche notevolmente in falda, dai quali si emunge acqua meccanicamente. Di solito si tratta di pozzi scavati in fal-
da freatica (pozzi comuni) ma non è rara l’utilizzazione del drenaggio profondo in acquiferi semiconfinati. I pozzi sono col-
legati ad una rete in pressione, che svolge la funzione di raccolta e smaltimento delle acque drenate.  
Il drenaggio verticale è normalmente utilizzato per ottenere abbassamenti temporanei della falda in zone ove sia necessario 
effettuare scavi per fondazioni o per altri tipi di interventi. Si utilizzano in questo caso delle punte aspiranti (well points) op-
portunamente distribuite nell’area di interesse e collegate ad una o più pompe. 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Esempi di utilizzo di well points 
 
In entrambi i casi l’acqua di falda viene recapitata in una rete  di fossi o di fognatura che, insieme all’acqua di origine meteo-
rica,  la convoglia al recapito finale (scolo del sistema).  
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1.3.3 Confronto fra le due  tipologie possibili di drenaggio del terreno 

 
Confrontando le due tipologie si può osservare che il drenaggio verticale  ha i seguenti vantaggi:  
 
1. Possibilità di realizzare il drenaggio in terreni ondulati con presenza di depressioni, che renderebbero particolarmente 
difficoltosi la raccolta e lo smaltimento (per gravità) delle acque provenienti da un drenaggio di falda orizzontale; 
2. Riduzione di alcune spese di esercizio: i costi di manutenzione di una rete in pressione sono nettamente inferiori a quelli 
di una rete di canali; 
3. Maggior potenzialità del sistema: il drenaggio verticale consente di abbassare la piezometrica in misura molto maggiore 
di quanto non consenta il drenaggio di falda orizzontale; 
4. Efficienza in situazioni particolari: per quanto detto al punto 3 il drenaggio verticale può essere l’unico sistema adottabi-
le quando l’acquifero è costituito da strati di permeabilità diversa con presenza di falde artesiane (acquifero semiconfinato). 
In questo caso il pompaggio dalla falda artesiana sottostante favorisce la percolazione (leakage) dallo strato superiore semi-
permeabile, la cui superficie piezometrica in questo modo viene depressa indirettamente; 
5. Recupero di risorse: l’acqua emunta dal terreno, se di buona qualità, può essere utilizzata per l’irrigazione.  
 
e questi svantaggi: 
 
1. Complessità del “modulo drenante”: non è più costituito da tubi o fossi ma da pozzi, pompe e accessori; 
2. Costo di gestione: il drenaggio verticale richiede energia (elettrica o chimica) per le pompe; 
3. Lentezza di risposta: nelle situazioni in cui il clima presenta forti precipitazioni in stagione colturale e si richiede un ra-
pido abbassamento della superficie piezometrica, il drenaggio verticale è molto più costoso di quello orizzontale (sono ri-
chiesti molti pozzi). 
 
 

2.  ABBASSAMENTO DELLA FALDA TRAMITE POZZI (DRENAGGIO VERTICALE) 
 

 Il drenaggio verticale tramite pozzi viene effettuato deprimendo la falda mediante l’estrazione di acqua tramite 
pozzi il lcui numero e la cui posizione è definita in base all’estensione dell’area di intervento e al’abbassamento minimo ri-
spetto a piano campagna che si vuole garantire nella stessa. 
 Consideriamo un unico pozzo scavato in falda freatica da cui venga emunta una portata Q; se si considera un 
generico cilindro di raggio r attraversato dalla portata Q si può scrivere: 
 
 
(1) 
 
 
Integrando la (1) tra la generica distanza r e la distanza re si ottiene l’espressione della curva meridiana (passante per l’asse 
del pozzo) del conoide di depressione: 
 
 
(2)  
 
 Dalla (2) si ricava il valore della portata Q* che si deve emungere dal pozzo perché alla distanza r si la quota 
della piezometrica sia h con un abbassamento ∆ = H-h rispetto al valore iniziale: 
 
 
(3)  
 
 
Perché dal pozzo venga emunta la portata Q* l’abbassamento nel pozzo, rispetto alla quota piezometrica indisturbata, δ=H–
h0 è dato dalla relazione: 
 
 
(4)  
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da cui si ricava, essendo δ=H-h0: 
 
 
(5) 
 
Dalla (5) si ottiene l’abbassamento alla bocca di pozzo δ, che sarà tanto maggiore di ∆ quanto più grande sarà la distanza r. 
Se ne deduce quindi che, se si utilizza un unico pozzo per deprimere la falda, il valore di r, distanza a cui si impone 
l’abbassamento ∆, risulta limitato dalla massima portata che il pozzo può fornire in condizioni di massima depressione (poz-
zo vuoto) e che, avvicinandosi al pozzo, l’abbassamento può assumere valori molto maggiori di quello richiesto. Per questo 
motivo è necessario, e comunque conveniente, se l’area da drenare non è di piccole dimensioni, utilizzare più di un pozzo. In 
questo caso ogni pozzo dovrà fornire una portata inferiore a quella totale con una depressione inferiore di quella relativa al 
caso del pozzo unico. 
Applicando il principio di sovrapposizione degli effetti, se la depressione nei singoli pozzi è piccola rispetto allo spessore 
dell’acquifero ed è quindi possibile ritenere valida l’ipotesi di Dupuit-Forcheimer, la quota piezometrica h in ogni punto P 
del piano x-y conseguente alla presenza di N pozzi da cui venga estratta portata è ricavabile dalla relazione: 
 
 
(6)  
 
in cui: 
 
Qi è la portata emunta dal pozzo iesimo; 
ri è la distanza del punto P dal pozzo iesimo; 
re,i è il raggio di influenza del pozzo iesimo; 
K è la conduttività dell’acquifero; 
H è la quota piezometrica indisturbata; 
h è la quota piezometrica nel punto P. 
 
 Nell’ipotesi che le portate siano le stesse, per cui  Q = NQi, che i pozzi abbiano lo stesso raggio di influenza 
(re,i=re), la (6) diventa: 
 
 
(7) 
 
con: 
 
(8)  
 
in cui r0 è la distanza del pozzo equivalente dal punto P. 
Per esemplificare l’efficacia dell’utilizzo di più pozzi rispetto ad un unico pozzo consideriamo il caso in cui, per ottenere in 
un punto P la depressione δ=H-h0, si utilizzino N pozzi, da cui si estrae la stessa portata Qi, disposti su una circonferenza di 
raggio r* attorno al punto P. Dalla (8) si ricava r0 = r* e quindi dalla (7): 
 
 
(9) 
 
 
Confrontando la (9) con la (4) si deduce che nel punto P si ottiene, utilizzando N pozzi di piccolo diametro, la stessa depres-
sione che si otterrebbe con un unico pozzo scavato in P (per cui h = h0) di diametro 2r* da cui venisse emunta la portata 
Q*=Q= NQi. 

 

3. IL DRENAGGIO ORIZZONTALE  
 
Un tipico sistema di drenaggio orizzontale è costituito da: 
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a) moduli drenanti di campo, che raccolgono l'eccesso di acqua di falda o ipodermica dai campi per mezzo di una rete di 
dreni di campo. Il modulo può essere supportato da una idonea sistemazione  del terreno per la regimazione delle acque su-
perficiali.  
b) la rete di canali che raccoglie l'acqua dai moduli drenanti e la porta al recapito finale. E' costituita da una serie di fossi e 
canali di varie dimensioni (terziari, secondari e primari) o, più raramente, da una fognatura. Nella sezione terminale della rete 
drenante, in corrispondenza dello scolo nel recapito finale per le reti a gravità, o dell’aspirazione nel caso di scarico mecca-
nico si realizza, in ogni condizione di esercizio, la quota assoluta più bassa assunta dal pelo libero all’interno del sistema 
drenante. Questa quota viene chiamata base del sistema. 
La differenza tra base del dreno e la base del sistema rappresenta l’energia (per unità di peso) disponibile per il trasferimento 
dell’eccesso di acqua attraverso la rete fino al recapito finale. 
 

3.1 Il drenaggio orizzontale di falda 

 
 Il modulo drenante consiste di una rete di tubazioni (forate)  inserite nel terreno, o di fossi profondi, che fissano la ba-
se del dreno ad una quota ben al di sotto della zona da risanare, che può essere, nel caso di terreno coltivato, quella delle ra-
dici della coltura. Poiché  all'interno dei dreni la corrente è a pelo libero (pressione atmosferica), tutta la falda attorno si trova 
a quota piezometrica maggiore e tende quindi a scaricarsi nel dreno, dando luogo ad un moto di falda essenzialmente oriz-
zontale (la componente verticale del moto è trascurabile). Una opportuna spaziatura dei dreni consente di abbassare la falda 
alla quota voluta in modo da consentire che lo strato di terreno superiore possa liberarsi tramite la percolazione, dell'acqua 
gravitazionale portando l'umidità alla capacità di campo. Il sistema è costituito da dreni laterali che scaricano l’acqua in un 
collettore 
 Il drenaggio di falda è applicabile in suoli ove: 
a) la zona da risanare sia situata al di sopra di strati con buona conduttività idraulica e abbastanza potenti (la trasmissività 
deve essere ragionevolmente alta); 
b) l'eccesso di acqua di superficie o nello strato superiore può infiltrarsi e percolare con facilità attraverso la zona superiore 
fino in falda. 
 
 Quando non siano rispettate queste condizioni il drenaggio di falda diventa impossibile o economicamente svantag-
gioso ed è necessario ricorrere ad altri sistemi. 

 

3.1.1  Il drenaggio di falda interrato 

 

 I dreni laterali sono costituiti da tubazioni interrate, che consento l'ingresso dell'acqua attraverso fessure o fori (oppor-
tunamente predisposti sulla superficie laterale) o tra un tronco e l'altro. 
 

Tipologia 

 

 La tipologia del sistema è definita dalla conformazione della rete (disposizione dei dreni laterali e dei collettori sul 
terreno), dal tipo di dreno e di collettore. 
 La conformazione della rete dipende in prima istanza dalla topografia, ed in seconda da considerazioni di praticità e 
di minimo costo. La topografia obbliga, per la massima efficienza della rete, a scegliere una conformazione in cui la maggior 
parte dei dreni sia situata nelle zone più depresse, che sono nella peggiore condizione, sia perché raccolgono la maggior 
quantità di acqua superficiale scolante, sia perché la distanza della falda dal piano di campagna è più ridotta. 
 Per questa ragione, se il terreno da drenare è piuttosto ondulato con presenza di zone più depresse si sceglie una di-
sposizione dei dreni che segue l'andamento naturale: moduli drenanti nelle zone depresse e collettori di collegamento lungo 
gli impluvi. Questo tipo di sistema si chiama naturale.  Se l’altimetria del terreno è più uniforme è possibile scegliere una 
disposizione regolare di dreni e collettori: si hanno in questo caso sistemi a griglia parallela o sistemi a spina di pesce (Fig. 
2). 
 La pendenza da assegnare ai dreni  laterali è dell'ordine 5÷10 cm ogni 100 m (0.11÷0.05%), la lunghezza massima 
(per le tubazioni) non deve superare i 200÷250 m. Di conseguenza il dislivello complessivo  massimo è quindi di 20÷25 cm.  
 La conformazione a spina di pesce con il collettore lungo la direzione di massima pendenza, che sfrutta direttamente 
l'acclività naturale, permette di realizzare un sistema in cui i dreni sono collocati sempre alla stessa profondità: esso è quindi 
preferibile in terreni declivi. Un altro vantaggio della conformazione a spina di pesce è dato dall'ingresso obliquo dei dreni 
nei collettori, che riduce il rischio di ostruzioni. 
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 D'altra parte in terreni pianeggianti, dove la pendenza naturale non sarebbe comunque sufficiente e dove è preferibile 
avere moduli drenanti della massima dimensione possibile (minor numero di collettori) per rendere massima la dimensione 
dei campi e ottimizzarne la lavorazione meccanica, si preferisce la disposizione a griglia parallela. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 2: possibili configurazioni dei moduli drenanti 
 
 In situazioni ove è ben individuabile una direzione di flusso medio in falda (di solito nella direzione della pendenza 
del terreno) è preferibile disporre i collettori lungo la pendenza (nella direzione della falda) ed i dreni normalmente alla fal-
da. Questa disposizione favorisce l'intercettazione del flusso di falda da parte dei dreni e consente un doppio ingresso nei col-
lettori (risparmio sui pezzi speciali). 
 I dreni laterali possono scaricare in collettori aperti o in collettori chiusi. Nel primo caso il sistema si chiama semplice 
nel secondo caso composto. 
 Nel sistema semplice il collettore è in grado di raccogliere anche l'acqua scolante superficiale, ma limita la dimensio-
ne del campo lavorabile meccanicamente (o richiede la costruzione di appositi attraversamenti). 
 Nel sistema semplice lo sbocco dei dreni nel collettore è più facilmente controllabile (minori problemi di ostruzione) 
ma costituisce un punto delicato durante la manutenzione dei collettori. 
 Il sistema semplice è meno costoso come costruzione ma più costoso come manutenzione di quello composto. 
 
Caratteristiche dei tubi 

 

 Le tubazioni utilizzate per la realizzazione dei moduli drenanti hanno subito una grande evoluzione da quando i primi 
impianti sono stati costruiti (200÷300 anni fa). Inizialmente i 'tubi' consistevano in trincee, riempite per una certa altezza di 
materiale filtrante inerte (ghiaia) o vegetale (fascine etc.) e poi riempite. 
 Attualmente sono disponibili sul mercato tubazioni di diverso tipo e materiale (Fig. 3); all'inizio del secolo furono in-
trodotte le tubazioni in laterizio e calcestruzzo, negli anni 60 le tubazioni in materiale plastico. 
 
Tubazioni in laterizio e in calcestruzzo 
 
 Sono costituite da  tronchi di lunghezza compresa tra   20 e 30 cm con diametri interni da 5 a 20 cm per il laterizio, 
maggiori  - da 20 a 50 cm - per il calcestruzzo. I tronchi sono senza collare e vengono posati semplicemente l'uno accanto 
all'altro. L'acqua entra dalle sezioni di giuntura. Attualmente questo tipo di materiale non è più utilizzato, se non in situazioni 
particolari per questioni economiche. 
 
 
Tubazioni in materiale plastico 
 
 Possono essere di polietilene ad alta densità (PE) o polivinilcloruro (PVC). Queste ultime sono meno costose e più 
utilizzate, ma si degradano se esposte a lungo alla luce del sole e diventano fragili con il gelo. 
Attualmente sono molto utilizzate tubazioni di plastica ondulate, che pur avendo una scabrezza idraulica maggiore, che com-
porta a pari portata un aumento di diametro di circa il 20%, hanno un costo unitario circa uguale a quelle lisce perché richie-
dono meno materiale (minore spessore) a pari resistenza meccanica. 
 I tubi di plastica ondulati hanno diametri esterni (OD) standard  di 40,50,65,80,100 e 125 mm; il diametro interno 
(ID) è solitamente 0.9 OD. Il loro prezzo cresce rapidamente con il diametro. I tubi sono perforati e le fessure sono situate 
nei solchi lungo il contorno. Possono essere di varie forme ma la superficie forata deve essere almeno di 800 mm2 per metro 
di lunghezza. 
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 Ove siano disponibili sul mercato, i tubi in plastica ondulata sono i più convenienti (come prezzo e come facilità di 
gestione in cantiere); ove non siano disponibili localmente ma sia necessario importarli a volte conviene, per impianti estesi, 
utilizzare tubi in calcestruzzo o laterizio, costruendoli sul posto  
I tubi in plastica sopportano installazioni meno accurate e sono particolarmente adatti all'installazione meccanica. 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 3: possibili tipi di tubazioni per drenaggi 
 
Attorno alle tubazioni si deve disporre del materiale filtrante che ha sia una funzione di tipo idraulico, cioè di ridurre le per-
dite di carico all'ingresso, sia di trattenere il materiale fine trasportato dall'acqua. Il filtro può essere costituito da ghiaia o 
sabbia o da fibre naturali o artificiali. 
La perdita di carico che si realizza all'ingresso è inversamente proporzionale all'area forata e viene solitamente espressa con 
una relazione del tipo: 
   

(1) hi = α 
Q
K  ove: 

 
hi = perdita di carico (m); 
α= fattore di resistenza adimensionale; 
Q = portata entrante per metro; 
K = conduttività del filtro. 
 
Per il fattore α si assumono convenzionalmente i seguenti valori: 
α = 0.4 ÷ 2.0 per tubi in laterizio 
α = 0.4 ÷ 0.6 per tubi in materiale plastico liscio 
α = 0.05 ÷ 0.1 per tubi in materiale plastico ondulato. 
 
Opere accessorie 

 

 Si tratta di solito di strutture semplici e di piccole dimensioni  che riguardano lo sbocco dei dreni e dei collettori nei 
canali, i giunti e le camere di ispezione (pozzetti) Fig. 4. 
 Lo sbocco dei dreni è solitamente realizzato allungando la tubazione del dreno di 15÷20 cm all'interno del fos-
so/canale. Siccome questo fatto ostacola la manutenzione del fosso quest'ultima parte del tubo è, di norma, asportabile. 
 Nel caso di un collettore, la cui ostruzione bloccherebbe lo scarico di uno o più moduli drenanti, si realizzano allo 
sbocco piccole strutture come quelle riportate in Fig. 4. 
 
 
  
 
 
 
 
 
 

Fig. 4: camere di ispezione e manufatto di sbocco 
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Nei sistemi composti si hanno sia giunzioni di tipo cieco, sia giunzioni aperte realizzate mediante camere di ispezione. Que-
ste ultime che sono più costose, vengono realizzate in punti particolarmente delicati ed hanno la funzione sia di trattenere il 
materiale trasportato, sia di permettere più facili interventi di manutenzione.  
 
Metodologie costruttive 

 

 La realizzazione di un drenaggio di falda interrato comprende due fasi: 
a) tracciamento del sistema e determinazione delle pendenze; 
b) installazione dei dreni nel terreno. 

 
 Quest'ultima operazione richiede che i tubi siano posti alla profondità di progetto lungo il percorso e con la pendenza 
stabilite nella fase a) opportunamente circondati dal materiale filtrante. 
 Attualmente l'installazione può essere fatta sia scavando meccanicamente una trincea, all'interno della quale si posano 
a mano i tubi, e che viene poi richiusa sia in modo diretto (senza scavare la trincea) con macchine apposite (trenchless) dota-
te di un dispositivo posteriore (in pratica una lama che avanza nel terreno attraverso la quale passa la tubazione sulla quale è 
avvolto il filtro) che permette di inserire la tubazione alla  profondità voluta senza scavare trincee. In questo caso devono le 
tubazioni devono essere di PE arrotolabile su tamburi. L'installazione meccanica senza trincea, introdotta a partire dagli anni 
60, consente attualmente, con le macchine più potenti, di istallare fino a qualche km di tubazioni all'ora. 

 

3.1.2 Il drenaggio di falda aperto  

 

 In questi sistemi drenanti, sia i dreni laterali che i collettori sono costituiti da fossi e canali aperti di varie dimensioni 
che affondano fino a profondità notevole (base del dreno). L'acqua all'interno si trova pertanto ad una distanza rilevante dal 
piano di campagna (1÷2 m al di sotto). Hanno  di solito sezione trapezia con scarpa variabile da 1:1 a 1:2 a seconda delle ca-
ratteristiche del terreno. 
 Questi sistemi sono preferibili a quelli interrati quando: 
a) il terreno richiede anche un drenaggio superficiale; 
b) la presenza di fossi aperti non ostacola troppo l'attività agricola (coltivazioni perenni che richiedono poche attività ti-

po canna da zucchero o banane o in cui le attività siano svolte manualmente); 
c) lo standard progettuale non è elevato; 
d) ci sia convenienza economica.  

