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I. 

Introduzione 

Per quanto riguarda le costruzioni in conglom
erato cem

entizio arm
ato gettato in opera, 

i sistem
i strutturali più com

unem
ente utilizzati sono quelli a telaio, a setti portanti o una 

com
binazione di entram

bi.  
A

 
partire 

dagli 
anni 

’60, 
num

erosissim
i 

sono 
stati 

gli 
studi 

relativam
ente 

al 
com

portam
ento sism

ico di strutture in c.a. a telaio.  
L

o stesso si può afferm
are per le costruzioni costituite da pareti m

iste a telai. In 
particolare, l’argom

ento della progettazione sism
ica di tali tipologie di edifici ha sem

pre 
riguardato 

soprattutto 
gli 

edifici 
alti 

nei 
quali, 

evidentem
ente, 

l’im
piego 

delle 
pareti 

avveniva allo scopo di lim
itarne la elevata deform

abilità.  
Il com

portam
ento sism

ico di strutture realizzate interam
ente a pareti portanti in c.a. è 

stato m
eno studiato negli anni, nonostante si sia osservato che edifici realizzati m

ediante 
tali sistem

i strutturali abbiano m
ostrato, in generale, pregevoli risorse di resistenza nei 

confronti di terrem
oti anche di elevata intensità. 

N
egli 

ultim
i 

15 
anni, 

infine, 
l’ingegneria 

sism
ica 

si 
sta 

incentrando 
sull’approfondim

ento delle risorse di tipologie costruttive di cui si è sem
pre fatto largo uso 

in passato (tipicam
ente nei paesi dell’E

uropa continentale, in A
m

erica latina, negli U
SA

 e 
anche in Italia), m

a delle quali m
ancavano adeguate conoscenze scientifiche relativam

ente 
al loro com

portam
ento in zona sism

ica. 
Parallelam

ente 
all’approfondim

ento 
delle 

conoscenze 
del 

com
portam

ento 
in 

zona 
sism

ica dei sistem
i strutturali anzi detti si sta progredendo nella conoscenza e quindi nella 

consapevolezza 
della 

pericolosità 
sism