4. IL DRENAGGIO ORIZZONTALE POCO PROFONDO  
 
 E’ un tipo di drenaggio agricolo che viene realizzato in terreni con velocità di infiltrazione molto basse nella zona 
delle radici e/o scarsa conduttività degli strati più profondi. In questi terreni è necessario accelerare l’allontanamento 
dell’acqua di pioggia che non si infiltra evitando che provochi l’impaludamento del terreno. Si realizza allo scopo la classica  
sistemazione del terreno a letto (bedding system). Essa può essere a letto piano (flat bed) o a letto convesso (cambered bed)  
- rappresentata in Fig. 5 -. tipo di drenaggio in terreni in cui già a profondità di 50÷60 cm il terreno presenta conduttività 
K‹0.1 md

-1.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 5: sistemazione del campo a letto convesso con dreni laterali poco profondi 
 

L'eccesso di acqua in superficie viene indirizzata verso i dreni di campo per scorrimento superficiale (overland flow). Il letto 
piano può avere al massimo una larghezza di 10 m, mentre la sistemazione a letto convesso consente di allargare il letto fino 
a 20÷30 m. La maggior parte dell'acqua di pioggia che si infiltra non è in grado percolare attraverso la zona delle radici, es-
sendo impedita dalla bassa conduttività degli strati sottostanti, ma riempie gli strati superiori  fino alla saturazione e produce 
un forte interflusso laterale. 
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 Questo stato di cose, se non viene eliminato provoca un doppio danno: l'eccesso di acqua in superficie modifica la 
struttura del terreno riducendo sempre di più la velocità di filtrazione; l'eccesso di acqua nella zona radicale impedisce o ri-
duce la crescita delle colture. 
 In prima approssimazione si può dire che è necessario utilizzare questo 
Per accelerare l’allontanamento dell’acqua si favorisce l’interflusso  in due modi possibili: tramite il drenaggio talpa o lo 
scasso (in pratica l’aratura con un erpice particolare) 

 

4.1 Il drenaggio talpa  

 

 In questo tipo di drenaggio il moto dell'acqua all'interno dello strato di terreno superficiale (interflusso) verso i collet-
tori longitudinali è favorito tramite la realizzazione nel terreno di fori suborizzontali simili a quelli realizzati in natura dalle 
talpe. Essi vengono fatti con il dispositivo  rappresentato in Fig. 6 (aratro talpa: mole plough) che consiste in una specie di 
piccolo siluro (talpa) attaccato al fondo di una sottile lama verticale. Il diametro dei fori è di 5÷10 cm e la loro spaziatura è 
di 1.5÷3.0 m La profondità di installazione è solitamente tra i 40÷60 cm sotto il piano di campagna, già all'interno dello stra-
to poco permeabile. 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
      Fig. 6: aratro talpa                              Fig. 7: fessurazione del terreno  
 
 
 Il foro viene realizzato trascinando l'aratro, infisso nel terreno, con un comune trattore. La talpa produce nel terreno il 
foro ed una serie di fessure che da esso partono (Fig. 7) che favoriscono il moto dell'acqua verso il foro. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Realizzazione di drenaggio talpa con trattore e aratro talpa 
 

Perché si produca la fessurazione il terreno deve essere sufficientemente coesivo (contenuto minimo di argilla 30%) e la pro-
fondità del foro deve essere inferiore alla profondità critica (6÷ 7 volte la larghezza del foro) altrimenti  il terreno attorno al 
foro si compatta troppo e l'ingresso dell'acqua attraverso il contorno è praticamente impedito.  
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 La lunghezza dei dreni talpa e la loro durata dipende fortemente dalle caratteristiche del terreno (stabilità e resistenza 
al susseguirsi di periodi umidi e secchi, composizione etc.). Un valore di sicurezza  consigliabile è 50 m. 
La pendenza non deve essere troppo alta, perché velocità alte all'interno del foro favorirebbero l'erosione, nè troppo bassa 
per evitare occlusioni: valori consigliati i 0.2÷0.3 %. I dreni sono solitamente disposti nella direzione di massima pendenza 
del terreno. Essi possono scaricare direttamente dentro fossi (in questo caso lo sbocco è protetto da un tronchetto di tubazio-
ne che si protrae nel fosso), ma il sistema migliore ed il più utilizzato è di intercettare il flusso dei dreni talpa tramite trincee 
drenanti trasversali (Fig. 8). 
 Questo sistema, che non introduce ostacoli alle operazioni agricole, permette di ridurre la lunghezza dei dreni e gioca 
quindi in favore di sicurezza. Le trincee drenanti sono dotate di una tubazione posta sul fondo e sono riempite solitamente 
con ghiaia lavata di dimensione media compresa tra i 3 e 5 mm. Le trincee scaricano nelle scoline laterali ai campi; esse sono 
costruite prima dei dreni talpa, che vengono poi tracciati attraverso di esse. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

Fig. 8: configurazione del sistema costituito da dreni e trincee drenanti 

 

5. LA RETE PRINCIPALE DEL SISTEMA DRENANTE 
 
 La rete principale di un sistema drenante riceve, nel caso più generale e se è sufficientemente estesa, l'acqua drenata 
dal sistema drenante naturale, dai drenaggi di campo e da eventuali reti di drenaggio urbano presenti sul territorio. La fun-
zione della rete è di trasferire l'acqua drenata verso il recapito finale. 
 La configurazione della rete dipende essenzialmente dalla topografia ed altimetria del territorio; un ruolo non trascu-
rabile gioca anche la presenza di infrastrutture quali strade, ferrovie e di centri abitati ed insediamenti produttivi. 
 La composizione della rete segue un ordine gerarchico: si parte dalle scoline dei campi per arrivare, attraverso fossi di 
dimensioni sempre crescenti, a canali di ordine sempre maggiore: la divisione abituale è in terziari, secondari e primari, sia 
per i dreni che per i canali in funzione della portata transitante e quindi delle dimensioni della sezione. Il canale principale è, 
per definizione, quello che porta al recapito finale (se lo scarico è unico). 
 Per il tracciamento della rete è molto importante conoscere le caratteristiche del bacino e la sua eventuale suddivisio-
ne in sottobacini.  
 

5.1 Il bacino drenato 

 

 L'area sulla quale è realizzato il sistema drenante dovrebbe preferibilmente costituire un'unità idrologica indipendente 
(bacino). Se il sistema serve solo una parte di questa unità, è necessario che le opere realizzate allo scopo non ostacolino in 
alcun modo lo scolo naturale della restante parte. 
 Solitamente i sistemi drenanti di una certa dimensione coprono un intero bacino fluviale, in cui il corso d'acqua prin-
cipale funziona come recapito finale. In questo caso è facile che il bacino drenato sia organizzato in sottobacini, sia per ra-
gioni naturali, che per ragioni gestionali. E' abbastanza normale, ad esempio, separare le zone più basse (zona delle acque 
basse), per le quali lo scolo deve essere meccanico, da quelle più alte a scolo naturale (zona delle acque alte). 
 Le dimensioni dei bacini drenati variano da poche centinaia di ha (sistemi che comprendono un certo numero di a-
ziende agricole) fino a più di 10.0000 ha (1.000 km2). 
 Quando le dimensioni diventano molto grandi le reti di drenaggio vengono chiamate più propriamente reti di bonifica 
idraulica .  
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5.2 Tipi di canali e tracciamento 

 

 Solitamente i canali sono a sezione aperta. Le sezioni chiuse (tubazioni) sono usate solo in circostanze eccezionali, 
come nel caso di dreni principali in piccoli sistemi a scolo meccanico.  
 La bassa velocità a cui è mantenuta la corrente consente di solito di realizzare canali in terra non rivestiti, che con-
sentono anche, in condizioni favorevoli, di intercettare l'interflusso e di drenare la falda. Per i canali terziari con portata pic-
cola (fino a 1÷2 m3s-1) i cambi di direzione possono essere realizzati con raggio di curvatura molto ridotto (al limite nullo 
per le sezioni più piccole). Per dimensioni maggiori è necessario usare raggi di curvatura maggiori: fino a 5 m per portate ≤ 5 
m3s-1 salendo a valori pari a 5÷10 volte la larghezza di cunetta (base della sezione) per portate superiori a 10 m3s-1. 
 La conformazione della rete dovrebbe seguire queste indicazioni fondamentali: 
a) i fossi, colatori e canali di ordine più basso devono essere tracciati secondo uno schema regolare in modo di non ostacola-
re la coltivazione e consentire la massima utilizzazione del terreno;     
b) i dreni principali (collettori e scoline) devono essere tracciati nelle zone più depresse dei campi e seguire la pendenza del 
terreno; 
c) i canali di ordine più alto (primari) devono essere tracciati lungo le maggiori depressioni (impluvi naturali) e via via lo 
stesso metodo dovrebbe essere seguito per i canali di ordine inferiore.  
 Se si seguono queste indicazioni il tracciamento della rete e la disposizione dei canali saranno praticamente guidati 
dall'altimetria e dalla conformazione naturale del bacino; inoltre in questo modo si potrà utilizzare al massimo la pendenza 
naturale. 
 E’ possibile che la presenza di infrastrutture influisca sul percorso dei canali. 
 
 

5.3 Lo scarico al recapito finale 

 

 Il recapito finale di un sistema drenante è costituito da un corpo d'acqua di dimensioni tali da poter ricevere senza pro-
blemi (cambiamenti nel regime naturale) il deflusso proveniente dal bacino scolante. Può essere un corso d'acqua, un lago 
(naturale o artificiale) o il mare. 
 In casi eccezionali come può essere il caso di drenaggi agricoli in regioni semiaride dove lo scorrimento superficiale 
naturale è scarso e così il reticolo naturale, può essere necessario scolare il sistema in una depressione artificiale ove l'ecces-
so di acqua viene fatta evaporare (evaporation pond) o mandarla in falda attraverso pozzi verticali. 
 La differenza tra la quota assoluta P2 della base del sistema e la quota assoluta P1 della base del dreno di campo defi-
nisce il carico disponibile  per lo scolo del sistema (Fig. 9). La base del dreno deve essere abbastanza bassa da consentire un 
efficiente smaltimento dell'eccesso di acqua sul campo: si va dai 30÷40 cm sotto il piano di campagna per i drenaggi poco 
profondi ai 100÷200 cm per i drenaggi di falda. Partendo da questo livello P1 e sottraendo tutte le perdite di carico lungo l'in-
tero percorso si ottiene la quota P1  del pelo libero  nell'ultima sezione della rete prima dello scarico al recapito finale a quota 
P3.  
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

Fig. 9: schema idraulico del sistema rete-scarico-recapito 
 
Se P2 > P3 lo scarico può essere a gravità o naturale; in caso contrario deve essere meccanico (con pompaggio). Molto spes-
so P3 varia nel tempo (anche P2 ma in modo più limitato).  
 Se P2 è sempre maggiore di P3 lo scolo è naturale continuo, mentre diventa intermittente quando, per periodi abba-
stanza brevi da non rendere necessario il pompaggio, P3 diventa maggiore di P2. In questi casi è necessario prevedere, da una 
parte la possibilità di immagazzinare temporaneamente l'acqua che non può essere scolata, dall'altra quella di chiudere lo 
sbocco in modo che non entri acqua dal recipiente finale. 
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 Il primo problema viene risolto mediante serbatoi in parallelo (vasche di espansione) o in serie o semplicemente so-
vradimensionando la sezione dell'ultimo tratto di canale per una lunghezza sufficiente. 
 Il secondo problema si risolve con sistemi di intercettazione automatici (come quelli di Fig. 10) o con paratoie servo-
assistite controllate  dalla differenza di livello monte-valle. 
 Se la condizione P3 > P2 perdura per un tempo molto lungo, è necessario (o conveniente) ricorrere al pompaggio e lo 
scolo diventa alternato (naturale-meccanico) con la possibilità ulteriore di essere continuo o intermittente. 
 

 

Fig. 10: possibili manufatti di chiusura automatica dello scarico 

 
 

Esempi di porte vinciane 
 

6.  APPROCCIO GENERALE ALLA PROGETTAZIONE DEI SISTEMI DRENANTI 
 
 Nella stesura del progetto si devono definire tre gruppi di variabili: 
- caratteristiche fisiche del sistema drenante: tipo di drenaggio, dimensionamento dei moduli drenanti, scelta del mate-
riale; 
- utilizzazione del terreno: possibili tipologie, pratiche colturali (per drenaggio agricolo), etc.; 
- gestione del sistema: organizzazione del servizio, funzionamento e manutenzione del sistema (canali, impianti di sol-
levamento, opere d'arte), finanziamenti. 
 I metodi di progettazione più recenti partono dalla formulazione, in termini tecnici, del controllo dell'acqua in eccesso 
che si vuole ottenere, chiamato criterio base di progetto. Si assume poi implicitamente che il progetto che più si avvicina alla 
soluzione voluta sia il miglior progetto realizzabile.  
 
 

6.1 Criterio base di progetto 

 
 Per definire il criterio base di progetto è necessario considerare due tipi di relazione tra loro correlate, che determina-
no il rapporto costo-beneficio: 
 
a) la relazione che intercorre fra il drenaggio e il verificarsi di eccesso di acqua nel terreno; 
b) la relazione tra l'eccesso di acqua e l’utilizzazione del terreno (attività colturali o altro) 
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 Le relazioni di tipo a) possono essere stabilite con sufficiente certezza e consentono di definire abbastanza facilmente 
il sistema di drenaggio da realizzare in funzione dell'eccesso di acqua ammissibile. Risulta invece sempre piuttosto difficile 
determinare l'eccesso di acqua da controllare sulla base di relazioni di tipo b). Per questa ragione il criterio base è quasi sem-
pre definito da conoscenze legate all'esperienza ed alla pratica, più che da conoscenze e calcoli scientifici. 
 
 

 

6.1.1 Metodologia progettuale 

 
Il criterio base è definito in modo diverso per il drenaggio di falda e per il drenaggio poco profondo: 
 
Drenaggio di falda: 
 
 il criterio base consiste nel controllare il livello della falda, limitandone la risalita,  in corrispondenza di un evento di 
pioggia particolarmente gravoso che costituisce la pioggia di progetto.. Il controllo può essere effettuato in condizioni sta-
zionarie o variabili nel tempo. Nel primo caso (moto permanente) si impone un valore minimo al franco nell'ipotesi che la 
portata entrante di ricarica e la portata uscente drenata siano uguali (static water table criterion). 
 Nel secondo caso (moto vario) le possibilità sono diverse: 
1) si può imporre la rapidità con cui la piezometrica, dopo essere risalita fino al valore massimo accettabile durante la piog-
gia, scenda ad un valore ritenuto sicuro: metodo dell'abbassamento della piezometrica (falling watertable criterion); 
2) si possono imporre dei limiti sulla frequenza e sulla durata degli intervalli di tempo in cui il livello della piezometrica è 
superiore al valore, massimo accettabile, durante il periodo di tempo che interessa (anno idrologico, stagione  colturale, sta-
gione irrigua, etc.): metodo dell'oscillazione della piezometrica (fluctuating watertable criterion). 
 
 
Drenaggio poco profondo: 
 
 Il criterio base consiste nello stabilire in quanto tempo deve essere evacuato l'eccesso di acqua sul terreno dovuto alla 
pioggia di progetto o ad altre cause. 
 
 

6.1.2 Determinazione della pioggia di progetto 

 

 Si definisce pioggia di progetto l'evento di pioggia massimo che il sistema è in grado di sopportare (evento critico), 
in corrispondenza del quale l'eccesso di acqua sul terreno è il più gravoso tra quelli che il sistema deve tenere sotto control-

lo. 
 La pioggia di progetto è ricavata sulla base della conoscenza del regime di pioggia della zona, individuata dalle curve 
di possibilità climatica, chiamate anche talvolta curve di frequenza (frequency curves) (Fig. 11 a). 
Le piogge di altezza minore della pioggia di progetto rappresentano la pioggia controllata, quelle di altezza maggiore la 
pioggia non controllata.  
 Per poter estendere il campo della pioggia controllata è necessario aumentare la capacità drenante nel sistema, cioè 
aumentarne le dimensioni e il costo. D'altra parte un campo di controllo più esteso riduce i danni dovuti all'eccesso di pioggia 
e quindi aumenta il beneficio. 
 La scelta della pioggia di progetto dovrebbe essere fatta dunque in base al criterio di minimizzare il costo complessi-

vo, opportunamente definito, del sistema drenante.  

 Conoscendo la relazione che lega l'altezza di pioggia di progetto al costo complessivo unitario
1
 del sistema) e quella 

che lega l'eccesso di acqua al danno unitario2 prodotto, è possibile calcolare, per un assegnato regime di pioggia, il costo to-
tale annuo,  somma del costo effettivo dell'impianto e del danno dovuto alla pioggia non controllata per ogni valore di piog-
gia controllata,: il valore di pioggia controllata che minimizza questo costo è la pioggia di progetto (punto A di Fig. 11 b). 
 In realtà è sempre difficile definire non tanto il costo unitario, quanto il danno unitario in funzione della pioggia con-
trollata, dato il grande numero di variabili in gioco. 
 
 La scelta della pioggia di progetto viene quindi di solito fatta in base a criteri semi-empirici basati sull'esperienza: in 
pratica si tratta di stabilire la durata della pioggia ed il tempo di ritorno. 
                                                 
1 il costo unitario è in £/(ha anno)  
2 il danno unitario è in £ha-1 per evento. 
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La durata della piogge è legata alle caratteristiche del sistema: 

 

• per sistemi drenanti di falda, realizzati quindi in terreni con buona conduttività e capacità di immagazzinamento (stora-
tivity) le piogge intense di breve durata sono facilmente assorbite mentre le piogge critiche sono quelle sufficientemente 
lunghe da produrre la ricarica di falda con relativo innalzamento della piezometrica  e la conseguente saturazione della 
zona superiore del terreno. Le durate corrispondenti sono quindi dell'ordine del giorno (12÷48 ore). 

• per i drenaggi poco profondi al contrario le piogge lunghe di breve intensità non danno problemi in quanto il terreno è in 
grado di smaltirle attraverso lo scorrimento superficiale, l'interflusso e una (scarsa) percolazione. Sono invece critiche le 
piogge intense con durata dell'ordine delle ore (0.5÷6 ore). 

  
 Il tempo di ritorno viene scelto in base al danno che l'eccesso di acqua può provocare: 

 
• Per drenaggi di campo, la cui fallanza provochi danni alla sola produzione agricola, solitamente il tempo di ritorno di 

progetto è compreso fra 1 e 5 anni. I valori più bassi (1,2 anni) si riferiscono alle colture meno pregiate (prati), i valori 
più alti alle più pregiate, ed in certi casi si può arrivare fino a 10 anni (ortaggi, vivai). 

• Se il drenaggio è realizzato per proteggere altri tipi di attività a reddito più alto, il tempo di ritorno aumenta di conse-
guenza e può essere di alcune decine di anni. 

 
In conclusione, una volta scelta la durata si individua la curva di possibilità climatica, dalla quale, definito il tempo di ritor-
no, si ricava l'altezza della pioggia di progetto e quindi la sua intensità.   
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 11: a) curva di possibilità climatica;                      b) costo totale dell’impianto 
 
 

6.1.3 Osservazioni sull'analisi dei dati pluviometrici 

 
 La determinazione della pioggia di progetto e, più in generale, dell'afflusso idrico alla rete drenante dovuto alle piog-
ge si basa sull'analisi di serie di dati pluviometrici sufficientemente lunghe (almeno un trentennio per gli interventi di bonifi-
ca idraulica) provenienti da pluviometri o pluviografi installati sul territorio cioè sul comprensorio di bonifica. 
 Le curve di possibilità pluviometrica vengono ricavate dalle serie di dati di pioggia opportunamente elaborate con le 
metodologie standard della statistica. Esse possono essere rappresentate, per un assegnato tempo di ritorno, da funzioni a due 
o tre parametri; nel primo caso, che corrisponde alla forma più utilizzata per durate superiori all'ora, hanno la forma: 
 
(11)  h = a tp

n 
 
essendo h l'altezza di pioggia in mm, tp la durata di pioggia in ore o in giorni. A seconda che tp sia in ore o in giorni a rappre-
senta l'altezza di pioggia oraria o giornaliera. 
 Per le bonifiche italiane, facendo riferimento a tempi di ritorno dell'ordine di 20-30 anni, a varia da 50 a 70 mmd

-1
 

ed n è compreso tra 0.2 e 0.5. 

 Un'altra osservazione importante riguarda la possibilità di estrapolare ad un'area di vasta ampiezza i dati ricavati da 
un'unica stazione pluviometrica. E' noto che in questo caso bisogna tenere conto di un effetto di riduzione tramite un coeffi-
ciente di ragguaglio delle piogge all'area R. Nella Tabella 1 sotto riportata si mostra il valore del coefficiente di ragguaglio 
proposto da Columbo per piogge di diversa durata (da 0.25 a 24 ore), ricavate con riferimento all'area milanese. 
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tp(h) Area (km2) 

- 1 3 5 10 15 20 30 40 50 

0.25 0.968 0.917 0.884 0.835 0.804 0.782 0.750 0.722 0.685 

0.50 0.970 0.919 0.888 0.840 0.813 0.791 0.759 0.733 0.704 

0.75 0.972 0.925 0.890 0.844 0.818 0.798 0.767 0.740 0.714 

1 0.973 0.922 0.892 0.846 0.821 0.803 0.772 0.746 0.721 

2 0.974 0.924 0.894 0.850 0.827 0.811 0.783 0.757 0.732 

3 0,974 0.926 0.896 0.853 0.831 0.815 0.789 0.765 0.741 

4 0.974 0.928 0.898 0.857 0.835 0.821 0.796 0.773 0.750 

6 0.974 0.930 0.902 0.863 0.843 0.831 0.808 0.788 0.757 

12 0.976 0.941 0.916 0.884 0.868 0.858 0.844 0.830 0.816 

24 0.982 0.961 0.944 0.923 0.916 0.906 0.900 0.894 0.886 

 
Tab. 1: Coefficiente di riduzione delle altezze di pioggia, in funzione della durata e dell'area (Columbo, 1960) 

 
 Dai valori riportati in tabella è stata ricavata una relazione interpolante, la cui validità, sia per quanto riguarda la dura-
ta, sia per l’area, è limitata agli stessi campi considerati da Columbo; la sua estensione a durate ed aree maggiori mediante 
estrapolazione è quindi da considerarsi non esente da errore. La relazione è la seguente:  
 
(12) R = a* - b*ln A – c*(ln A)2.      
 
dove A è l’area in (km2) e i coefficienti a*, b* e c*, che sono funzioni della durata tp, sono forniti dalle espressioni (in cui tp 
è in ore) 
 
(13) a* = -8.262×10-6tp

2 + 7.545×10-4tp + 0.9704; 
(14) b* = -2.836×10-5tp

 2 + 1.270×10-4tp + 0.03862;  
(15) c* = 7.878×10-3×10-0.06801 tp.     
  
 Moisello e Papiri, analizzando misure di pioggia sempre dell’area milanese ma fino ad un’estensione di 800 km2, han-
no proposto per R la seguente relazione 
 
(16)   

 
in cui il coefficiente C1 è funzione dell’area A in km2 e della durata tp in ore secondo le relazioni: 
 
(17)  
 
 
(18) 
 
La relazione (16) è valida per durate comprese tra 15 min e 12 h. 
 
 La  Tabella 2 è stata proposta da Puppini per la Bonifica Bolognese in riva destra del Reno (dati relativi al ventennio 
1894-1913)che si riferisce a piogge di lunga durata (da 1 a 5 giorni): 

 

Tp(d) Area km2 

- 50  100  150  200  250  300  350  

1 0.960 0.926 0.896 0.870 0.845 0.816 0.790 

2 0.962 0.930 0.902 0.878 0.855 0.829 0.806 

3 0.965 0.935 0.909 0.887 0.865 0.843 0.823 

4 0.967 0.939 0.915 0.896 0.875 0.856 0.838 

5 0.97 0.944 0.922 0.905 0.886 0.870 0.855 

Tab. 2: Coefficiente di ragguaglio R delle piogge all'area secondo Puppini 
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Anche in questo caso i coefficienti di ragguaglio vanno utilizzati per bacini che abbiano caratteristiche simili a quello per cui 
sono stati ricavati. Per comprensori con caratteristiche diverse i coefficienti devono essere ricavati sperimentalmente. 
 

7. DIMENSIONAMENTO DEI SISTEMI DRENANTI ORIZZONTALI PROFONDI 
 
 La progettazione prevede che si definiscano le seguenti variabili (Fig.12): 
 
1) tipo e configurazione del sistema; 
2) portata di progetto q (per unità di superficie: ms-1); 
3) franco di progetto H (m); 
4) base del dreno W (m); 
5) spaziatura dei dreni L (m). 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 12: variabili principali relative al dimensionamento del drenaggio 
 
La metodologia seguita di solito è la seguente: 
 
a) il valore di q e di H sono definiti direttamente dal criterio base di progetto.  
b) il valore da assegnare a W dipende da vincoli fisici ben precisi, legati alla necessità che il modulo drenante debba es-
sere in grado di scaricare nel collettore senza essere rigurgitato. Soddisfatta questa necessità ulteriori vincoli sono imposti 
soltanto da criteri economici. Infatti, se è vero che una base del dreno più profonda permette di ottenere il franco di progetto 
con dreni maggiormente spaziati e quindi di risparmiare sul loro numero, è anche vero che aumentano i costi di installazione. 
Si è visto in pratica che, in condizioni normali, il valore limite oltre cui non è più conveniente approfondire l'installazione è 
di 2÷2.5 m sotto il piano di campagna. 
c) definito W risulta noto il massimo innalzamento della falda in mezzeria h=W-H: la progettazione a questo punto è 
rivolta alla determinazione della spaziatura L dei dreni con metodi opportuni che, come è già stato accennato, possono essere 
in moto permanente o in moto vario. 
 Ricordiamo in tutti i casi che i risultati risentono molto della precisione con cui si conosce il valore dei parametri che 
definiscono le proprietà del terreno. Di conseguenza, una volta stabilito il metodo da seguire, non è certo la scelta di un pro-
cedimento piuttosto che un altro, tra i molti esistenti in letteratura,  che aumenterà la precisione dei risultati. Per questa ra-
gione verranno nel seguito presentati solamente alcuni tra i procedimenti esistenti, scelti tra quelli più utilizzati. 

 

7.1 Andamento delle traiettorie e perdite di carico nel moto di filtrazione 

 
 Verifiche sperimentali hanno appurato che le traiettorie relative al movimento dell'acqua nel mezzo poroso in presen-
za del modulo drenante  in condizioni stazionarie hanno l'andamento rappresentato nella Fig. 13, la cui scala è molto distor-
ta: nella realtà L è almeno 10÷20 volte maggiore di D e 50÷100 volte maggiore di h. Il parametro D rappresenta la potenza 
degli strati permeabili in cui è contenuta la falda freatica. 
 L'acqua percola verticalmente attraverso la zona insatura fino alla falda; il movimento verticale continua al di sotto 
della base del dreno  in modo più o meno accentuato a seconda della traiettoria, poi diventa orizzontale e infine, nell'ultimo 
tratto, radiale verso il dreno. L'estensione delle tre zone cambia in funzione delle dimensioni fisiche del sistema: comunque 
se i rapporti tra le dimensioni sono quelli sopra citati, che corrispondono a valori normali, il moto è prevalentemente orizzon-
tale. 
 Se D è grande* (al limite ∞) il flusso orizzontale può estendersi, in corrispondenza della mezzeria, fino alla profondità 
limite di 0.25 L sotto la base del dreno. La zona interessata dal movimento radiale è normalmente confinata in un cilindro di 
raggio pari a 0.7 D. 
 
                                                 
*  situazione abbastanza rara, perché in  tali circostanze è difficile che la falda risalga a tal punto da rendere necessario il drenaggio.  
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                Fig. 13: a) andamento delle linee di flusso       b) perdite di carico lungo le traiettorie 
 
Il carico complessivo h si annulla nel moto verso il dreno in conseguenza delle perdite di carico. Schematizzando si può scri-
vere (Fig. 13): 
 
(19)  h = hv + ho + hr + hi 
 
ove hv, ho, hr ed hi sono rispettivamente la perdita dovuta al movimento verticale, orizzontale, radiale e all'ingresso nel dreno.  
 Normalmente (per valori di D dell'ordine di qualche metro che corrispondono ai casi pratici in cui è possibile un'ec-
cessiva risalita della falda) il flusso verticale si estende non molto al di sotto della base del dreno e, riferendoci alla traiettoria 
media, si può ammettere che la distanza interessata dal moto verticale sia Dv ≈ h. Per quanto riguarda lo spessore Do della 
zona interessata dal movimento orizzontale (per una lunghezza Lo ) si assume convenzionalmente Do ≈ D + h/2. 
 Le perdite hv e hi sono piccole rispetto alla perdita totale e di un ordine di grandezza inferiore rispetto ad ho e hr. 
 La perdita ho si ricava considerando (Fig. 13 b) che la portata orizzontale Q(x) alla generica ascissa x nel riferimento 
assunto può essere ricavata dall'equazione di continuità: 
 
(20)  Q(x)=q(Lo/2 -x) 
 
ed espressa dalla legge di Darcy: 
 

(21)  Q(x)=K Do 
dx

xdh )(
 

  
Uguagliando ed integrando tra x=0 ed x=Lo/2 si ottiene la relazione: 
 
 

(22)  
o

o
KD

L
qh

o

8

2

=  perdita orizzontale 

 
 La perdita radiale hr può essere stimata immaginando che tutta la portata che attraversa con moto radiale verso il dreno 
il semicilindro di raggio Dr (trascurando l’apporto dalla parte superiore) sia calcolabile con la relazione q=πrKdh/dr integrata 
tra la base del dreno di larghezza pari al diametro del tubo, e il raggio Dr stesso. Nella formulazione che tiene conto della ef-
fettiva geometria, la relazione è stata ricavata da Wesseling per un flusso attraverso un settore radiale ed ha la seguente e-
spressione: 
 

(23)           




=
u

Df

K

qL
h r
r

)(
ln

π
                                  perdita radiale  

 
 Il parametro Dr dipende dalla posizione del dreno rispetto allo strato impermeabile (in situazioni come quelle di figura, 
in cui D è confrontabile con W, può essere posto uguale a 0.7D) ed u è il perimetro bagnato del dreno, che dipende dalla di-
mensione della trincea in cui esso è posato: per valori medi (larghezza trincea di 20÷25 cm) si può assumere u = 0.3÷0.4 m. 
 In generale si può porre h≈ho+hr  e scrivere, per i drenaggi di falda orizzontali: 
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(24)            h = ho+ h r= q 
o

o

KD

L

8

2

+ q 
K

L

π
ln



aDr

u   

 

 

7.2 Metodologie proposte per il calcolo della spaziatura dei dreni 

 

 La spaziatura dei dreni L può essere ricavata ipotizzando condizioni stazionarie e facendo quindi riferimento ad una 
situazione di progetto in cui la falda (considerata come un serbatoio) si trova nella condizione di massimo riempimento ac-
cettabile, oppure in condizioni di moto vario, in cui si tiene conto della dinamica di riempimento e svuotamento della falda. 
In entrambi i casi il progetto mira a raggiungere il controllo dell’altezza della falda in modo da poter utilizzare il terreno ri-
ducendo i danni prodotti dalla fallanza del sistema a valori accettabili. 
 E’ evidente che la distanza della falda dal piano di campagna è una grandezza variabile nel tempo.  Ciò nonostante i 
metodi storici e quindi i più noti, sperimentati ed utilizzati sono quelli in regime stazionario. Questo deriva da un fatto ben 
preciso: a tutt'oggi, non è ben definito l'effetto della fluttuazione della piezometrica sulle colture e sui suoli e di conseguenza 
non esistono metodi di progetto in moto vario (se ci si riferisce a drenaggi effettuati su un terreno agricolo) che siano ben ba-
sati fisicamente dal punto di vista del criterio di fallanza. 
 
 

 

7.2.1 Moto permanente  

 
 Il dimensionamento con l'ipotesi di moto permanente fa in pratica riferimento a portate di progetto q e a valori del 
franco H che corrispondono a valori medi durante i periodi critici. 
 

 

Formula di HOOGHOUDT  

 
 Una formula tra le più usate per la spaziatura dei dreni in regime stazionario è quella sviluppata nel 1940 dal ricerca-
tore olandese Hooghoudt. 
 Hooghoudt partendo dalla relazione (24) che deriva dall'approssimazione secondo cui  il moto verso i dreni è essen-
zialmente orizzontale con una piccola componente radiale verso la fine e che di per sè non è direttamente utilizzabile per de-
terminare la spaziatura dei dreni, propose una configurazione idraulica equivalente in cui il moto fosse veramente solo oriz-
zontale. La soluzione proposta, rappresentata in Fig. 14, corrisponde ad un modulo drenante in cui, a parità di tutti gli altri 
parametri di progetto, al tubo interrato viene sostituito un dreno aperto. Avendo in questo modo eliminato la perdita radiale 
hr è necessario (a pari h)  aumentare la perdita orizzontale ho per cui lo spessore D viene sostituito da uno spessore d idrauli-
camente equivalente a D, ma più piccolo in modo di aumentare le dissipazioni del flusso orizzontale equivalente. Lo spessore 
d è funzione di D,L e di u. Queste funzioni, ricavate da misure sperimentali, sono tabellate e possono essere interpolate con 
le relazioni: 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 14: schema idraulico equivalente del moto verso i dreni proposto da Hooghoudth 
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(28) 

u

L

L
d

ln8

π
=  per D > 0.25 L 

 
Nella configurazione equivalente di Hooghoudt si ha dunque h ≈ ho , Lo = L e quindi: 
 

(29) h = q 
*

2

8KD

L
 (m) 

 
ed essendo D*=d+h/2 si ricava: 
 

(30) q = 
2

8

L

Khd
+ 

2

24

L

Kh
 (ms-1)    

 

(31) L = 2 
q

Kh

q

Khd
22

+  (m) 

 
 Se è possibile distinguere nelle due zone sopra e sotto la base del dreno due diversi valori di conduttività la (31) di-
venta: 
 

(32) 
2
2

2

2
1 84

L

hdK

L

hK
q +=   

 
 In genere la parte corrispondente al flusso proveniente da sotto la base del dreno prevale rispetto a quella superiore; in 
questo caso si può usare la: 
 

(33) 
2

8

L

Khd
q =  

 
con K = K2 che è la formula di Hooghoudt semplificata. 
  
 Se il dreno è appoggiato sulla zona impermeabile (D=0) si può usare, per esempio, la relazione proposta da Fukuda: 
 

(34)   
L

Kh
q

5.1
=  

 
che è stata però ricavata nell'ipotesi di piezometrica orizzontale. 
  
 
La formula di Hooghoudt non è utilizzabile direttamente in quanto d è funzione della soluzione: il problema deve essere ri-
solto per tentativi. Una soluzione diretta si può ricavare utilizzando il nomogramma di Fig.15, che dà risultati meno precisi 
ma del tutto accettabili.. 
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Fig.15: nomogramma per la soluzione diretta dell’equazione di Hooghoudt 
 

 

7.2.2 Moto vario 

 
 La progettazione in moto permanente non è sempre valida in tutti i casi. Per esempio in condizioni climatiche in cui la 
piovosità si presenta più sotto forma di scrosci con intensità fortemente variabile, che non di perturbazioni più lunghe con 
intensità bassa e piuttosto costante, oppure nel caso in cui le condizioni idrologiche del suolo sono tali da dare una risposta 
rapida alla pioggia: salita rapida della piezometrica e conseguente difficoltà di scarico del modulo drenante. 
 In questi casi i metodi stazionari portano certamente ad un sovradimensionamento del modulo. 
 
 E’ possibile, in questi casi, ricavare relazioni semplici, anche se approssimate, che consentono di determinare la spa-
ziatura. Si utilizza l’equazione di continuità, associata ad altre relazioni che legano la portata drenata alle caratteristiche del 
sistema, tra le quali compare la spaziatura dei dreni. Un primo metodo, che è pero un metodo di progetto basato su verifiche 
successive , è quello cosiddetto di “oscillazione della piezometrica”. 
 
Metodo dell'oscillazione della piezometrica 

 
 Si parte dall’ipotesi che il sistema sia già stato dimensionato, ad esempio con la formula di Hooghoudt, e si ipotizza che la 
portata drenata sia esprimibile con la formula di Hooghoudt semplificata. In questa ipotesi la portata, funzione del tempo, 
sarà: 
 

(35)   q(t) = 
2

8

L

Kd
h(t)  da cui 

 

(36) h(t) = 
Kd

L

8

2

q(t) 

 
Applicando ad un modulo drenante l'equazione di continuità si ottiene: 

(37)  qe - qu = 
dt

dW
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In questo caso si ha: 
 
qe = R(t) portata entrante per unità di superficie: ricarica 
qu = q(t) portata uscente drenata per unità di superficie 
W = Chµ volume invasato tra i due dreni, per unità di superficie. 
 
Il coefficiente C tiene conto della curvatura della piezometrica e consente di esprimere il volume mediate l’altezza h in mez-
zeria; il suo valore è compreso tra 0.8 e 0.9. 
 µ è la porosità efficace del terreno, cioè quella legata ai solo macropori, il cui valore è di norma compreso tra 0,1 e 0,25. I 
macropori si riempiono velocemente e producono un innalzamento della falda altrettanto veloce: se il terreno si trova alla 
capacità di campo (saturazione capillare) si può arrivare alla saturazione totale del terreno; in tutti i casi  la velocità infiltra-
zione si riduce fortemente con conseguente allagamento del campo. 
Sostituendo si ottiene: 

 (38)  R(t) - q(t) = 
dt

dq

Kd

LC

8

2µ
 

 
Introduciamo il fattore α,   fattore di risposta (reaction factor) del sistema,  che ha la dimensione t-1  (1/α è la costante d'in-
vaso del modulo drenante) ed è dato da: 
 

 (39)  α = 
2

2

L

Kd

µ

π
 

 
Il fattore α dà conto della rapidità con cui il sistema scarica la falda in risposta alle variazioni della ricarica. I valori di α va-
riano da 0.1  a 0.3 per sistemi a risposta lenta (bassa trasmissività Kd, grande spaziatura L ed elevata porosità µ) fino a valori 
compresi fra 2 e 5 per sistemi a risposta rapida (trasmissività elevata, piccola spaziatura e porosità). 
 
Tenendo conto del fatto che π2 ~10 e che 8/C =10 (ipotizzando C=0.8) il coefficiente che moltiplica la derivata dq/dt è circa 
uguale al fattore α-1 per cui si può scrivere, con buona approssimazione: 
 

(40)  α [R(t) - q(t)] = 
dt

dq
 

 
Da questa equazione, integrando fra i tempi t e t+∆t si ricava la relazione: 
 
(41) q(t+∆t)= q(t) e-α∆t + R*(1-e-α∆t)    
 
essendo R* il valore medio di R(t) nell'intervallo ∆t.  
La portata totale è data dalla somma di due parti, la prima rappresenta lo svuotamento della falda, la seconda è la risposta 
alla sollecitazione rappresentata dalla ricarica R. 
 Tenendo conto della relazione q=0.8αµh si ottiene l'analoga: 
 

(42)  h(t+∆t)= h(t) e-α∆t + )1(
8.0

*
tae

R ∆−−
αµ

   

 
 Quest'equazione è stata proposta per la prima volta nel 1958 da De Zeeuw e Hellinga. Essa può essere utilizzata, noto 
il valore di α, per simulare il comportamento della falda nel periodo di tempo che interessa (per esempio la stagione coltura-
le), se si conoscono l'andamento nel tempo della ricarica, cioè la funzione R(t), e le condizioni iniziali. Solitamente il calcolo 
viene fatto sulla base temporale ∆t di un giorno; in questo caso 1/α è espresso in giorni. 
  Dai risultati della simulazione si può verificare se le dimensioni del modulo drenante sono sufficienti a garantire 
l’efficienza del drenaggio, che sarà definito con criteri appropriati a seconda dei casi (criterio di efficienza o di fallanza) per 
esempio  in base al numero di volte in cui può essere tollerata  la salita della piezometrica oltre il limite progettuale, al perio-
do dell’anno in cui questo avviene, alla durata temporale delle fallanze  e al valore di questi superamenti,  o altro ancora. 
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Metodo dell'abbassamento della piezometrica: formula di GLOVER-DUMM  

 
In questo caso si tratta di dimensionare il sistema drenante in modo che la permanenza della piezometrica al di sopra del va-
lore limite sia ridotta a durate accettabili  dall’utilizzazione del terreno. Nel caso di terreni agricoli questa durata è legata al 
tipo di coltivazione. 
Il sistema drenante dovrà riportare la piezometrica, salita a quota eccessiva (al limite al piano campagna) in conseguenza del-
la pioggia, al disotto del valore limite per l’utilizzazione del terreno. 
Facendo riferimento alla Fig. 16 si ipotizza che il moto verso il dreno sia essenzialmente orizzontale e Q la corrispondente 
portata.  
 

 
Fig. 16: flusso verso i dreni 

 
 
L'equazione di continuità per un elementino di falda di spessore dx alla generica distanza x dall’origine si scrive: 
 

 (43)  Qe - Qu = 
t

w

∂

∂
  

con: 
 
 Qe = qdx + Q(x+dx) portata entrante con q ricarica dovuta alla pioggia 
 Qu = Q(x)  portata uscente 
 w = µh(x)dx  volume dell'elementino essendo µ la porosità efficace del mezzo  
 K    conduttività del mezzo. 
 
 Se Q è funzione continua in x con le sue derivate, sviluppando in serie ed  arrestando lo sviluppo al primo termine si 
ottiene : 
  

(44)  Q(x+dx) = Q(x) + 
x

Q

∂

∂
dx  e quindi 

 (45)  q + 
x

Q

∂

∂
= µ

t

h

∂

∂
 

 
 Ritenendo valide le ipotesi di Dupuit-Forcheimer la portata Q (orizzontale) è esprimibile con la legge di Darcy: 
 

(46)  Q(x) = K Do
x

h

∂

∂
  

ove Do = D + h/2 è lo spessore interessato dal movimento di falda. 
 
Sostituendo si ottiene 
 

(47)  
2

2

x

hKD

t

h o

∂

∂
−

∂

∂

µ
= 

µ
q

 

 
 La soluzione dell'equazione è stata trovata da Glover nel caso in cui sia q=0 (fine della pioggia). Nell'ipotesi che al 
tempo t=0 (fine pioggia) la piezometrica sia orizzontale con h=h0 per ogni valore di x e che successivamente, per t>0 essa 
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scenda istantaneamente alla base del dreno  (h=0)  in corrispondenza delle tubazioni (in x=0 e x=L) la soluzione è stata tro-
vata come sviluppo in serie del prodotto di due funzioni, una del tempo e una dello spazio x-L. 
Glover ha ricavato per la funzione h la seguente espressione: 
 

(48)  h(x,t)= ∑
∞

=

−

















..5,3,1

0 sin
14 2

n

tn

L

xn
e

n

h π
π

α  

 
ove α  è il fattore di risposta del sistema prima definito e d è la distanza equivalente del piano campagna dallo strato imper-
meabile (secondo Hooghoudt). 
 
 L’equazione è ricavata trascurando il flusso nella zona superiore alla base del dreno, cioè sostituendo d a 

Do=D+h/2. 

 

In mezzeria (x=L/2) e tenendo conto che per αt>0.2 i termini dello sviluppo corrispondenti a n > 1 sono trascurabili si rica-
va: 
 

(49)  h(t) = 
π
4

h0 e
-αt = 1.27 h0 e

-αt 

 
Nell'ipotesi che l'andamento iniziale della piezometrica non sia orizzontale ma sia rappresentato da una parabola del quarto 
ordine (ipotesi più vicina alla realtà) Dumm ha ricavato: 
 
(50)  h(t) = 1.16 h0 e

-αt formula di Glover-Dumm 
 
Da questa formula si ricava: 
 

(51)  L = π 










th

h

Kdt

016.1ln

µ
 

 
con L, h e d in m, K in ms-1 e t in s. 
Anche la formula di Glover-Dumm non consente un calcolo diretto, poiché d, come già ricordato, è funzione della grandezza 
incognita L. 
 
 La portata Q raccolta dal dreno su mezzo interasse (intervallo 0-L/2) al generico istante t>0 può essere calcolata con 
la semplice applicazione della legge di Darcy, ipotizzando che lo spessore interessato dal moto sia d: 
 
 
(52) 
essendo q la portata per unità di superficie. 
Sostituendo a h l’espressione (48) ed effettuando la derivata rispetto a x si ricava, per x=0 e trascurando i termini di ordine 
superiore a 1:  
 
(53) 
 
 
in cui si è tenuto conto della relazione kd=αµL2/π2: 
Sostituendo ad α la sua espressione si ottiene infine: 
 
 
 
(54)  
 
La (54) è simile alla (33) in cui si sostituisca al termine 8 il termine 2π.  
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7.3 Definizione del criterio base di progetto per il drenaggio di falda utilizzato in terreni coltivati 

 
 Il criterio base di progetto dipende dagli obiettivi che il sistema drenante si propone: in generale quello di controllare 
la risalita della falda  in modo di mantenere nel suolo condizioni ottimali per la crescita delle colture e per la lavorabilità e 
praticabilità del terreno. 
 Si possono distinguere molti obbiettivi all'interno di quello generale: 
a) migliorare l'aerazione nella zona delle radici; 
b) accelerare la lavorabilità del terreno dopo la pioggia; 
c) anticipare, in primavera, il riscaldamento del suolo; 
d) prevenire il deterioramento della struttura del suolo; 
e) promuovere i processi biologici e batteriologici di tipo aerobico. 
 Il criterio base raggruppa molti di questi obiettivi, anche se spesso si dà maggior peso all'uno o all'altro di essi. 
 

 

7.3.1 Criteri base per il drenaggio fuori stagione 

 
 Questi criteri vengono adottati per la maggior parte dei drenaggi di falda  realizzati nei paesi a clima umido-moderato, 
come quelli dell'Europa nord-occidentale. Si tratta di climi caratterizzati da valori di pioggia annua dell'ordine di 700÷900 
mm all'anno con netta prevalenza, nell'inverno, della pioggia sull'evapotraspirazione. Durante questo periodo la risalita della 
falda non danneggia le coltivazioni, che non sono possibili per la bassa temperatura. E' tuttavia necessario effettuare un certo 
controllo sulla falda per prevenire che si verifichi un persistente eccesso di acqua nella zona delle radici che porterebbe al 
deterioramento della struttura del terreno ed a ritardare l'accessibilità ai campi a fine inverno e il riscaldamento primaverile 
del suolo. Durante il periodo estivo, nel quale si effettuano le coltivazioni, la falda è sempre bassa a causa del prevalere del-
l'evapotraspirazione sulla pioggia. 
 I criteri base di progetto, adottati dunque  con lo scopo di raggiungere gli obiettivi b), c) e d) del paragrafo preceden-
te, sono riportati nella Tabella 3 e prevedono un dimensionamento in condizioni di moto permanente. 
 

TIPO  q H h=W-H h/q numero di risalite 

DI COLTURA (m/g) (m) (m) (g) fino allo strato superficiale 

colture resistenti o poco pregiate 
 
0.007 

0.3 
0.4 

0.6 
0.7 

85 
100 

 
una o due volte all'anno 

colture pregiate o poco resistenti 
 
0.007 

0.5 
0.6 

0.4 
0.5 

55 
70 

 
una volta all'anno 

condizione media 0.007 0.5 0.5 70  

 
Tabella 3: criteri base di progetto comunemente usati per il dimensionamento dei drenaggi di falda 

 fuori stagione (moto permanente) (ILRI 1973) 
 
La tabella fa riferimento ad un valore medio di W = 1 m e ad una porosità media µ = 5%. Il parametro h/q è indicativo del-
l'intensità drenante del sistema a parità di valore di W. Si ricava infatti dalla formula di Hooghoudt semplificata: 
 
 
(55)    
 
 
 
cioè h/q dipende dalla spaziatura L e dalla trasmissività Kd. 
 
 
7.3.2 Criteri base per il drenaggio in stagione 

 
 Nei climi caldi, ed in particolare nei tropicali, la temperatura elevata permette di effettuare coltivazioni durante tutto 
l'anno ed è molto facile che la stagione delle piogge capiti all'interno di una stagione colturale. In questi casi l'evapotraspira-
zione, anche se sempre elevata, può non essere più sufficiente a garantire lo smaltimento dell'eccesso di acqua dalla superfi-
cie e dalla zona delle radici durante eventi di pioggia particolarmente intensi. In questi casi è necessario intervenire con un 

8Kd

L

q

h 2

=
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drenaggio che riporti velocemente la zona delle radici, sommersa durante la pioggia, nelle condizioni di aerazione. Il dimen-
sionamento viene fatto in condizioni di moto vario ed i criteri base seguiti (mediamente) sono quelli indicati nella Tabella 4. 
 Come si vede, ipotizzata una risalita della falda fino al piano di campagna, si impone la rapidità di abbassamento fino 
al valore di franco voluto in funzione del tipo di coltura e della profondità delle radici. 
 
 

 
TIPO DI COLTURA 

Colture resistenti all'acqua 
o poco pregiate 

Colture pregiate o poco 
 resistenti all'acqua 

Condizione iniziale 
Profondità zona radici bassa 

 t = 0 g  H = 0.00 m 
 t = 2 g  H = 0.20 m 
 t = 4 g  H = 0.35 m 

 t = 0 g  H = 0.00 m 
 t = 1 g  H = 0.20 m 
 t = 2 g  H = 0.35 m 

Profondità zona radici 
 medio-alta 

 
 t = 2 g  H = 0.30 m 
 t = 4 g  H = 0.50 m 

 
 t = 1 g  H = 0.30 m 
 t = 2 g  H = 0.50 m 

 
Tabella 4: criteri base di progetto comunemente usati per 

il dimensionamento dei drenaggi di falda in stagione (moto vario) 
 
 

7.4 Dimensionamento dei dreni laterali e dei relativi collettori 

 
 Per il dimensionamento dei dreni laterali si può ipotizzare il funzionamento in moto uniforme (portata costante lungo 
il dreno) o in moto permanente (portata variabile lungo il dreno). Nel primo caso, che non è sicuramente reale, la piezome-
trica è parallela al fondo del tubo; nel secondo caso la piezometrica ha pendenza variabile da zero (inizio dreno ove la porta-
ta è nulla) a un valore massimo alla fine ove la portata è massima. 
 La portata è ricavata moltiplicando la portata di progetto q per l'area drenata Ad = Lλ essendo L la spaziatura e λ la 
lunghezza del dreno: Q = qAd 
Si adotta solitamente un coefficiente di sicurezza ks variabile da 1.33 a 2 a seconda del tipo di dreno (materiale plastico fes-
surato, laterizio, etc) e della natura del terreno (stabile o meno stabile): la portata di progetto sarà dunque Qp = ksQ. 
 Per i calcoli possono essere utilizzate le seguenti formule in cui compaiono dei coefficienti “medi” che non tengono 
conto del materiale con cui è costruita la tubazione ma solo del fatto che i tubi (solitamente in materiale plastico) possano 
essere ondulati o non ondulati (lisci): 
 
-Ipotesi di moto uniforme: 
 
 (56) Qp = 50 d2.71 i0.57       per tubi lisci 
 (57) Qp = 22 d2.67 i0.50       per tubi ondulati 
 
-Ipotesi di moto permanente (portata crescente verso valle): 
      
 (58) Qp = 89 d2.71 i0.57       per tubi lisci 
 (59) Qp = 38 d2.67 i0.50       per tubi ondulati 
 
 Nelle relazioni precedenti d è il diametro interno in m, Qp  la portata in m3s-1, i la pendenza media del dreno. E' appe-
na il caso di ricordare che i diametri trovati con il calcolo (diametri di progetto) dovranno essere sostituiti dai diametri com-
merciali di valore immediatamente superiore. 
 Per quanto riguarda il dimensionamento dei collettori, esso di solito viene fatto per tratti, se la sua lunghezza è tale 
per cui esiste la convenienza a installare diametri differenti.  
 Se il collettore è costituito da una tubazione è possibile utilizzare per il dimensionamento, oltre alle formule sopra ri-
portate, le classiche formule monomie (ipotizzando la condizione di moto uniforme) del tipo: 
       
 (60) J = i = k Qp

nD-m 
 
ove d, Qp ed i hanno lo stesso significato delle relazioni precedenti mentre il coefficiente k e gli esponenti n e m variano a 
seconda del materiale con cui è costruito il tubo. 
 In pratica si calcola la portata massima (data dal prodotto della portata specifica q per l'intera area drenata A=2λLc), si 
moltiplica per il coefficiente di sicurezza e si determina, con una delle formule sopra indicate, il diametro di progetto. Si sce-
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glie il corrispondente diametro commerciale. Se la lunghezza del collettore Lc è grande si può pensare di dividerlo in tratti di 
diametro diverso (più piccoli) crescente da monte a valle. 
 Si scelgono quindi uno o due diametri commerciali Dj immediatamente inferiori a quello che fa passare la portata to-
tale. Per ciascuno di questi si calcola la portata che può transitare Qj. Essendo Qj= 2λksqLj si ricava Lj che è la lunghezza del 
tratto con diametro Dj. Questa lunghezza viene ridotta all'85% o al 75% a seconda che si utilizzino due o più diametri. In 
questo modo si determinano le lunghezze dei tratti di diametro inferiore al diametro massimo. 
 Se il collettore è un canale aperto il dimensionamento della sezione viene effettuato con i metodi soliti con cui si di-
mensionano i canali. 
 

8. IL DIMENSIONAMENTO DELLA RETE DRENANTE 
 
 Dimensionare la rete drenante significa, una volta che sia stato definito il tracciato ed i relativi dislivelli disponibili, 
definire la forma e le dimensioni delle sezioni perché la portata di progetto possa transitare con un franco assegnato. I metodi 
di progetto sono gli stessi che sono stati indicati a proposito delle reti irrigue. 
 Una differenza sostanziale interviene invece nella determinazione della portata di progetto. Nel caso delle reti irrigue 
essa viene definita in base all'area irrigata ed al fabbisogno irriguo relativo: l'errore relativo è legato in pratica all'incertezza 
nella definizione di quest'ultimo. 
 Nel caso delle reti drenanti la portata di progetto dipende invece dalla quantità di acqua che deve essere allontanata 
dal territorio servito dalla rete, che è legata a molti fattori e ad un insieme di fenomeni fisici, che concorrono alla formazione 
del deflusso, non così facilmente interpretabili e modellabili. Se, come avviene di solito, l'eccesso di acqua è dovuto alla 
pioggia, la portata che passa attraverso una sezione della rete dipende dalla precipitazione avvenuta sul bacino, di cui quella 
sezione costituisce la sezione di chiusura, attraverso il complesso fenomeno della trasformazione afflussi-deflussi.  

 

8.1 Determinazione della portata di progetto 

 
 Nel caso più comune in cui l'eccesso di acqua è dovuto alla pioggia, per definire la portata di progetto si deve cono-
scere il modo con cui dalla pioggia si produce la portata all'interno della rete, cioé definire il tipo di risposta del bacino all'e-
vento di pioggia. Come è noto l'insieme di fenomeni attraverso cui dalla precipitazione si produce la portata in rete fa parte 
del ciclo idrologico naturale. In corrispondenza di ogni precipitazione, si osserva nella rete idrografica un fenomeno di moto 
vario che si manifesta in ogni sezione con un idrogramma di piena. Nel caso in cui sia possibile rappresentare la precipita-
zione sul bacino con un unico ietogramma di pioggia, se lo si  confronta con l'idrogramma di portata corrispondente in diver-
se sezioni della rete (da monte a valle) si possono osservare essenzialmente due fenomeni: 
- il valore massimo della portata specifica in m

3
s
-1
km

-2
 è inferiore nell'idrogramma di portata al valore massimo rilevabile 

dallo ietogramma e diminuisce procedendo da monte verso valle; 

- esiste uno sfasamento  fra il verificarsi del massimo di pioggia e del massimo di portata, il quale, solitamente, aumenta da 

monte a valle. 

 Si può dunque affermare che la risposta del sistema (bacino) alla pioggia (grandezza in ingresso) si manifesta sulla 
grandezza in uscita (portata) attraverso due trasformazioni: una diminuzione del valore massimo (laminazione) ed un ritardo 
dello stesso . 
 Questi due aspetti dipendono dalle caratteristiche fisiche del bacino, (sostanzialmente dalla topografia, dalla pedolo-
gia, dall'utilizzazione dei suoli) e del reticolo idrografico (estensione, forma, stato di conservazione, scabrezza). 
 La resistenza al moto che l'acqua incontra prima sulla superficie del bacino e poi all'interno della rete e il conseguente 
effetto di immagazzinamento che si deve produrre in rete perché il dislivello monte-valle consenta il passaggio dell'idro-
gramma di portata sono le cause principali di questa trasformazione. 
 In generale la parte più grande della trasformazione avviene  a livello di drenaggio di campo, perché è in quella fase 
che il moto dell'acqua incontra la massima resistenza e la maggior irregolarità della superficie, il che comporta il massimo 
immagazzinamento. 
 Conseguenza osservabile di questo fatto è la grande differenza che di solito si nota tra lo ietogramma di pioggia e l'i-
drogramma di portata che esce dai moduli drenanti o dai drenaggi di campo.  
 Facendo riferimento, in modo qualitativo o semi-quantitativo, al tipo di trasformazione che si verifica passando dallo 
ietogramma di pioggia sul bacino al corrispondente idrogramma di portata nella sezione di chiusura (rilevabile per esempio 
nella forma di quest'ultimo), i bacini possono dividersi in due gruppi: bacini a risposta rapida e bacini a risposta lenta. 
 Il primo caso si riferisce a quei bacini in cui l'idrogramma di portata è essenzialmente costituito dal  afflusso diretto 
(direct runoff)  somma del  deflusso superficiale (surface runoff) e dell'interflusso (interflow), e si presenta quindi di forma 
appuntita con un picco ben accentuato. 
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 Questa situazione si presenta solitamente in bacini situati in zone montuose o perlomeno ondulate o declivi, in cui la 
pendenza abbastanza elevata del terreno, oltre ad accelerare lo scorrimento superficiale ed a favorire l'interflusso, dà luogo a 
velocità maggiori in rete ed a minor invaso sulle superfici scolanti e nei canali. 
 Il secondo caso si riferisce di contro a quei bacini pianeggianti in cui la maggior parte della pioggia percola verso la 
falda e solo in minima quantità dà luogo a scorrimento superficiale e interflusso. A questo fatto si associa un maggior invaso 
superficiale ed all'interno dei canali a causa delle piccole pendenze.  In queste situazioni l'idrogramma di portata è costituito 
essenzialmente dalla portata proveniente dalla falda (base flow), e si presenta quindi con una forma piatta senza un picco ben 
definito. 
 Alla differenza tra i tipi di risposta del bacino contribuisce certamente la pendenza, che gioca forse il ruolo principale, 
insieme a molti altri altri fattori, quali le caratteristiche del terreno (infiltrabilità e conduttività idraulica) il tipo di copertura e 
di utilizzazione. 
 E' ovvio, date le premesse, che non è possibile definire un valore di pendenza del bacino (che sarebbe comunque sol-
tanto una pendenza di riferimento  media o ragguagliata) in base alla quale sia possibile stabilire a priori il tipo di risposta. 
Un valore di riferimento (puramente indicativo) che può essere considerati come soglia è 0.1÷0.2 % : da bacini con pendenza 
minore è sensato attendersi nella rete, in corrispondenza alla  pioggia, un idrogramma 'di falda' e quindi definire questi baci-
ni a risposta lenta. Facciamo comunque notare come la risposta del bacino sia fortemente legata ai valori assunti dagli altri 
parametri, in particolare a quelli da cui dipende la capacità del terreno di assorbire la precipitazione. 
 Un altro fatto che può modificare notevolmente la forma dell'idrogramma da monte a valle è la propagazione in rete, 
con l'effetto di laminazione dei singoli canali e  gli effetti di modulazione, sfasamento, riduzione o amplificazione dei picchi 
dovuti al sincronismo dei contributi dei sottobacini. 
 La forma dell'idrogramma di risposta alla pioggia è importante per la definizione della portata di progetto, che è 

normalmente la portata al colmo di piena. 
 Nei bacini  a risposta lenta l'idrogramma di progetto è prodotto di solito da eventi di pioggia lunghi (molte ore o 
giorni) e di intensità bassa. Infatti le piogge di breve durata, anche se di grande intensità, vengono in pratica assorbite dal ter-
reno che si porta alla capacità di campo. Le piogge di durata più lunga di contro alimentano la falda che produce poi nella 
rete un idrogramma la cui forma non consente di definire propriamente un picco di portata, ma più che altro un lungo periodo 
di portata alta. E’ consuetudine, in questi casi, considerare portata di progetto la portata media su questo periodo (media 
delle portate alte). Questa scelta è particolarmente importante per taluni tipi di intervento, come il dimensionamento delle 
stazioni di sollevamento.  Le sezioni dimensionate su questa portata sono in genere in grado di assorbire anche i valori mag-
giori (fino al massimo) utilizzando il franco che deve dunque essere assegnato propriamente. Il fatto poi che eventuali eson-
dazioni possano essere più facilmente tollerate grazie ai volumi d'invaso disponibili (terreno quasi pianeggiante) ed alla bassa 
velocità che comunque assumerebbe l'acqua esondata, consente anche di considerare tempi di ritorno più bassi di quelli rela-
tivi al caso di bacini a risposta rapida. Se il terreno all'intorno è essenzialmente agricolo con colture non particolarmente pre-
giate il tempo di ritorno dell'evento di progetto può essere dell'ordine di 5÷10 anni, in funzione della dimensione del canale. 
 Nei bacini a risposta rapida l'idrogramma di progetto è invece prodotto da piogge di durata breve (poche ore se non 
minuti) e grande intensità, che sono quasi totalmente trasferite in rete attraverso l'afflusso diretto. Si definisce in questi casi 
portata di progetto la portata al colmo corrispondente alla pioggia di progetto. In questo caso il tempo di ritorno è dell'ordi-
ne delle decine di anni, ed è sempre stabilito in base al danno accettabile. 
 

 

8.2 Metodi per il calcolo della portata di progetto 

  
 La portata di progetto può essere determinata direttamente con elaborazioni statistiche più o meno complesse a partire 
da misure esistenti di portata, oppure può essere determinata a partire da misure di pioggia. In quest'ultimo caso è necessario 
scegliere a priori la metodologia o il  modello da utilizzare. E’ possibili ricorrere a modelli di trasformazione afflussi-
deflussi, che consentono di ricavare dallo ietogramma di pioggia di progetto l’idrogramma di portata o a più semplici rela-
zioni algebriche, con le quali a partire dall’altezza totale di pioggia  di progetto (o dall’intensità media di progetto) si ricava 
un unico valore di portata, di solito la portata al colmo di piena. La scelta di uno dei due metodi è fortemente legata 
all’applicazione, che può richiedere la simulazione dell’evoluzione del fenomeno di piena  nel tempo o una simulazione in 
condizioni di moto permanente. 
 
8.2.1 Metodi statistici 

 

 Questi metodi, che utilizzano direttamente misure di portata, sono preferibili a quelli che richiedono di effettuare la 
trasformazione piogge-portate. Il risultato dell’elaborazione sarà, in questo caso un valore di portata con assegnato tempo di 
ritorno. Di solito è piuttosto difficile poter utilizzare metodi statistici, soprattutto nel caso del progetto di  un nuovo interven-
to, per mancanza di misure in loco: spesso le misure di portata esistenti si riferiscono a sezioni di misura localizzate in sezio-
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ni discoste dalla zona di intervento o addirittura a su corsi d’acqua situati in bacini contigui. E’ dunque necessario talvolta 
effettuare analisi statistiche su base regionale o associare ad analisi locali ulteriori elaborazioni (di solito correlazioni). 
 In tutti i casi la procedura da utilizzare, avendo a disposizione una o più serie storiche sufficientemente lunghe di mi-
sure di portata è quella di determinare, sulla base dei campioni disponibili, quale sia la funzione di distribuzione di probabili-
tà che meglio si adatta al caso, e di ricavare da questa i valori corrispondenti alla probabilità di non superamento, cioè al 
tempo di ritorno, di progetto. 
 
 

8.2.2 Modelli di trasformazione afflussi-deflussi 

 

 La teoria dei  modelli di trasformazione afflussi deflussi è derivata dalla più generale teoria dei sistemi. Il bacino rap-
presenta un sistema, identificato con un opportuno modello definito da un certo numero di parametri. L'ingresso al sistema è 
rappresentato  dalla pioggia, l'uscita è rappresentata dalla portata. I modelli più utilizzati si basano sull'ipotesi che il bacino 

sia un sistema lineare e invariante nel tempo 

 I modelli di trasformazione afflussi deflussi possono essere classificati in molti modi e rimandiamo per questo alla let-
teratura specializzata. 
 Nel seguito si farà riferimento quasi esclusivamente ai modelli di piena (cioè a quelli che simulano soltanto lo scorri-
mento superficiale) che verranno nel seguito della trattazione, classificati operativamente in due gruppi: modelli tarati  e mo-
delli non tarati. 
 Nel primo gruppo si possono includere tutti i modelli nei quali, ai parametri più o meno numerosi e più o meno com-
plessi che ne determinano il funzionamento, è necessario assegnare un valore ben definito per ogni sistema esaminato (cioè 
per ogni bacino) tramite un'operazione di taratura. Questa consiste nel trovare, con metodi appropriati, i valori dei parametri 
che rendono minima la differenza tra gli idrogrammi di portata misurati e quelli ricavati col modello a partire dalle piogge 
misurate che hanno prodotto il deflusso. 
 Questi modelli richiedono quindi, per poter essere utilizzati, che si abbia una serie abbastanza lunga di misure con-
temporanee di pioggia sul bacino e delle portate corrispondenti  nella sezione di  chiusura, perché si possa effettuare l'opera-
zione di taratura.  
 Una volta che il modello sia stato tarato (identificazione del sistema) utilizzando le  misure sperimentali e che sia stato 
verificata la bontà della taratura riproducendo con il modello altri eventi sperimentali  (validazione del sistema)  si potrà uti-
lizzarlo per prevedere quale sarà l'idrogramma di portata corrispondente alla pioggia di progetto su quel bacino (e solo su 
quello), e da questa  si ricaverà la portata di progetto, corrispondente, normalmente, alla portata al colmo. 
 Come modelli non tarati si possono considerare tutti quelli che non richiedono un'operazione di taratura per ogni ba-
cino esaminato. In questo caso ai parametri che caratterizzano il modello vengono assegnati valori appropriati in base alle 
caratteristiche fisiche del bacino oggetto di studio, definite di solito in modo semi-quantitativo. Questa operazione viene fatto 
utilizzando relazioni o tabelle che sono state ricavate da studi od osservazioni sperimentali effettuati in precedenza. Si può 
dire che la taratura è stata effettuata quando sono stati ricavati i valori da assegnare ai parametri, in corrispondenza delle di-
verse caratteristiche fisiche dei bacini, mediante correlazioni od altri metodi. I valori così trovati si considerano validi per 
tutti i bacini che abbiano le stesse caratteristiche. 

L’utilizzazione di modelli o di relazioni algebriche richiede comunque una serie di operazioni preliminari che con-
sentano di ricavare dalla pioggia totale la pioggia netta o eccesso di pioggia, attraverso il calcolo delle perdite idrologiche; 
nel caso dei fenomeni di piena le perdite che si considerano sono quelle dovute all'infiltrazione f e alla ritenzione superficia-

le3 s, potendosi trascurare le altre (evapotraspirazione, intercettazione dalla copertura vegetale) 
 

8.3 Determinazione dell'eccesso di pioggia 

 
La determinazione dell'eccesso di pioggia, chiamata anche depurazione della pioggia, può essere fatta a partire 

dall’altezza totale di pioggia misurata h o dallo ietogramma misurato i(t); inoltre può essere effettuata in modo globale oppu-
re calcolando separatamente le due componenti di perdita.  

Ricavata la pioggia netta hn, si può definire il coefficiente di afflusso ψ = hn/h per l’intero evento, dato dal rapporto 
tra l’altezza di pioggia netta e l’altezza totale di pioggia. Se il metodo utilizzato per il calcolo delle perdite idrologiche con-
sente di ricavare dallo ietogramma misurato i(t) lo ietogramma di pioggia netta in(t) è possibile definire   un “coefficiente di 
afflusso” che sia funzione del tempo ψ(t) = in(t)/i(t), valido per la frazione di pioggia caduta nell’intervallo ∆t attorno al ge-
nerico tempo t. 
 
                                                 
3 In questo caso si definisce ritenzione superficiale la somma delle perdite per riempimento delle depressioni superficiali e formazione 
del velo d’acqua necessario per lo scorrimento. 
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 Ricordiamo infine che la pioggia netta deve essere ragguagliata all’area utilizzando un opportuno coefficiente di ri-

duzione, quando la dimensione dell’area del bacino lo richieda (si veda il paragrafo 6.1.3) 

8.3.1 Calcolo della perdita attraverso le due componenti 

  
Per il calcolo dell'infiltrazione le formule più usate nella pratica sono la formula di HORTON e la formula di 

GREEN-AMPT, che consentono di terminare la grandezza f(t) in funzione delle caratteristiche del terreno. 
La ritenzione superficiale può essere calcolata con il metodo proposto da LINSLEY, KOHLER E PAULHUS (metodo 

esponenziale) che definisce la grandezza s(t) in funzione dell’intensità i(t), della velocità di infiltrazione f(t) e della capacità 
massima di invaso sulla superficie. Un altro metodo per il calcolo totale sull’intero evento delle perdite per ritenzione super-
ficiale S è quello  proposto da PFEIFF  che fa dipendere S dalla pendenza del terreno I  e dalla sua natura (copertura e utiliz-
zazione). 
 

Se si calcolano le due componenti di perdita separatamente e in modo continuo l'intensità di pioggia netta risulta es-
sere: 
 
(61)  in (t) = i(t)- s(t)-f(t)       
 
Si ottiene quindi lo ietogramma di pioggia netta, il cui integrale sull’intera durata tp dà l’altezza totale di pioggia netta. Il 

rapporto tra questa e l’altezza totale di pioggia misurata fornisce  il coefficiente di afflusso per l’evento. 

 Osserviamo che, nella pratica, il calcolo della perdita attraverso le componenti non è in pratica mai utilizzato; pa-
recchi studi hanno infatti dimostrato come la miglior rappresentazione del fenomeno fisico, introdotta con questo metodo, 
non sia affatto garanzia di migliori risultati, essenzialmente a causa della incertezza dei valori da assegnare ai numerosi  
parametri necessari. 
 

 

8.3.2 Calcolo della perdita in modo globale 

 
Altri metodi consentono di calcolare le perdite in modo globale; anche in questo caso è possibile ottenere o il coef-

ficiente di afflusso, o lo ietogramma di pioggia netta. Ricordiamo il metodo del numero di curva e il metodo dell’indice Φ.  
 
 
a) il metodo del numero di curva 

 
 E' stato proposto dal Soil Conservation Service (S.C.S.) degli U.S.A. nel 1964 e si basa sull'ipotesi che per ogni ba-
cino drenante esista una capacità limite di assorbimento dell'acqua di pioggia (con assorbimento si intende la somma delle 
perdite per infiltrazione e ritenzione superficiale) che dipende dalle condizioni di umidità e dalle caratteristiche fisiche del 
bacino. 
 Esso prende il nome dal numero di curva: 
 

 (62)  CN = 
sF+254

25400
 

 
ove Fs (mm) è l'altezza massima immagazzinabile nel e sul terreno a saturazione o capacità di ricarica (recharge capacity). 
 Il numero di curva dipende dalle piogge precedenti, dal tipo di terreno, dal tipo di copertura vegetale e dalla sua 
densità, dall'uso del terreno e dalle eventuali sistemazioni e pratiche antierosione su esso realizzate. 
  
La scelta del numero di curva può essere fatta in base alla Tabella 6 (S.C.S.). 
 

 
I valori riportati in tabella si riferiscono ad una condizione di umidità precedente l'evento (AMC: antecedent moisture condi-
tion) di tipo II secondo la Tabella 7: 
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Numero di Curva 
Uso del Suolo 

 
Drenaggio 

Condizioni 
 
Idrologiche 

Tipo di terreno 
  A     B   C    D 

RESIDENZIALE 

Zone urbane e commercialiArea imp. 85%  89   92   94   95 

Zone industriali Area imp. 72%  81   88   91   93 

Case a schiera Area imp. 65%  77   85   90   92 

Ville Area imp. 25%  54   70   80   85 

Parcheggi   98   98   98   98 

Parchi Cop. a verde 75 %  39   71   74   80 

Strade pavimentate Cunette e fognatura  98   98   98   98 

Strade in macadam   76   85   89   91 

Strade Sterrate   72   82   87   89 

AGRICOLO 

Prato stabile   77   86   91   94 

Seminativo Solchi a rittochino cattive 65   76   84   88 

Seminativo Solchi a rittochino buone 63   75   83   87 

Seminativo Solchi a traversochino cattive 63   74   82   85 

Seminativo Solchi a traversochino buone 61   73   81   84 

Seminativo Terrazzato (a striscie) cattive 61   72   79   82 

Seminativo Terrazzato (a striscie) buone 59   70   78   81 

Pascolo  cattive 68   79   86   89 

Pascolo  discrete 49   69   79   84 

Pascolo  buone 39   71   64   80 

Erbaio   30   58   71   78 

Terreno Boschivo  cattive 45   66   77   83 

Terreno Boschivo  discrete 36   60   73   79 

Terreno Boschivo  buone 25   55   70   77 

Tabella 6 : valori del numero di curva (Runoff Curve Number) secondo il S.C.S. 
 
Osservazioni: la colonna “condizioni idrologiche” si riferisce in effetti all’esistenza ed all’efficacia della rete drenante su-
perficiale; per passare ai valori di CN relativi alle classi I e III si usa la Tabella 8 di conversione; i terreni sono suddivisi in 
quattro gruppi in base alle loro caratteristiche: 
Gruppo A: terreni con scarsa potenzialità di deflusso; comprende sabbie profonde con scarsissimo  limo e argilla, ghiaie 
profonde. 
Gruppo B: terreni con potenzialità di deflusso moderatamente bassa;  comprende suoli sabbiosi meno profondi che nel grup-
po A; il gruppo ha alta capacità di infiltrazione anche a saturazione. 
Gruppo C: terreni con potenzialità di deflusso moderatamente alta; comprende suoli sottili e suoli contenenti considerevoli 
quantità di argilla e colloidi;  il gruppo ha scarsa capacità di infiltrazione a saturazione. 
Gruppo D: terreni con potenzialità di deflusso molto alta; comprende la maggior parte delle argille con alta capacità di ri-
gonfiamento e suoli sottili con orizzonti pressoché impermeabili in vicinanza della superficie. 
 

Precipitazione totale nei 5 giorni precedenti (mm) 

Classe AMC Stagione di riposo Stagione di crescita 
I < 12.7 < 35.5 
II 12.7-28.0 35.5-53.3 
III >28.0 >53.3 

Tabella 7: classi di umidità precedente 

Classe Valori di CN corrispondenti alle differenti classi AMC 

I 100 78 63 51 40 31 22 15 9 4 0 
II 100 90 80 70 60 50 40 30 20 10 0 
III 100 96 91 85 78 70 60 50 37 22 0 

Tabella 8: valori di CN secondo le classi AMC 
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 Il modello utilizzato nel metodo CN si basa sull'assunzione che il deflusso diretto non ha inizio se prima non si è 
verificare una perdita Ia (mm), dovuta all'intercettazione vegetale, all'infiltrazione iniziale ed alla intercezione superficiale il 
cui valore è dato da: 
 
(63) Ia = 0.2 Fs   (mm) con  
 

(64) Fs = 
CN

25400
- 254 . 

 Si ipotizza poi che il rapporto tra il deflusso diretto Hn (altezza di pioggia netta) e la pioggia caduta H al netto della 
perdita iniziale Ia (pioggia che produce il deflusso superficiale) sia uguale al rapporto tra perdita totale  H-Hn  al netto della 
perdita iniziale Ia  (perdita durante lo scorrimento) e la capacità di ricarica Fs: 
 

(65) 
a

n

IH

H

−
= 

s

an

F

IHH ,−−
 

In realtà la perdita iniziale Ia costituisce essa stessa un parametro caratteristico del bacino e può essere espressa come Ia = 
kpFs con kp<1.  Utilizzando per Ia questa  espressione generale si ottiene per l'altezza totale di pioggia netta la relazione: 
 

(66) Hn =
sp

sp

)Fk(H

)Fk(H

−+

−

1

2

   (mm)        

Il coefficiente di afflusso per l’evento è dato quindi dalla: 
 

(67) ψ = [ ]sp

sp

)Fk(HH

)Fk(H

−+

−

1

2

    

 L'ipotesi di base sui cui si fonda il metodo del numero di curva non è fisicamente giustificato; il metodo è inoltre 
soggetto ai vincoli fisici H > Ia e Fs > H - Hn.  
 Nella Fig. 17 è riportato un grafico per la determinazione diretta del volume totale di pioggia netta a partire dal vo-
lume di pioggia caduta. 
 
La relazione (67) viene spesso  utilizzata  impropriamente  per ricavare lo ietogramma di pioggia netta ipotizzando  che la 

relazione di proporzionalità (68) sia valida durante tutto l’evento e la (69) e quindi la (70) possano essere calcolate per 0≤ 
t≤ tp. 

 
 

Fig. 17:grafico per il calcolo della pioggia netta con il metodo CN 
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b) il metodo dell'indice Φ  

 
 Poiché l'andamento nel tempo delle perdite per ritenzione superficiale e quello delle per infiltrazione sono definiti e 
calcolati con la stessa inesattezza, nella pratica idrologica è stato introdotto un indice, per il quale si usa tradizionalmente il 
simbolo Φ, che dà conto  dell'insieme delle due. In pratica si assume che la somma di queste perdite per un dato bacino siano 
costanti durante i periodi in cui l'intensità di precipitazione è superiore a Φ. 
 Una misura di  Φ   può quindi essere ottenuta calcolando il valore medio delle perdite per ritenzione superficiale e 
per infiltrazione sul bacino per tutti gli istanti per cui  Φ  è minore od uguale a i. 
 La pioggia netta risulta essere, con questo metodo 
 
(68) in(t) = i(t) - Φ se Φ < i; 
 
(69) in(t) = 0   se Φ ≥ i. 
 
 Questa approssimazione è del tutto accettabile quando l'intensità di pioggia è elevata e la capacità di infiltrazione 
del terreno è bassa, anche all'inizio dell'evento di pioggia, situazione abbastanza comune nello studio delle piene, in cui i pe-
riodi di tempo considerati sono in genere molto piovosi, la quantità di acqua contenuta nel terreno è sempre elevata e la ca-
pacità d'infiltrazione è di conseguenza ridotta. 
 In situazioni particolari in cui si ha un valore iniziale elevato della capacità d'infiltrazione che decresce poi rapida-
mente e fortemente, sia per le caratteristiche del terreno (bacini argillosi), sia per le condizioni idrologiche (pioggia successi-
va ad un periodo secco),  l'uso dell'indice Φ non dà risultati accettabili. Si può allora supporre che l'insieme delle perdite per 
ritenzione superficiale e per infiltrazione sia rappresentato da una curva che decresce molto rapidamente nel tempo, per poi 
restare costante. 
 Nella Fig. 18 sono rappresentati i due casi considerati. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 

Fig. 18: uso dell’indice F per il calcolo delle perdite idrologiche 
(da U.  Moisello - Idrologia Tecnica – La Goliardica Pavese) 

 
 
 Dal punto di vista pratico conviene dividere la precipitazione in due periodi. Nel primo periodo più o meno breve (0 
≤ t ≤ t0) si assume che tutta la pioggia non produca scorrimento superficiale. Nel secondo periodo si usa in pratica il metodo 
dell'indice Φ, imponendo perdite costanti finchè i ≥ Φ. La pioggia netta sarà dunque: 
 
(70) 0 ≤ t ≤ t0   in(t) = 0 
 
(71) t > t0   in(t) = i(t) - Φ se Φ < i;  
    in(t) = 0  se Φ ≥ i. 
  
 
In questo caso si parla di metodo dell'indice Φ corretto, o con perdita iniziale. 
  
Con il metodo dell’indice Φ    si ottiene quindi lo ietogramma di pioggia netta, il cui integrale sull’intera durata dà l’altezza 
totale di pioggia netta. Il rapporto tra questa e l’altezza totale di pioggia misurata fornisce  il coefficiente di afflusso ψ. 
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8.4 L'idrogramma unitario istantaneo (I.U.H) 

 
 Si tratta di un modello di trasformazione afflussi-deflussi basato sull'ipotesi di linearità e invarianza nel tempo del si-
stema.  
 L'ingresso al modello è rappresentato dall'eccesso di pioggia, l'uscita dall'afflusso  diretto. Eccesso di pioggia (rain-
fall excess), o pioggia netta, o pioggia efficace è quanto rimane della pioggia caduta quando da essa sia stata sottratta la fra-
zione che si infiltra, prima a saturare il terreno e poi a ricaricare  la falda, e quella trattenuta in superficie dalla vegetazione, 
nelle depressioni superficiali e per la formazione del velo d'acqua che scorre verso la rete. L'eccesso di pioggia costituisce 
localmente l'idrogramma di campo, risposta locale del bacino alla precipitazione, che va ad alimentare la rete tramite l'af-
flusso diretto. 
 Dalle ipotesi di linearità e stazionarietà  del sistema si deduce che l'idrogramma di portata, corrispondente ad una pre-
cipitazione di durata tp, che ha prodotto un volume di eccesso di pioggia di nX mm sul bacino, può essere ricavato dall'idro-
gramma corrispondente ad un evento di pioggia con la stessa durata, che ha prodotto un volume di X mm, semplicemente 
moltiplicando tutti i valori di quest'ultimo [le ordinate della curva Q(t) ] per n. 
 Questo fatto comporta che la durata dell'idrogramma di portata sia legato alla durata tp dell'evento di pioggia, ma indi-
pendente sia dal volume caduto sia dall'intensità, e consente di ricavare le portate corrispondenti ad ogni pioggia di durata tp 
dalla conoscenza di uno solo di essi, in pratica l'idrogramma unitario istantaneo a cui corrisponde il volume di 1 mm di ec-
cesso di pioggia sul bacino. 

L’idrogramma unitario istantaneo (I.U.H. instantaneous unit hydrograph) rappresenta, dal punto di vista matemati-
co, la risposta del sistema ad un ingresso impulsivo unitario. Ora una funzione di ingresso di forma qualsiasi p(t) (per inten-
derci una pioggia) può essere considerata come costituita da una successione di impulsi infinitesimi, ciascuno dei quali di 
area p(t)dt. Dall’ipotesi di linearità e stazionarietà del sistema si ottiene che la risposta q(ti) all’istante generico ti  è data dalla 
somma delle risposte dovute agli impulsi (infinitesimi) in cui si discretizza la funzione di ingresso, tra il tempo di inizio (soli-
tamente zero) e il tempo ti. 
Questa somma, nel campo continuo, coincide con l’integrale di convoluzione, tra l’istante iniziale e l’istante ti, della funzione 
di ingresso p(t) con l’I.U.H. caratteristico del bacino, solitamente rappresentato con la funzione h(t). 
 L’I.U.H. è caratteristico per ogni bacino e riflette le condizioni di drenaggio  del bacino e, in generale, tutte le trasfor-
mazioni che l'idrogramma prodotto dall'eccesso di pioggia subisce durante la sua formazione e propagazione all'interno della 
rete fino alla sezione di chiusura. La durata dell'I.U.H. è chiamata tempo base ed è uno dei parametri che lo definiscono. 
 L'I.U.H. può essere di tipo sintetico o concettuale (definito da pochi elementi elementari) o di tipo empirico (definito 
per punti), può essere tarato o non tarato. Per i modelli non tarati (sono solitamente modelli concettuali) i valori da assegnare 
ai parametri vengono ricavati a partire dalle caratteristiche geomorfologiche del bacino con metodologie diverse a seconda 
dei casi. 
 
8.5 Taratura dell’I.U.H. 

 
 Nel caso dei modelli tarati, sia sintetici che empirici, i valori dei parametri dell' I.U.H.. sono ricavati con metodi che 
minimizzano l'errore tra gli idrogrammi ricostruiti a partire dalle pioggie nette e quelli misurati: il metodo dei momenti o dei 
minimi quadrati per i modelli sintetici, il metodo dei minimi quadrati per i modelli empirici. Si ipotizza che la precipitazione 
netta sul bacino sia rappresentata da un unico istogramma ragguagliato all’area. 
 
 Le operazioni da effettuare per la taratura sono le seguenti: 
 
a) scelta delle coppie di eventi da utilizzare (scartando quelli poco affidabili); 
b) determinazione degli ietogrammi di eccesso di pioggia; 
c) determinazione dei corrispondenti idrogrammi netti di portata (senza base flow); 
d) determinazione dell'idrogramma unitario.  
 

 

8.5.1 Determinazione dell'idrogramma di portata netto 

 

 L'idrogramma di portata netto, cioé prodotto soltanto dall'afflusso diretto, viene ricavato dall'idrogramma misurato 
togliendo la parte dovuta alla ricarica dalla falda. Il problema che si presenta è quello di individuare, sull'idrogramma due 
punti: il primo indica l'inizio dell'arrivo dell'afflusso diretto in rete, il secondo la fine dello stesso. 
 I due punti sono così identificabili: 
- il primo (punto a di Fig.19) individua l'inizio del periodo di risalita dell'idrogramma, che si distacca dalla curva di esauri-
mento del bacino con la quale coincide nei periodi sufficientemente lunghi di assenza di pioggia ed in mancanza di afflusso 
di tipo nivo-glaciale; 



.  
 

38 

- il secondo punto (b in Fig. 19) si trova una volta che sia stata ricavata, tramite interpolazione di idrogrammi di portata op-
portunamente scelti (devono essere abbastanza lunghi e ben distanziati nel tempo), la curva di esaurimento del bacino. La 
sovrapposizione di questa curva all'idrogramma in esame consente di ricavare in modo ovvio il punto b. 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 19: separazione della portata di falda dalla portata superficiale 
 
Individuati i due punti il problema non è comunque di soluzione immediata, in quanto non si conosce quale sia la variazione 
della portata base nel tempo, anche se è lecito supporre che sia quello riportato in Fig.19, poichè all'aumento della portata, e 
quindi del tirante, corrisponde normalmente una diminuzione della ricarica dalla falda, e viceversa durante il periodo di re-
cessione. In pratica si opera in modo drastico, separando con la retta inclinata  a-b la parte superiore dell'idrogramma, che si 
considera come idrogramma netto. La distanza a-b costituisce il tempo base dell'idrogramma. 
 

 
8.5.2 Stima dei parametri dell'idrogramma unitario istantaneo 

 

 Una volta effettuate le due operazioni di determinazione degli ietogrammi di pioggia netti e dei corrispondenti idro-
grammi di portata netta si passa alla determinazione dell'idrogramma unitario IUH attraverso la stima dei valori dei parametri 
che lo definiscono. 
 Nel caso di idrogramma di tipo sintetico è definita la relazione matematica che lo rappresenta e quindi è definito il 
numero dei parametri da determinare, a ciascuno dei quali è attribuito un particolare significato fisico: invaso o ritardo.  
 Per l'idrogramma di tipo empirico il numero di parametri ne identifica la forma e dipende dalla discretizzazione tem-
porale adottata: se per esempio la forma è triangolare sono sufficienti due parametri (tempo base e tempo di picco), mentre 
nel caso più generale in cui esso sia definito per punti, il numero di parametri coincide con il numero di punti con cui viene 
discretizzata la curva che lo rappresenta. 
 La determinazione del valore da assegnare ai parametri viene fatta, come già detto, con un metodo di ottimizzazione, 
che minimizza l'errore tra gli ideogrammi di portata netta misurati  e quelli ricostruiti col modello a partire dalle piogge. 
 La ricostruzione viene effettuata tramite la  convoluzione dell'idrogramma unitario, rappresentato dalla funzione h(t) 
con la pioggia p(t), che rappresenta l'ingresso al sistema. La portata in uscita q(t) è data da: 
 

(72)  q(t) = ( ) ( ) τττ dtph

t

−∫
0

 

 
ove, solitamente q(t) e p(t) sono in mm e h(t) ha dimensioni t-1 . L 'I.U.H. è normalizzato in modo che l’area sottesa, cioè 
l’integrale da zero alla durata dell’IUH (tempo base tb ), sia uguale a 1. L'integrale  di convoluzione viene esteso fino ad un 
tempo t* sufficientemente lungo perché il fenomeno si esaurisca (quindi almeno uguale al tempo base aumentato della durata 
della pioggia tp). 
 Nella pratica all'integrale si sostituisce una sommatoria, che possiamo chiamare convoluzione numerica, perché non è 
mai possibile nella realtà trovare la soluzione analitica dell’integrale: 

 (73)  qn = ( )11 −−=
∆∆∑ in

n

i
i ph    

  
Nella (73) q e ∆p sono in mm, mentre l'I.U.H. è adimensionale. Lo ietogramma di pioggia netto viene trasformato in un isto-
gramma suddividendolo  in Np  scrosci (con Np = tp/∆t) di diversa intensità media pi a ciascuno dei quali corrisponde 
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un’altezza di pioggia netta ∆pi =pi×∆t, che  genera nella sezione di chiusura del bacino un ugual volume di deflusso ∆qi. La 
curva continua h(t) viene sostituita da un istogramma di durata N∆t i cui componenti ∆hj (j=1,N) rappresentano la frazione 
del generico scroscio di pioggia ∆pi che viene trasformato in portata ∆qij=∆pi×∆hj. L’area dell’istogramma è pari ad uno, di 
conseguenza  ogni scroscio ∆pi caduto al generico tempo n∆t viene trasformato nel corrispondente deflusso ∆qi di uguale va-
lore ma di durata pari a quella dell’IUH e con la stessa distribuzione temporale dell’istogramma IUH. Per ogni tempo n∆t, 
corrispondente al valore attuale dell’indice n della (73), si sommano i corrispondenti contributi degli scrosci che si sono veri-
ficati fino a quel tempo (i=1,n)  ricavati dall’IUH: la loro somma costituisce la portata totale qn(n∆t) (in mm) nella sezione di 
chiusura del bacino.. 
 Un esempio di IUH discretizzato  - indicato con il simbolo u(t) - è rappresentato  in Fig. 20, nella quale è rappresenta-
ta graficamente la convoluzione che produce, a partire dall’ingresso generico x(t), l’uscita y(t). 
 

 
 

Fig. 20: discretizzazione dell’idrogramma unitario e convoluzione 
 
 La durata dell’IUH è uguale al tempo di corrivazione del bacino Tc: una volta scelta la discretizzazione è dunque in-
dividuato il numero di punti N che identificano l’istogramma e quindi il numero di parametri: N=Tc/∆t. Il valore da assegnare 
ai parametri (la frazione di uno) viene determinato mediante la taratura effettuata utilizzando le coppie di pioggia-portata 
scelte in precedenza. I valori che definiranno l'I.U.H. caratteristico del bacino saranno quelli che renderanno minimo l'errore 
complessivo tra le portate ricostruite tramite la (73) e quelle misurate. 
Per ricavare i valori si utilizzano specifici programmi che devono imporre che la soluzione trovata rispetti due condizioni 
fondamentali: 
 

1. l’integrale dell’IUH deve essere uguale a 1; 
2. nessun parametro deve avere valori negativi. 

Riportiamo nel seguito alcuni tipi di IUH utilizzati nel campo del drenaggio e della bonifica idraulica 

 

8.5.3 Il metodo dell'invaso lineare o del fattore di risposta (IUH dell’invaso lineare) 

 
 Per i bacini pianeggianti caratterizzati da conduttività e velocità d'infiltrazione elevata é possibile adottare, per la de-
terminazione dell'idrogramma di portata  in rete, le stesse relazioni che si adottano per lo studio in moto vario dei moduli 
drenanti orizzontali. L'ipotesi che si fa, verificata dall'esperienza, è che la trasformazione dello ietogramma che si verifica 
durante lo scorrimento sul terreno e la propagazione in rete (laminazione e ritardo), sia essenzialmente legata alla capacità di 
invaso del bacino,rappresentata dalla costante di invaso k o dal fattore di risposta del bacino α=1/k e che la relazione esisten-
te tra la portata uscente q ed il volume immagazzinato in falda W sia lineare del tipo q(t)=αW(t) 
 In questo caso l’IUH è rappresentato dalla nota relazione. 
 



.  
 

40 

(74) tk
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 La portata in rete (idrogramma) può allora essere espressa con la relazione già vista per il drenaggio di campo: 
 
(75)  q(t+∆t)= q(t) e-α∆t + R*(1-e-α∆t) 
 
ove R rappresenta, in questo caso, la parte di pioggia che si infiltra nel terreno, percola in falda e quindi produce la portata in 
rete ed R* è il valore medio di R nell'intervallo ∆t. 
 La taratura del modello consiste in questo caso nella determinazione del fattore α, che può essere fatta utilizzando le 
curve di esaurimento misurate alla sezione di chiusura del bacino in corrispondenza di più eventi piovosi. In assenza di piog-
gia la (75) diventa: 
 
(76) q(t)= q0 e

-αt  
 
ove q0 è la portata al tempo t=0 corrispondente alla fine della pioggia. 
Passando ai logaritmi e ponendo q’(t) = ln(q) dalla (76) si ricava una legge di dipendenza lineare dal valore iniziale in fun-
zione di α: 
 
(77) q’(t) = q0’ - αt 
 
 Pertanto eseguendo più misure di q a tempi successivi dopo la fine della pioggia ed utilizzando la (77) è possibile ri-
cavare il valore di α come pendenza della retta che meglio interpola le misure sperimentali.  
 I valori di α per bacini agricoli di media grandezza sono normalmente compresi fra 0.3 e 0.7 d-1 anche se non sono da 
escludere valori di un ordine di grandezza inferiore o superiore. In quest'ultimo caso però il fattore di risposta elevato è indi-
ce di una presenza non trascurabile di interflusso nella portata e questo rende la relazione sopra indicata poco affidabile. 
 Con la (75) dalla pioggia di progetto, opportunamente ragguagliata all’area e depurata delle perdite idrologiche , si 
ricava l'idrogramma di progetto e quindi la portata di progetto. 
 Se  la costante k viene ricavata in funzione delle caratteristiche fisiche del sistema e non da misure di portata  il mo-
dello dell'invaso lineare diventa un modello non tarato. 
 
 

8.5.4 Il metodo della corrivazione 

 
 Il metodo della corrivazione si basa sull’ipotesi che per ogni punto del bacino esiste un unico percorso che la 
goccia di pioggia caduta in quel punto segue per arrivare nella sezione di chiusura. Di conseguenza ad ogni punto, a cui com-
pete un’area infinitesima dA, corrisponde un tempo di trasferimento alla sezione di chiusura detto tempo di corrivazione. Il 
maggiore di questi tempi è, come ben noto, il tempo di corrivazione del bacino Tc. Ad ogni tempo compreso tra 0 e Tc è as-
sociato un valore dell’area contribuente alla formazione del deflusso nella sezione di chiusura. La relazione fra l’area contri-
buente e il tempo di corrivazione è la curva area tempi A=A(t). La derivata rispetto al tempo a=dA/dt rappresenta la curva di 
concentrazione del bacino a=a(t). Ogni punto della curva a al generico tempo t rappresenta la pendenza della curva A allo 
stesso tempo. L’integrale della corrivazione è definito dalla curva di concentrazione adimensionalizzata sull’area del bacino. 
La sua espressione è la seguente: 
 

 (78) ( ) )(
11

ta
Adt

dA

A
th ==  

La portata nella sezione di chiusura del bacino è data dall’integrale di convoluzione: 
 

(79)   ( ) ( ) τττ dtpa
A

tq

t

−= ∫
0

1
)(  

che viene sostituito da una sommatoria. 

In pratica l’istogramma dell’IUH può essere ricavato dalla curva A(t). Questa viene discretizzata per punti, normalmente e-
quidistanziati nel tempo di un valore costante ∆t. Il numero di punti n sarà n=Tc/∆t +1.  Il rapporto [A(t+∆t)-A(t)]/∆t defini-
sce il valore ∆a nell’intervallo. Si costruisce in questo modo l’istogramma che rappresenta l’IUH, il cui tempo base tb è anco-
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ra una volta uguale al tempo di corrivazione del bacino ed è costituito da N=n-1 elementi . L’area di ciascun elemento ∆a×∆t  
rappresenta una frazione dell’area totale del bacino; la loro somma è uguale ad A. L’IUH viene adimensionalizzato e norma-
lizzato dividendo ciascun valore ∆a×∆t  per l’area totale A. 

L’IUH della corrivazione dà conto sostanzialmente del fatto che la risposta del bacino non è uniformemente distribuita nel 
tempo, perché l’area contribuente cresce, fino a raggiungere il valore massimo  per t=Tc, non con una legge lineare ma  se-
condo una legge di variazione temporale definita dalla curva a(t).  

L’IUH della corrivazione viene utilizzato quando la trasformazione della pioggia in portata non è legata tanto a fenomeni di 
invaso, quanto alla propagazione sul terreno e nella rete drenante, cioè in bacini piuttosto acclivi con scarsa possibilità di in-
vaso. 

 

8.5.5 Il metodo S.C.S. 

 
 E' un metodo molto utilizzato negli U.S.A. Per ogni tempo di ritorno si assume che la pioggia di progetto sia una 
pioggia di durata tp pari a 6 ore, nel caso di bacini con tempo di corrivazione Tc ≤ 6 ore, e di durata uguale al tempo di corri-
vazione se Tc > 6 ore.  
 La pioggia deve essere assegnata come ietogramma; se non si conosce la distribuzione temporale per il caso conside-
rato, si utilizzano tabelle o grafici, reperibili in letteratura, che danno la distribuzione dell’altezza di pioggia nel tempo du-
rante gli eventi piovosi. Queste tabelle sono ricavate da misure sperimentali; un esempio, per pioggia di 6 ore, é la curva ad S 
di Tabella X proposta dal W.M.O. Si costruisce così lo ietogramma di progetto, solitamente discretizzato per ∆t costanti, da 
cui si ricava lo ietogramma netto col metodo del numero di curva. Quest’ultimo risulta suddiviso, in base alla discretizzazio-
ne fatta, in N scrosci di durata ∆t, con N=tp/∆t a ciascuno dei quali corrisponde un volume ∆pn in mm 
 L'idrogramma unitario h(t) che si utilizza per ricavare l'idrogramma di piena nella sezione interessata è quello propo-
sto dal S.C.S. ed è rappresentato in Fig.21. L’idrogramma è adimensionalizzato  su due grandezze caratteristiche: la portata 
di picco qp ed il tempo di picco Tp. Esso infatti è rappresentato mediante la grandezza adimensionale q* = q/qp in funzione  
del tempo adimensionale t* = t/Tp (Fig.21). 
 
 Il Tp (intervallo di tempo in ore tra l'inizio della pioggia e il colmo di piena) è una caratteristica del bacino; in man-
canza di dati sperimentali si può stimare con la relazione Tp = 0.7 Tc. 
Il tempo base dell’idrogramma è dato da Tp + Tr, essendo quest’ultimo il tempo di recessione. 
 La relazione che lega la portata al colmo qp in m3s-1km-2 al corrispondente volume defluito ∆pn può essere ricavata 
ipotizzando una forma triangolare dell’idrogramma e assumendo per Tr la relazione Tr = 1.67 Tp. Con alcuni passaggi alge-
brici si ottiene: 
   

(80)  qp = 0.208 
p

n

T

p∆
    

con Tp in ore. 
 
 
La procedura da seguire è dunque quella sottoelencata: 
 
a) per ogni altezza di deflusso ∆pn dello ietogramma netto si ricava il valore di qp con la (80); 
b) per ogni tempo t*i = (ti/Tp) si calcola qi = q*i×qp; 
c) si effettua la convoluzione con l'idrogramma unitario h(t) ricavando la Q(t) di piena con la relazione: 
 

(81)  Qj = ( )1
1

−−
=
∑ ij

j

i

iqh     

 
d) il valore al colmo Qp in m3s-1km-2  moltiplicato per l'area sottesa  in km2 ci dà la portata al  colmo in m3s-1.  
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Fig. 21: distribuzione della precipitazione e IUH del metodo CN-SCS 

 
 

8.6 Le relazioni algebriche 

 Il calcolo della portata al colmo di piena può essere ricavato utilizzando delle procedure più semplici che consistono 
in relazioni algebriche più o meno complesse con le quali, conoscendo l’intensità di pioggia di progetto e le caratteristiche 
fisiche del bacino  è possibile ricavare, con buona approssimazione, la portata al colmo per un evento  di piena di assegnato 
tempo di ritorno. E’ solo il caso di ricordare che anche in questo caso è necessario utilizzare l’intensità netta ragguagliata 
all’area del bacino. 

 

8.6.1 La formula razionale (o metodo razionale) 

 
 La formula razionale è un modello concettuale di piena di tipo globale. Essa non è altro, in pratica, che un modello di 
tipo cinematico: il volume di pioggia caduto sul bacino per la pioggia di tempo di ritorno T , durata Tp e intensità media i si 
trasferisce nel tempo T* alla sezione finale sotto forma di deflusso diretto, con una riduzione dovuta alle perdite espressa dal 
coefficiente di afflusso C: 
 
 
(82)  Wu = C Wi  
 

(83)  ( )dttQ

T

∫
*

0

=C i Tp A  

 
 L'espressione della formula razionale è la seguente: 
 

(84) Qp = Cε 
360

),( ATTi c    (m3s-1) 

 
ove Qp è la portata al colmo, i è l'intensità media di pioggia (mmh-1) ragguagliata all’area, che dipende dal tempo di ritorno T 
e dalla durata critica Tc, A è l'area del bacino in ettari ed ε è un coefficiente di laminazione o di ritardo (ε ≤ 1) che deriva dal-
le ipotesi sulle quali è basata la deduzione della formula stessa: 
 
a) intensità di pioggia costante nel tempo e nello spazio; 
b) perdite costanti durante l'evento; 
c) modello di trasformazione afflussi-deflussi lineare. 
 
 La formula razionale si basa sull'ipotesi che tra tutte le piogge quella che produce  l'idrogramma con portata al col-
mo più elevata sia la pioggia di durata uguale al tempo di corrivazione del bacino (a volte chiamato tempo di concentrazione: 
concentration time).  
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Il prodotto Cp = Cε viene spesso chiamato coefficiente di piena o di portata. 
 Questo coefficiente tiene conto, oltre che dell'effetto di riduzione di volume dovuto alle perdite, anche del fatto che 
l'idrogramma di portata è variabile nel tempo e presenta un valore massimo che è appunto la portata al colmo. In pratica il 
coefficiente Cp esprime anche il modo in cui il bacino “risponde“ alla pioggia con un idrogramma più o meno appuntito. 
 Il coefficiente Cp dipende dalle caratteristiche fisiche del bacino, in particolare dall'altimetria e dalle caratteristiche 
topografiche, dal tipo di terreno, che si riflette sui parametri idraulici che caratterizzano il suolo, e dall'utilizzazione dello 
stesso. 
 Esistono in letteratura numerose tabelle che danno valori di Cp o per categorie di bacini ben definite, o più in generale 
per bacini di qualunque tipo. Nella Fig. 21 sono riportate alcune di queste tabelle. 
 L'applicazione della formula razionale richiede dunque la determinazione del tempo di corrivazione del bacino, che in 
pratica è il secondo parametro del modello (il primo è il coefficiente di piena). A questo proposito richiamiamo di seguito 
alcune formule pratiche utili per la determinazione diretta del tempo di corrivazione, rimandando al corso di idrologia per le 
metodologie generali. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 21:  tabelle per il calcolo del coefficiente di piena in funzione dei parametri fisici del bacino 
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8.6.2 Formule pratiche per la determinazione del tempo di corrivazione 

 
 Il tempo di corrivazione può essere calcolato con formule pratiche che utilizzano alcuni parametri geomorfologici ca-
ratteristici del bacino. Nella Tabella 9 sono riportate alcune di queste formule. 
 

AUTORE Tc (ore) OSSERVAZIONI 

Giandotti (4×A0.5+1.5×L)/(0.8×H0.5) Valida per bacini a sensibile pendenza 

Kirpich 0.0662×
0.77
mL ×p0.385 Valida per bacini rurali di dimensioni non superiori a 50 ha 

Turazza 26.04×A0.5 Valida per reti di bonifica; trovata per la pianura veronese 

Ventura 7.56×A0.5 Valida per reti di bonifica - trovata per la pianura bolognese 

Ventura 0.127×A0.5×i-0.5 Valida per reti di bonifica 

Pasini 5.76×A0.333×L0.333 Valida per reti di bonifica – trovata per la pianura ferrarese   

Pasini α ×A0.333×L0.333×i-0.5 Valida per reti di bonifica: parametro (α) da tarare;Pasini  

Kirby (0.342×L×n×i-0.5)0.467 
per bacini elementari; (n) fattore di ritardo:  
n=0.02 per superficie rivestita, n=0.8 per prato fitto 

Ogrosky-Mockus 0.914×L1.15×C-0.38 formula di Kirpich modificata 

N.E.R.C. 1.40×L×P-0.5 per bacini inglesi con parametri riferiti all'asta principale 

Tournon 0.396×L-0.44×i-0.5×A0.72×r0.36 per piccoli bacini 

Pezzoli 0.055×L×i-0.5  

Puglisi 6×L0.67× H
M

−0 33.
  

Publ. Work R.I. 0.105×L
m

0 7.
×P-0.35  

per bacini giapponesi; se il bacino è urbanizzato Tc è circa 7 volte 
 più piccolo 

U.S.     S.C.S 3.533×10-3×L0.8×i-0.5(S+25.4)0.7 (S in mm) ritenzione potenziale calcolata con l'indice CN-SCS 

Tabella 9: formule pratiche per il calcolo del tempo di corrivazione 
 
Le grandezze in tabella sono: 
 
• A(km2) area del bacino; 
• H(m) altitudine media sulla sezione di chiusura; 
• L(km) lunghezza dell'asta principale; 
• P=103L/C con C(m) differenza di quota tra il punto più lontano del bacino e la sezione di chiusura; 
• Lm(km) massima distanza percorsa dall'acqua; 
• i(m/m) pendenza media della rete di drenaggio; 
• HM(m) altitudine massima sulla sezione di chiusura; 
• r = i/Iv con Iv pendenza media dei versanti. 
 
La pendenza media i della rete di drenaggio è data dalla relazione: 

 (85)  
L

i
  = ∑

j=1

n
Lj

ij
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essendo Lj e ij le lunghezze e pendenze degli n tratti in cui viene divisa l’intera asta fluviale. 

 

8.6.3 Il metodo del coefficiente udometrico 
 

 I metodi classici di dimensionamento delle reti di bonifica idraulica passano attraverso la determinazione della porta-
ta specifica massima o coefficiente udometrico. Si tratta dunque di modelli di piena di tipo globale. Dalla conoscenza del co-
efficiente udometrico sull'area sottesa è possibile ricavare la portata di dimensionamento semplicemente moltiplicandolo per 
l'area della superficie. 
 Esistono diversi metodi per il calcolo dl coefficiente udometrico; i più noti ed usati (in Italia) sono il metodo di Tu-
razza che ha ormai soprattutto un valore storico ed il metodo del volume d'invaso. 
Il metodo di Turazza 

 
 Il metodo di Turazza è un tipico metodo cinematico: si ipotizza che il volume di deflusso corrispondente alla pioggia 
di durata tp con tempo di ritorno assegnato sul bacino con tempo di corrivazione Tc transiti attraverso la sezione nel tempo 
tp+Tc.  Con questa ipotesi si ottiene:  
 

(86)  u = 0.1157 
cp Tt

h

+

ϕ
      

 
con u valore medio del coefficiente udometrico nel tempo tp+Tc in ls-1ha-1, h altezza della pioggia in mm, ϕ coefficiente di 
deflusso, pari al rapporto fra il volume defluito nella sezione e quello affluito su nel tempo tp+Tc (per le bonifiche spesso si 
usa il valore 0.63 corrispondente al valore più alto tra quelli mensili trovati da Pasini). 
La portata al colmo Qp in ls-1 si ricava dalla (86) supponendo che la condizione più gravosa si abbia per tp = Tc ed utilizzando 
un coefficiente di piena (rapporto fra portata al colmo e portata media) k = 2: 
 

(87)  Qp = u k A = 0.1157 A 
cT

hϕ
   

 
ove A è l'area del bacino sotteso in ha. 
 Il metodo di Turazza comporta approssimazioni generose (errori anche del 30÷50 %) e non tiene in alcun modo conto 
della dinamica del fenomeno, cioè della fatto che il sistema (rete + bacino) ha la possibilità di invasarsi e svasarsi durante 
l'evento di piena. 
 
Il metodo del volume d’invaso 

 
 Il metodo del volume d'invaso, proposto da Paladini e Fantoli per le fognature ed adattato alle bonifiche da Puppini 
tiene conto dell’invaso della rete e dei volumi ad essa collegati. 
 Con le ipotesi di base fatte da Puppini (funzionamento sincrono della rete, portata nella sezione finale proporzionale 
all'area bagnata) e con vari passaggi si ricava per il coefficiente udometrico la seguente relazione: 
  

(88)  u = 
1)/1(

/1)()6030(
−

+
n

n

w

anm ϕ
    

 
ove ϕ è il coefficiente di deflusso (un valore utilizzato (Pasini) è 0.56 per le bonifiche), w è il volume di invaso specifico in 
m (che tiene conto sia dell'invaso in rete sia dell'invaso sul bacino, per la sola parte contribuente all’afflusso in rete), n ed a 
sono i parametri della curva di possibilità climatica h = atp

n (ove tp sia in giorni e h in m), m è l'esponente dell'espressione q = 
µAm con cui si rappresenta la scala delle portate nella sezione considerata.  
Dalla (88) si ricava Qp = uA  con A in ettari. Il metodo del volume d'invaso può essere usato direttamente per la verifica; per 
la progettazione è necessario un procedimento iterativo in quanto W è funzione della soluzione (area della sezione del cana-
le). 
Per i valori di φ della formula di Turazza e di ψ si può far riferimento ancora alle tabelle di Fig.21. Per  w si può pensare di 
utilizzare (per gli invasi da aggiungere a quello della rete) valori compresi tra 200 e 300 m3ha-1 (il valore max. può arrivare 
anche a 500 m3ha-1). 
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9. DIMENSIONAMENTO DELLE SEZIONI DEI CANALI 
 
  La forma e la dimensione delle sezioni dei canali deve rispondere alle seguenti esigenze: 

• consentire il trasferimento della portata lungo tutto il percorso rispettando il franco di sicurezza assegnato; 
• essere stabile, cioè mantenere la sua forma e dimensione resistendo all’azione di trascinamento esercitata sul con-

torno dal passaggio della portata; 
• rispettare le esigenze economiche di minimizzare il costo complessivo di costruzione e gestione. 

  
 Nonostante il moto della corrente sia sempre vario, il dimensionamento delle sezioni viene effettuato  ipotizzando la 
condizione di moto uniforme. Una volta dimensionate le sezioni dei canali è comunque possibile, con programmi opportuni, 
la verifica delle rete sia in condizioni di moto permanente  sia di moto vario. 
 La relazione utilizzata a livello progettuale è  la formula di Chézy: 
 

(89) Q = A χ Rii  

 
essendo A l’area bagnata, χ il coefficiente di scabrezza, Ri il raggio idraulico, i la pendenza del fondo. 
Una volta scelta la forma della sezione ed il valore dell'indice di scabrezza si costruisce la curva Φ(h0) chiamata capacità di 
portata (conveyance): 
 

(90) Φ(h
0
) = 

i

Q
 = Aχ iR   

  
 La capacità di portata è un dato di progetto. Solitamente per esprimere χ si utilizzano formule di tipo monomio; le più 
usate sono quella di Gauckler-Strickler χ = ksRi

1/6 e quella di Manning, del tutto equivalente, χ= (1/n)Ri
1/6.  

 Noto Φ e assegnato il valore all’indice di scabrezza (ad esempio quello di Manning n), che dipende dalle caratteristi-
che del terreno in cui il canale è scavato o del rivestimento utilizzato, la relazione di progetto diventa: 
 
(91) Φ×n =ARi

2/3 
  

 

 Ottimizzare la forma della sezione, dal punto di vista dell’efficienza idraulica, significa trovare quella che, a parità di 
area, ha il minimo contorno bagnato, cioè il massimo raggio idraulico. Per sezioni aperte la forma è quella semicircolare., ma 
la difficoltà di realizzare in modo semplice questa forma e soprattutto di mantenerla nel tempo fa si che  essa, in pratica, non 
sia mai utilizzata.  
 La forma comunemente utilizzata é invece la trapezia (isoscele) definita mediante due parametri: 

• larghezza di cunetta (base minore) B, che costituisce il fondo; 
• pendenza delle sponde, individuata dalla tangente dell’angolo θ formato con l’orizzontale, o dalla scarpa 
 s=dx/dy = ctg(θ). 

 
 In particolare, sempre facendo riferimento all’efficienza idraulica, la forma ottimale sarebbe quella corrispondente al 
semiesagono regolare, con pendenza delle sponde di 60° sull’orizzontale. 
  
 Per i canali irrigui la costanza della portata di esercizio per lunghi periodi e la sua bassa variabilità durante la stagione 
irrigua non rende di norma necessario il ricorso a sezioni di forma composta, fatto invece abituale quando la portata varia di 
uno o due ordini di grandezza, come nel caso dei canali di bonifica di dimensioni medio grandi.  In questo caso la sezione, 
pur mantenendo di fatto una forma trapezia, può presentare una o due banche orizzontali, ciascuna definita da una sua lun-
ghezza e da una scarpa. In periodo di magra o morbida solo la cunetta è occupata dalla portata, che invece interessa l’intera 
sezione durante le piene. La scabrezza della cunetta può essere differente da quella delle banche e della parte alta delle spon-
de. 
  
 Nel caso di semplice forma trapezia le grandezze geometriche da determinare son dunque  tre e precisamente 
l’altezza, definita dal tirante di progetto e h0 maggiorato del franco, la larghezza B della cunetta e la scarpa s, normalmente 
uguale in destra e sinistra. La procedura di calcolo richiede dunque, oltre alla relazione (88) l'utilizzazione di altri vincoli allo 
scopo di risolvere il problema altrimenti indeterminato. 
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 La scarpa delle sponde dipende dalle caratteristiche del terreno nel quale verrà scavato il canale, in pratica dal suo an-
golo di attrito interno φ che ne definisce la resistenza al taglio. Una pendenza della sponde a cui corrisponda un valore di 
θ superiore a φ comporta l'instabilità  della sponda. L’angolo di attrito interno dipende dalla forma e dalla dimensione delle 
particelle (definita dalla granulometria), che definisce la loro interconnessione e l’attrito tra di esse, e dalla coesione.  La re-
sistenza al taglio dipende poi fortemente dall’umidità del terreno. 
 Un esempio di valori massimi consigliati per la scarpa dei canali in terra è rappresentato in Tabella 10 
 

Natura del terreno  s= dx/dy 
sabbioso- argilloso 3/1 
medio impasto-limoso 2/1 
medio impasto-argilloso 1.5/1 
argilloso 1/1 

 
Tab. 10 Valore massimo consigliato dall'USBR per la scarpa 
z dei canali in terra di sezione trapezia (da Withers e Vipond) 

 
Un primo vincolo da imporre è dunque sulla scarpa s, che deve rispettare il valore limite imposto  per la stabilità delle 

sponde 

 
 Per il coefficiente di scabrezza χ esistono in lettura numerose tabelle, ricavate da misure sperimentali, che legano il 
valore degli indici, da utilizzare per il calcolo, alle caratteristiche fisiche del canale, quali la natura del terreno in cui esso è 
scavato, lo stato di conservazione delle sponde e del fondo, il tipo di rivestimento, lo stato di conservazione dello stesso. 
 A scopo di esempio si riportano nelle Tabelle  11, 12 i valori dell'indice ks di Strickler suggeriti da Autori diversi: 
 
 

Natura della superficie ks 

canale con intonaco cementizio accuratamente lisciato 100 

canale con intonaco cementizio liscio 90 

canale con rivestimento in muratura accuratamente costruito 80 

canale in calcestruzzo ben costruito ma non intonacato 60 

canale in muratura di pietrame non intonacato 50 

alvei naturali in ghiaia e sabbia 50 

canali in ghiaia e sabbia di varie dimensioni 35 ÷ 45 

canali in roccia non rivestiti 15 ÷ 30 

 
 Tab. 11 Valore dell'indice di scabrezza ks di Strickler (De Marchi) 

 

Tipo di canale ks 

piccoli canali (h0<0.75 m) non rivestiti 

suolo sabbioso 20 

suolo argilloso 15 

canali medi (0.75<h0<1.5 m) non rivestiti 

suolo sabbioso 30 

suolo argilloso 20 

grandi canali (h0 > 1.5 m) non rivestiti 40 ÷ 50 

canali rivestiti in calcestruzzo 60 ÷ 80  

 
Tab. 12 Valore medio dell'indice di scabrezza ks  di Strickler (ILRI 1964) 

 
 Per ricavare le due grandezze incognite, una volta assegnata la scarpa s, alla equazione di Chezy si associa una condi-
zione limite per la stabilità del contorno (fondo e sponde) soggetto all’azione di trascinamento della corrente. Poiché questa 
azione è legata alla velocità della corrente ed alla sua distribuzione all’interno dell’area bagnata il vincolo può essere espres-
so in più di un modo. 
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 Il modo più semplice, consiste nel fare riferimento all’azione di trascinamento media sul contorno ed imporre il vinco-
lo alla velocità media di moto uniforme V0=Q/A(h0), che deve essere inferiore a un limite superiore Vmax  legato al pericolo 
di erosione del fondo e delle sponde che dipende dalla natura del terreno (per i canali in terra) o del rivestimento ed anche 
dalla torbidità della corrente: si parla in questo caso di:  
 
9.1 Criterio della massima velocità ammissibile. 

 
 In letteratura si possono trovare numerosi grafici e tabelle che mostrano la dipendenza di Vmax  dalla natura del terreno 
in cui è scavato il canale o del rivestimento utilizzato. Esse sono i risultati di ricerche sperimentali di laboratorio e di osser-
vazioni e misure realizzate su canali esistenti. I grafici di Fig. 22  e le Tabelle 13e 14 ne sono un esempio. 
 

Natura del letto Vmax(ms-1) 

Sabbia fine 0.4 ÷ 0.5 

Argilla compatti 0.6 ÷ 0.75 

Ghiaia fine 0.5 ÷ 0.7 

Ghiaia grossa 0.7 ÷ 0.9 

Ciottoli 1.0 ÷ 1.2 

Scisti teneri 1.5 ÷ 1.8 

Rocce dure 2.0 ÷ 4.0 

Calcestruzzo > 4.0 

 
Tab. 13: Velocità max. ammissibile al fondo (Poireé-Ollier) 

 

Vmax(ms-1) natura del terreno 
acqua chiara acqua torbida 

- sabbia fine 0.45 0.75 

- medio impasto sabbioso 0.50÷0.60 0.75÷1.00 

- medio impasto limoso 0.50÷0.60 0.75÷1.00 

- medio impasto 0.70÷0.80 1.00÷1.10 

- argilla 1.10÷1.20 1.50 

- ghiaia fine 0.75 1.50 

- ghiaia grossa 1.20 1.80 

 
Tab. 14 Velocità media max. ammissibile in canali in terra non rivestiti  (Fortier e Scobey - 1926) 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Fig. 22: massima velocità ammissibile per materiali non coesivi e coesivi (argille) 
 

 Come valori medi indicativi per Vmax si può assumere un limite superiore di 0.6 ÷ 0.8 (ms-1) per canali in terra e di 1.8 
÷ 2 (ms-1) per canali rivestiti. 
 
In pratica l’applicazione del metodo avviene in questo modo: 
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a) si sceglie la scarpa θ da assegnare alla sezione rispettando la condizione θ< Φ; 
b) si fissa una larghezza B di cunetta; 
c) dalla funzione Φ(h0 ) si ricava h0 conoscendo il valore di progetto  Φ(h0)= Qp/ i; 
d) si ricava la velocità media di moto uniforme V0 = Qp/A(h0); 
e) si verifica che questa velocità sia inferiore al limite massimo utilizzando le tabelle (o i grafici). 
 
Il procedimento viene ripetuto, variando B, finché il punto e) non è soddisfatto. 
 
Un metodo speditivo consiste nel fissare a priori il rapporto B/h0, eliminando così una delle due incognite. Questo rapporto 
dovrebbe rispettare condizioni ben precise per un corretto dimensionamento; infatti esigenze tecniche di costruzione e di ma-
nutenzione, oltre alla convenienza di avere una buona distribuzione della velocità nella sezione, consigliano di non uscire da 
un certo campo di valori. 
Nei canali più piccoli (fossi) il valore minimo per B deve essere compreso fra 0.5 e 1.00 m, variando in funzione della porta-
ta.  
 
 Per canali più grandi  esistono diversi criteri, sostanzialmente di tipo empirico, per fissare il valore B/h0. Una delle 
relazioni più utilizzate è quella proposta dal U.S.B.R. che lega il tirante h0 all’area bagnata A con la relazione h0 = 0.5×A0.5. 
Per la sezione trapezia (isoscele) semplice questa relazione si traduce nell’uguaglianza: 
 
 (92)  B/h0 = 4 – s. 
 
 In alternativa si può fare riferimento, per esempio, ai valori raccomandati da I.L.R.I., che sono riportati in Tabella 15 
 

Tipo di canale (sabbia- argilla) B/h0 

piccoli canali (h0 < 0.75 m) 1 ÷ 2 

canali medi (0.75 < h0 <1.5) 2 ÷ 3 

grandi canali  (h0 > 1.5) 3 ÷ 4 

  
Tab. 15 Valori del rapporto B/h0 per canali trapezoidali 

  
 Ricordiamo che, per i canali irrigui, è importante considerare anche il limite inferiore di velocità in condizioni di eser-
cizio, che si verifica quando la richiesta irrigua è minima. Valori troppo bassi  comportano la sedimentazione del materiale 
solido trasportato dalla corrente ed favoriscono la crescita della vegetazione acquatica, fenomeni che riducono la dimensione 

della sezione. Come valore indicativo4 si può assumere una velocità  minima accettabile di 0.2÷0.4 ms-1. Nel caso dei canali 
di bonifica, che possono essere asciutti per periodi anche lunghi dell’anno, il problema non è così importante. 
 
 

9.2 Criterio del massimo sforzo tangenziale ammissibile 

 
 Un secondo metodo, più complesso, considera la variabilità dello sforzo tangenziale sul contorno e la condizione di 
stabilità del materiale sulle sponde e sul fondo. La sezione viene dimensionata in modo che nel tratto più sollecitato non si 
verifichi erosione.  
 Nel caso di canale non rivestito scavato in terreno non coesivo è necessario conoscere il rapporto r=τs/τ. Questo può 
essere ricavato considerando la condizione di equilibrio limite dello strato superficiale di terreno, che si suppone costituito di 
materiale omogeneo di diametro d (diametro caratteristico) con angolo di attrito interno φ.  
 
 

 

9.2.1 Equilibrio del materiale sul fondo 

 
 Consideriamo il caso teorico in cui il fondo  dell’alveo, la cui pendenza sia trascurabile, è ricoperto di materiale di 
diametro d. Le forze agenti, per unità di superficie, sullo strato superficiale di spessore d sono lo sforzo tangenziale τ =gρRi 
ed il peso sommerso G = Cg(ρs-ρ)d, ove ρs e ρ sono rispettivamente la densità del terreno e dell’acqua, C è un coefficiente 
che tiene conto della porosità del materiale, g è l’accelerazione di gravità, R il raggio idraulico e  i la pendenza del fondo 
                                                 
4 Per la verifica del limite inferiore di velocità si deve far riferimento al valore minimo della portata di esercizio.  
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(i=tgα). La condizione di equilibrio vuole che l’angolo formato dalla risultante con la verticale sia minore dell’angolo di ri-
poso φ (Fig. 23 a).  
 

 
Fig.23: a) equilibrio del materiale sul fondo           b) equilibrio del materiale sulle sponde 

 
Questa condizione porta a scrivere la relazione: 
 
   
(93) 
 
Ponendo ∆ = (ρs - ρ)/ρ   la relazione (93) diventa: 
 
 
(94) 
  
  
 Nella (94) il termine al primo membro è il parametro di mobilità di Shields (o indice di mobilità), che viene indicato 
con la lettera θ.  Esso può anche essere espresso come  u*2/(g∆d), in cui u* è la velocità d’attrito u* = (τ/ρ)0.5.  Il parametro di 
mobilità è una grandezza adimensionale che dipende dal numero di Reynolds del grano Re* = u*d/ν.   
 Ricerche sperimentali effettuate in laboratorio hanno dimostrato che, nel caso in cui  Re ≥ 200, situazione normalmen-
te verificata nei corsi d’acqua naturali,  il materiale di diametro d posato sul fondo con pendenza trascurabile è stabile quan-
do il secondo membro della relazione è circa  0.057 
La condizione di equilibrio limite per il materiale del fondo è dunque: 
 
(95) 
 
 
Nel caso in cui la pendenza del fondo non sia trascurabile, se si tiene conto della componente  del peso nella direzione del 
moto la condizione di equilibrio diventa: 
 
 
(96) 
 

 

e, con alcuni passaggi: 
 
 

(97)  
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da cui si ricava: 
 

 
(98) 
 

 
 A meno che la pendenza del fondo non sia veramente importante il fattore correttivo risulta piuttosto piccolo; se con-
sideriamo una pendenza del 10 % (già notevolmente elevata) e un angolo di riposo di 40 gradi si ottiene un fattore correttivo 
pari a 0.88 per cui il valore  del parametro di mobilità  diventa 0.05 invece di 0.057. 
 
Si può quindi pensare di utilizzare il valore di 0.05 nella (95) per tenere conto implicitamente della pendenza del fondo (fino 

al limite del 10%). 

 

 

9.2.2 Equilibrio del materiale sulle sponde 

 
 In questo caso (Fig. 25 b) la pendenza delle sponde non trascurabile, definita dall’angolo α, porta a scrivere per 
l’equilibrio, la relazione: 
 
 
 
(99)  
 
In cui compaiono le componenti del peso. Con alcuni passaggi si ottiene: 
 
 
(100) 
 
 
 
Si ricava la condizione di equilibrio limite per il materiale sulle sponde (tenendo conto della pendenza del fondo): 
 
 
(101) 
 
 
Dal rapporto tra la (101) e la (95) corretta si ricava infine il valore di r: 
 
(102) 
 
 
con queste premesse la procedura di dimensionamento è la seguente: 
 
 
 
9.2. 3 Dimensionamento della sezione  

 

 Un metodo di dimensionamento è quello proposto dall'USBR. Esso si basa sulle ipotesi formulata da Lane e Carlson e 
verificata sperimentalmente  che i valori massimi dello sforzo di trascinamento sul fondo e sulle sponde τmax e τ maxs rispetti-
vamente siano approssimabili dalle relazione τmax = 0.97 × γhi e τ maxs = 0.75 × γhi ove h è il tirante idrico, i la pendenza del 
fondo (uguale a quella del pelo libero nell’ipotesi di moto uniforme) e γ il peso specifico dell'acqua (Fig. 24). 
 
 Questo vale per materiali non coesivi; per materiali coesivi si assume in prima approssimazione che sia τs = τ = γhi. 

Osserviamo che le due relazioni soprascritte sono condizioni asintotiche, che possono però considerarsi valide quando B/h0 > 
5; in Fig. 25 si riportano i grafici ricavati da Lane e Carlson da osservazioni sperimentali, dai quali si vede come i due coeffi-
cienti  τmax/γhi variano con il rapporto B/h.  
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Fig. 24: distribuzione dello sforzo tangenziale su fondo e sponde secondo Lane e Carlson 
 
 

 
 

Fig. 25: andamento del coefficiente τmax/γhi sul fondo e sulle sponde con b/h 
 
con queste premesse la procedura di dimensionamento è la seguente: 
 
a) si determina l'angolo di attrito interno φ in base alle caratteristiche del terreno in cui è scavato il canale utilizzando (ad 

esempio) il grafico di Fig. 26; 
b) si sceglie la pendenza α delle sponde, e quindi la scarpa, che deve essere minore di φ;  
c) si calcola il rapporto r = τs/τ  con la (101); 

d) si determina τ
0 max. ammissibile sul fondo ricavando, mediante l’abaco di Shields, per il valore di  

e) Re* che compete alla corrente il valore di θc e quindi τ0= θcγ∆d(1); si ricava quindi τs = r × τ0; 

f) dalla τ0 = 0.97 × γhi si ricava il valore massimo h0 per la stabilità del fondo; 
g) dalla τs = 0.75 × γhi  si ricava il valore massimo h0 per la stabilità delle sponde; 

h) il più piccolo tra i valori di h0 trovati è l'altezza di moto uniforme per cui si dimensiona il canale; 
i) si determina la larghezza di cunetta B, sempre nell’ipotesi di moto uniforme, corrispondente al valore h0  così trovato. 
 
 
 
 
 
                                                 
(1) ricordiamo che per Re* > 200 il valore critico è 0,057 (se la pendenza del fondo è trascurabile). 
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Fig. 26: andamento dell’angolo di attrito interno (angolo di riposo) in funzione del diametro medio  
e della forma del granulo 

 
E’ appena il caso di ricordare che, perché siano valide le relazioni utilizzate per τ0 e τs ai punti e, f, deve essere B/h >4. 

 
 
9.3 Considerazioni conclusive 

 

 E’ importante che nei canali artificiali la corrente si mantenga, per quanto possibile,  in condizioni subcritiche, con 
valori del numero di Froude inferiore o di poco superiore a 0,5. Questa situazione è facilitata dal fatto che le reti drenanti so-
no, per la quasi totalità, tracciate in territori pianeggianti con pendenze del terreno favorevoli al mantenimento di questa con-
dizione. La presenza di correnti veloci o prossime a questa condizione per brevi periodi, in occasione dei colmi di piena, o 
per brevi tratti, dove la pendenza sia più elevata, può dare luogo alla formazione di onde trasversali o fronte ripido che ridu-
cono pericolosamente il franco. 
Per questa ragione è opportuno, in previsione di situazioni simili, definire la profondità del canale dal piano campagna, o dal-
la sommità arginale, aggiungendo il valore del franco F non al tirante h, ma al carico totale 
 E = h +v2/2g. 
Valori tipici, utilizzati nella pratica per il franco F, sono: 
 
 Per piccoli canali (Q < 1 ÷ 2 m3s-1) F = 0.3 m 
 Per grandi  canali (Q > 5 m3s-1)  F = 0.5 m. 
 
Ricordiamo infine che, nel caso che la pendenza naturale del terreno fosse comunque troppo elevata per consentire valori ac-
cettabili del numero di Froude, può essere necessario diminuire la pendenza del canale, realizzando un profilo del fondo co-
stituito da tratti a pendenza costante (inferiore a quella del terreno) collegati da salti di fondo ove l’energia potenziale accu-
mulata viene dissipata in manufatti opportunamente realizzati. E’ anche possibile, se questi tratti sono lunghi, che sia neces-
sario realizzare arginature nella parte finale di questi tratti. 
 
 

10. LO SCARICO DELLA RETE 
 
 Come è già stato detto lo scolo della rete può essere naturale (a gravità) o meccanico e, in entrambi i casi, continuo o 
intermittente. 
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 In quest'ultimo caso l'invaso da utilizzare durante i periodi in cui lo scolo è interrotto, può essere ottenuto con un ser-
batoio vero e proprio, oppure utilizzando la parte terminale del canale, la cui sezione sarà opportunamente dimensionata in 
modo di garantire il passaggio della portata con tiranti sufficienti durante il periodo di scolo naturale e l'invaso di un volume 
opportunamente calcolato durante il periodo di chiusura. 
 Il volume massimo da invasare verrà determinato in funzione della portata drenata, rappresentata da un idrogramma di 
progetto, tenendo conto delle condizioni più gravose (come durata)  di interruzione dello scolo. 
 Consideriamo una possibile situazione di scarico intermittente consistente  in un recapito a mare, per il quale la possi-
bilità di scarico a gravità e limitata nel tempo dall’escursione di marea. 
 Nelle Fig. 27 è rappresentato un esempio tipico di andamento di marea durante l’anno: si tratta  del  fiume Tago in 
Portogallo. In figura si riportano i valori massimo e minimo di marea durante il ciclo lunare: si vede che l’oscillazione diurna 
raggiunge valori  superiori 3,5 metri e m per le maree primaverili ed è limitata a  2 due metri per le piccole maree (neap ti-
des). L’armonica principale ha un periodo di 12 ore e quindi, per 12 ore la quota del mare è al di sopra del livello medio 
MWL. 
 

 
Fig. 27: andamento tipico di un regime di marea 

 
 La Fig. 28 fa riferimento al caso in cui la portata in arrivo sia dovuta ad un evento di piena la cui durata è dell’ordine 
di cinque giorni.  Nella figura sono rappresentati il volume di deflusso conseguente alla piena (curva continua), ed il volume 
scaricato in mare attraverso le paratoie (curva tratteggiata) in funzione del tempo. Entrambi i volumi sono espressi come al-
tezza d'acqua in mm: sono volumi specifici riferiti all’area del bacino scolante. Si notano nella curva inferiore i tratti orizzon-
tali corrispondenti ai periodi in cui le  paratoie sono chiuse. La pendenza delle curve rappresenta le portate in arrivo ed in 
uscita. Si osserva, per la portata in uscita, come la pendenza della curva della portata in uscita, e quindi la portata stessa, au-
menti con il volume invasato, cioè con il carico disponibile per lo scarico. Il volume da assegnare all'invaso, necessario per 
non ricorrere al pompaggio, corrisponde alla distanza massima tra le due curve moltiplicata per l’area del bacino scolante. 
 Nella Fig. 29  lo stesso problema è risolto utilizzando uno scolo meccanico, nel caso in cui il livello del recapito supe-
ri il valore limite per lo scarico naturale dopo un giorno dall’inizio della piena (indicato come livello d'acqua molto alto) e 
resti superiore per il resto della piena. Potrebbe essere il caso in cui il recapito avviene in un corso d’acqua di maggiori di-
mensioni anch’esso soggetto a piena. Anche in questo caso sono riportati il volume di deflusso ed il volume scaricato per u-
nità di superficie. Nella figura sono proposte due possibili soluzioni: 

• nel primo caso si fissa la portata specifica dell’impianto (7 mm/giorno)  e si ricava il volume specifico necessario  
(9 mm); 

• nel secondo caso è noto il volume specifico disponibile (13 mm) e si ricava la portata specifica dell’impianto 
 (6 mm/giorno)  tracciando la tangente alla curva di deflusso. 

 
Ricordiamo che per il dimensionamento corretto è necessario fare riferimento ad eventi di piena ed a condizioni di scarico 
con tempo di ritorno  opportunamente scelti in funzione del rischio idraulico. Conviene a questo proposito ricordare che 
l’ipotesi di contemporaneità degli eventi di piena (nel canale che scarica e nel fiume recettore)  fa aumentare notevolmente il 
tempo di ritorno di progetto. 
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Fig. 28: dimensionamento di un invaso per scarico a mare naturale intermittente 

 
 

Fig. 29: dimensionamento di un invaso per scarico meccanico 
 

 

 

10.1 Le stazioni di pompaggio (impianti idrovori) 

 

 La realizzazione di stazioni di pompaggio si rende necessaria quando lo scarico della rete sia situato ad un livello più 
basso del livello del pelo libero nel recapito finale. Questa situazione può essere permanente se l'area drenata è particolar-
mente depressa (il caso dei polders) o temporanea, ma comunque di durata tale da rendere necessario lo scarico meccanico. 
 La potenza da installare dipende dalla portata che deve essere trasferita e dal dislivello geodetico  (lift o static head) 
aumentato delle perdite, cioè dalla prevalenza (dynamic head). Solitamente nel caso di idrovore la prevalenza non è mai mol-
to elevata (pochi metri) mentre può essere molto elevata la portata. In generale sia l'una che l'altra possono variare nel tempo, 
così che la determinazione del tipo di pompa e della potenza da installare deve essere fatta tenendo conto di questa variabili-
tà. Un altro fattore importante che influenza la scelta del tipo di pompa è la durata del periodo di pompaggio nel corso del-
l'anno. Se il pompaggio avviene per molti mesi è necessario dimensionare e scegliere le pompe in modo che esse funzionino 
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per la maggior parte del tempo in condizioni di massima efficienza, cosa non altrettanto importante se il funzionamento è li-
mitato ai brevi periodi di piogge intense. 
 Altro elemento importante è l'affidabilità del sistema, in particolare se il luogo ove la stazione è situata non è facil-
mente raggiungibile o è comunque lontano dal centro di assistenza. Questo vale per l’alimentazione (è necessaria la presenza 
di un gruppo elettrogeno di soccorso) sia per l’efficienza dei componenti (manutenzione periodica). 
 Uno schema tipico di una (piccola) stazione di pompaggio è rappresentato in Fig.30. La pompa o le pompe funziona-
no in modo ciclico ed il loro funzionamento è comandato dal livello dell'acqua nella vasca di carico (sump). 
 

 
 

Fig. 30: schema di una piccola stazione di sollevamento 
 
 
Naturalmente gli impianti idrovori che sollevano le acqua scolanti da bacini di grandi dimensioni hanno dimensio-
ni anche rivelanti  con una grande potenza istallata per un numero di pompe che può raggiungere anche la decina. 
Nelle foto sottostanti è rappresentato un impianto storico, quello di San Benedetto Po in provincia di Cremona. 
 

 

 
 

 

 

 

10.2 Tipi di pompa 

 
 Per la bonifica idraulica possono essere utilizzati diversi tipi di pompe. Si va dalla vite di Archimede alle pompe ro-
tanti o rotodinamiche che possono essere a flusso radiale, a flusso misto e a flusso assiale. In Fig. 31 si mostrano i diversi tipi 
di pompa. La scelta di uno o dell'altro tipo dipende dal campo di utilizzazione. 
 L'efficienza della pompa è determinata attraverso le sue curve caratteristiche, che rappresentano l'andamento delle 
grandezze che definiscono il funzionamento della pompa, al variare della portata. La curva caratteristica più utilizzata e co-
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nosciuta è quella che lega la prevalenza alla portata. Altre curve caratteristiche non meno importanti sono quella del rendi-
mento e quella della potenza. 
 Tipici esempi di curve caratteristiche per differenti tipi di pompe sono riportate in Fig.32. Il punto di funzionamento 
ottimale in figura corrisponde al massimo del rendimento e dovrebbe essere il punto di progetto, cioè, definita la portata, la 
prevalenza ed il tipo di pompa si dovrebbe  sceglierla in modo che il rendimento sia massimo quando essa funziona nelle 
condizioni di progetto, o di regime. 
 

 
 

Fig. : 31: tipi di pompe. 
  
 Le curve caratteristiche della vite di Archimede sono notevolmente differenti da tutte le altre. La portata, una volta 
definito il numero di giri che di solito è compreso fra 20 e 120 giri al minuto, varia da 0 quando la vite è tutta emersa, al va-
lore massimo corrispondente alla sommersione completa della prima spirale. Si osserva, di conseguenza, come la prevalenza 
possa variare molto poco, essendo praticamente legata alla sola variabilità del livello di valle, che può oscillare fra i limiti 
indicati (il livello di monte è fissato e corrisponde all'altezza del cilindro esterno). L'assorbimento di potenza cresce linear-
mente con la portata, mentre la curva del rendimento è praticamente piatta, a partire dal 40% della portata di progetto. 
 Per le pompe rotodinamiche si osserva, per tutti i tipi in maniera più o meno accentuata, una diminuzione della preva-
lenza all'aumentare della portata: la prevalenza massima che la pompa può fornire corrisponde a 
portata nulla (valvola chiusa in mandata) e varia dal 120 ad oltre il 200% del valore a regime. Il rendimento aumenta con la 
portata e può raggiungere valori dell'ordine del 75÷85% nel punto di progetto (corrispondente al 100% del grafico) per poi 
calare rapidamente per portate maggiori. L'assorbimento di potenza cambia notevolmente per i tre tipi di pompa. Mentre nel-
le pompe a flusso misto è praticamente costante e nelle pompe a flusso radiale cresce rapidamente con la portata (queste 
pompe sono del tipo cosiddetto autoregolante) nel caso delle pompe assiali l'assorbimento di potenza può raggiungere all'av-
viamento (portata nulla), valori doppi di quelli in condizioni di regime, per poi calare molto rapidamente. Per questa ragione, 
quando si adottano questi tipi di pompa, è buona cosa evitare l'inserimento di saracinesche in mandata che potrebbero dan-
neggiare irrimediabilmente il motore collegato alla pompa se lasciate inavvertitamente chiuse. Per evitare l'inversione del 
flusso all'interruzione del pompaggio, si useranno dispositivi di altro tipo, quali sifoni o valvole a clapet. 
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Fig. 32: curve caratteristiche delle pompe 

 
 
 Per la scelta, come è già stato detto, è necessario conoscere oltre alla portata, la prevalenza totale  H, che può essere 
calcolata, facendo riferimento allo schema di Fig. 33come: 
 
(103)  H = Hs + hfs + Hd + hfd + Vd

2/2g  
 
ove: Hs è il dislivello di aspirazione (suction), Hd è il dislivello di mandata (delivery), hfs e hfd sono le perdite continue in a-
spirazione e in mandata e Vd è la velocità in mandata. 
 

 
 

Fig. 33: componenti della prevalenza totale 
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10.2.1 Scelta della pompa 

 
 La scelta della pompa deve essere basata su un'analisi accurata delle possibili combinazioni di portata e prevalenza 
che si presenteranno durante il funzionamento della stazione di sollevamento. In pratica è sempre possibile intervenire me-
diante saracinesche a regolare portata e prevalenza della pompa ma, come si vede dalle curve caratteristiche, questo va a 
scapito del rendimento. Bisognerà dunque scegliere il valore della portata di progetto in modo tale che per l’intero periodo di 
funzionamento (definito per esempio su base annuale) il consumo di energia sia minimo. 
 Se dunque la portata varierà di poco durante la stagione (è il caso di drenaggio essenzialmente di falda) si potrà sce-
gliere come portata di progetto quella media nel periodo delle portate alte, come si fà per il dimensionamento dei canali. Il 
rendimento, pur variando con la portata, sarà sempre dell'ordine del massimo. 
 Nel caso più comune in cui alla portata di falda si associano picchi di portata di durata più breve,  in corrispondenza 
degli eventi di pioggia più intensi, la pompa scelta dovrà essere in grado di sollevare questa portata, anche se in condizioni di 
efficienza ridotta: la portata di progetto sarà dunque un pò inferiore alla portata di picco, che potrà essere comunque trasferi-
ta in condizioni di funzionamento corrispondenti alla zona della curva oltre il 100% della portata di progetto. Se il valore 
della portata è grande ed essa viene suddivisa su più pompe è possibile modulare il pompaggio facendo funzionare le pompe 
necessarie per ogni situazione ed ottenere così un'efficienza maggiore dell'impianto. 
 Per quanto riguarda il tipo di pompa da scegliere si può far riferimento a grafici simili a quello riportata in Fig.34, che 
mostra le zone di utilizzazione dei differenti tipi di pompa. Come indicazione generale si può affermare che per grandi porta-
te e prevalenze piccole sono consigliabili le pompe a flusso assiale. Quando aumenta la prevalenza è necessario ricorrere alle 
pompe a flusso misto o radiale, eventualmente multistadi, suddividendo la portata, se grande, tra più pompe. 

 

Fig. 34: campi di funzionamento ottimale dei vari tipi di pompa 

 

11. SERBATOI DI LAMINAZIONE 
 
 E' possibile ottenere la riduzione della portata che transita in un canale ricorrendo ad un serbatoio nel quale viene imma-
gazzinata parte del volume corrispondente al passaggio della piena. Si ottiene cosi un effetto di laminazione consistente nella 
riduzione del picco di portata. Il rapporto tra il picco di portata che transita a valle del serbatoio e quello della portata a mon-
te è il coefficiente di laminazione. 
 
 Si può ricorrere ai serbatoi di laminazione per diverse ragioni: 
-  perché la rete esistente non è più in grado di far transitare la portata scolante dal bacino a causa di un aumento della stes-

sa, rispetto a quella di progetto, dovuta al cambiamento delle caratteristiche idrologiche del bacino (aumento dell'indice 
di impermeabilizzazione per maggior antropizzazione, per degrado del reticolo idrologico naturale o altro) o alle variate 
condizioni climatiche che, a parità di tempo di ritorno, producono eventi di pioggia più gravosi; 
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- per ridurre, in fase di progetto, le dimensioni dei canali da un certo punto della rete, riducendo la portata che transita. 
 
 I serbatoi possono anche essere realizzati nella parte terminale della rete, in prossimità dello scarico al recapito finale, per 
una delle seguenti ragioni: 
-  per invasare l'acqua scolata dal bacino in caso di rete a scolo naturale intermittente, nei periodi in cui lo scarico a gravità 

non è possibile, in modo da non dover ricorrere al pompaggio; 
-  per ridurre le dimensioni di una stazione di pompaggio, o comunque ridurre le spese di esercizio, rendendo intermittente 

uno  scolo meccanico,  riducendo così il periodo di funzionamento delle pompe. 
 
E’ solo il caso di ricordare che serbatoi di laminazione vengono anche costruiti lungo corsi d’acqua naturali  come efficace 
intervento per la riduzione del rischio idraulico. 
Il serbatoio può essere in serie al canale (on stream-reservoir) oppure in parallelo (off-stream reservoir) (Fig.35). 
 

 
 

Fig. 35: tipi di serbatoi di laminazione 
 
La scelta di una tipologia piuttosto che un’altra è dovuta essenzialmente  alla topografia del bacino.  
• I serbatoi in parallelo sono di solito utilizzati in bacini a debole pendenza, piuttosto piatti, in cui attorno alla rete drenante 

sono disponibili aree invasabili di dimensioni rilevanti. In questo caso si parla di vasche di laminazione, perché in effetti 
il volume invasabile è ottenuto con grandi aree e piccoli tiranti. E’ necessario, di solito, realizzare arginature per il conte-
nimento del volume. Questi serbatoi si invasano soltanto quando la portata in arrivo supera il valore massimo accettabile 
a valle e una sua parte viene derivata. Sono utilizzati sia lungo corsi d’acqua naturali che lungo canali artificiali. 

• I serbatoi in serie sono tipici nei bacini a forte pendenza, ove mediante la costruzione di un'opera di ritenuta sul corso 
d’acqua (in questo caso si tratta di una diga vera e propria), si riesce ad ottenere, grazie alla topografia della zona, un 
grande volume d'invaso con tiranti più elevati e superficie occupate più piccole occupando la valle fluviale, senza la ne-
cessità (salvo casi particolari) di realizzare arginature di contenimento. In questo caso la portata passa sempre attraverso 
il serbatoio che ha sempre comunque al suo interno un certo volume di invaso. Questi serbatoi sono normalmente utiliz-
zati per ridurre le portate dei corsi d’acqua naturali  nella parte alta del bacino, associando sovente la funzione di lamina-
zione ad altre, come la produzione di energia elettrica o la fornitura di portata irrigua o idropotabile 
 

La vasca rappresentata in Fig. 35 è una vasca in derivazione, collegata al corso d’acqua da un manufatto. E’ però possibile 
anche per le vasche che si adotti la tipologia in serie utilizzando per ottenere l’invaso il terreno immediatamente adiacente al 
corso d’acqua (in pratica ancora  la valle fluviale) da una o da entrambe le parti del fiume, senza che siano necessari manu-
fatti di derivazione veri e propri; si parla in questo caso di vasche di laminazione di valle. In questo caso quando  la portata 
nel fiume supera il valore limite parte di essa viene trasferita all’interno della vasca mediante sfioratori laterali, realizzati lun-
go le sponde o le arginature.  
 Mentre i serbatoi, come già detto,  contengono sempre un certo volume (necessario per garantire il deflusso attraverso la 
diga) le vasche possono essere dimensionate per contenere sempre acqua (anche in assenza di piena) o per andare in asciutta 
durante il funzionamento normale della rete. Nel primo caso al servizio di laminazione si associa normalmente un altro tipo 
di funzione, di solito legata ad attività ricreative per il tempo libero. 
Al volume necessario per la laminazione  si aggiunge in questo caso un volume ulteriore. Questo aumento di volume vale an-
che nel caso di serbatoi in seri multifunzionali.  
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 Il dimensionamento dei serbatoi viene effettuato una volta che sia stato fissato il valore massimo di portata Qmax che si accet-
ta di far transitare nel tratto di canale a valle dell'invaso. 
Questo può essere determinato con diversi criteri; solitamente si adotta il criterio del massimo rischio accettabile, cercando 
di stimare, nel modo migliore, quali siano i danni conseguenti alle esondazioni in funzione del valore della portata che le 
causa. Si tratta quindi di valutare l'area inondata ed in base alla sua utilizzazione, calcolare il danno conseguente, per diversi 
valori di portata di piena. 
 
 
11.1 Serbatoio in parallelo (vasca di laminazione) 

 
La vasca di laminazione richiede una serie di manufatti accessori per il suo funzionamento. Tra questi sono essenziali: 
-un'opera di derivazione che consenta di iniziare l'invaso del serbatoio, limitando la portata che transita nel canale,  quando 
essa superi il valore prefissato. Si può trattare di un manufatto che entra in funzione automaticamente quando la portata che 
transita nel canale supera il valore max. ammissibile (sfioratori laterali di diverso tipo, sifoni autoinnescanti, etc.), oppure di 
un manufatto (paratoia) comandato da un dispositivo collegato ad un sistema di misura della portata, posto a valle dello 
sfioro, che attivi e disattivi la derivazione in funzione del valore della portata; 
-una traversa per il controllo del livello del pelo libero a valle, che inneschi il funzionamento del manufatto di derivazione 
quando la portata supera il valore massimo ammissibile; 
-un'opera di scarico che permetta lo svuotamento totale o parziale della vasca quando, avvenuto il passaggio della piena, sia 
possibile rilasciare il volume invasato con legge tale da garantire il non superamento del limite imposto. 
 

 
 

Esempi di vasche di espansione . la prima è di valle, la seconda in derivazione 
 
Il funzionamento (teorico) di un perfetto sistema di laminazione con vasca è illustrato nella Fig. 36 a 
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Fig. 36: schema semplificato del fenomeno della laminazione : a) vasca, b) serbatoio 

. 
Consideriamo il sistema costituito dal tronco di corso d’acqua a monte della derivazione verso la vasca, dalla vasca con 
l’opera di derivazione e di scarico, dal tronco di canale a valle della vasca in cui questa si può svuotare.  
L'idrogramma di piena proveniente dal bacino rappresenta la portata d'ingresso del sistema Qe(t). La portata di uscita Qu(t)  è 
rappresentata dallo stesso idrogramma, con la limitazione che essa non superi il valore massimo ammissibile nella parte di 
canale a valle della vasca : per questa ragione esiste un periodo, più o meno lungo, in cui la portata uscente è costante ed u-
guale  a questo valore massimo. La portata eccedente Qsf(t) = Qe(t)-Qmax , durante questo periodo, viene sfiorata e va a riem-
pire il serbatoio: il volume invasato durante la piena è rappresentato dall'area tratteggiata. Si può quindi scrivere: 
 
(104) Qu(t) = Qe(t)  se Qe(t) < Qmax  
(105) Qsf(t) = 0 
 
(106) Qu(t) = Qmax  se Qe(t) ≥ Qmax  
(107) Qsf(t) = Qe(t) - Qmax  =  dW/dt 
 
essendo W il volume invasato. 
E' importante notare due cose:  
1. la portata di valle non dipende dal volume invasato, nè il volume invasato dipende dalla portata di valle; 
2. normalmente il ritardo con cui la portata comincia a sfiorare (dall'inizio della pioggia) è molto inferiore del tempo impie-

gato dall'intero volume di afflusso diretto a passare attraverso la sezione (uguale alla somma del tempo di corrivazione e 
della durata della pioggia) e può essere trascurato nei calcoli di prima approssimazione. 

 
Per un dimensionamento di prima approssimazione ma più che sufficiente, se l'opera non ha dimensioni molto grandi, per la 
determinazione del volume e della superficie necessaria per l’invaso, si può procedere in questo modo: 
� si determina la portata massima ammissibile Qmax a cui corrisponderà un certo tempo di ritorno T in base alla capacità 

di portata dell’alveo; 
� si calcola il tempo di corrivazione Tc del bacino; 
� si considera un numero discreto di eventi di pioggia con tempo di ritorno T di durata tp che vari da valori inferiore a Tc 

fino a valori superiori (per esempio da 0.5×Tc a 2÷×Tc con un intervallo ∆t opportuno). Non è detto infatti che il volu-
me massimo da invasare sia quello corrispondente all'evento di durata uguale a Tc; 

� per ogni evento di pioggia si calcola, con uno dei metodi possibili, il volume di deflusso diretto Wd, che transiterà attra-
verso la sezione nel tempo Td=Tc+ tp; 

� le coppie di valori Td, Wd così trovati si riportano in un grafico (Fig. 37) che abbia in ascissa il tempo e in ordinata i 
volumi; 

� interpolando i punti si ottiene una curva che rappresenta il volume di deflusso diretto, transitato attraverso la sezione 
che si sta considerando, in corrispondenza a eventi di pioggia di durata tp e tempo di ritorno T sul bacino con tempo di 
corrivazione Tc. 

 
La pendenza della retta tangente alla curva in qualunque punto rappresenta dunque una portata. 
Se ora si considera la retta con pendenza uguale a Qmax e la si trasla fino a farla diventare tangente alla curva, Wd si può de-
terminare il valore del volume intercettato all'origine. Questo coincide con il volume massimo da invasare nel serbatoio in 
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corrispondenza al possibile evento di pioggia considerato critico per il bacino. Il procedimento si basa sull’ipotesi che lo 
sfioro sia praticamente contemporaneo all'inizio della pioggia, che corrisponde ad una condizione di sicurezza. In realtà, per 
non eccedere nel volume, è sufficiente considerare il valore, letto sulla retta, in corrispondenza di t=0.5×Tc 

 

 

Fig. 37: calcolo di massima del volume di invaso di una vasca di laminazione 

 

11.2 Serbatoio in serie 

 
 Nel serbatoio in serie (o in linea) il manufatto principale è costituito dalla diga  nel cui corpo sono ricavate aperture, 
chiamate luci, opportunamente dimensionate e disposte su varie quote, che hanno il compito di gestire gli eventi di piena, 
controllando il valore della portata massima transitabile a valle e di consentire l’alleggerimento o lo svuotamento totale del 
serbatoio. Sono presenti poi manufatti accessori; i più importanti sono gli sfioratori di piena che hanno il compito di  trasferi-
re a valle le eccedenze di portata non invasabile  in corrispondenza di piene con tempo di ritorno superiore a quello di pro-
getto o nel caso in cui un evento di piena trovi ancora il serbatoio totalmente o parzialmente pieno. 
 Il funzionamento del serbatoio in linea è illustrato nella Fig. 36 b. 
 L'idrogramma di piena (risposta del bacino) rappresenta la portata d'ingresso nel serbatoio. La portata in uscita dipen-
de, in questo caso, dal volume invasato. Infatti le luci di efflusso sono posizionate nel corpo dell’opera di ritenuta e la portata 
uscente dipende dal tirante sulla soglia (nel caso di funzionamento a stramazzo) o dal battente sul baricentro della luce, se 
questa è sommersa, che dipendono entrambi dal volume invasato.  
 L’efflusso attraverso gli sfioratori di piena avviene sempre con funzionamento a stramazzo. Nella Fig. 36 b la portata 
uscente è rappresentata in modo qualitativo da una retta inclinata uscente dall'origine. In realtà l'andamento della portata u-
scente non è lineare, anche se essa cresce sempre con il volume invasato, rappresentato in figura dall'area tratteggiata. 
 Il massimo della portata che attraversa il corpo della diga (portata uscente)  dovrà essere non superiore a   Qmax, porta-
ta massima ammissibile a valle, e corrisponderà al massimo volume invasato nel serbatoio. 
 In questo caso per dimensionare il serbatoio, una volta fissata Qmax, è necessario ricavare l'idrogramma di piena, non 
basta sapere il volume di deflusso complessivo. Infatti la portata uscente Qu(t) è funzione del volume invasato tramite il tiran-
te h(t): 
 
(108)  Qe(t)- Qu(t) = dW/dt 
 
(109)  Qu(t) = G[h(t)]    
 
(110)  h(t) = F[W(t)] 
 
La legge di variazione nel tempo del tirante h sulle luci di efflusso o sugli sfioratori dipende dalla conformazione fisica del-
l'invaso, che definisce la funzione F. La funzione G dipende invece dal tipo di luce, dalle sue dimensioni e dalla modalità di 
efflusso. 
 Risulta dunque evidente che la determinazione del volume da assegnare al serbatoio richiede la conoscenza della for-
ma dell'idrogramma in ingresso e non è possibile un calcolo speditivo, se pur di prima approssimazione, come nel caso della 
vasca di laminazione. 
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 Si dovrà dunque ricavare l'idrogramma di risposta del bacino per un certo numero di eventi di pioggia con tempo di 
ritorno assegnato e differente durata (sempre comunque dell'ordine del tempo di corrivazione del bacino) e per ognuno di 
essi calcolare il volume d'invaso. Il massimo tra essi sarà quello da assegnare al serbatoio. 
 
Ricordiamo comunque che, sia per le vasche di laminazione, sia per i serbatoi in serie, è sempre necessario effettuare un 

calcolo di verifica associando, all’equazione di continuità, le equazioni di efflusso dei vari manufatti presenti nel sistema e 

la curva di invaso del volume. La verifica richiede sempre la conoscenza dell’idrogramma di portata in ingresso e della 

curva di invaso del serbatoi W=W(h). 
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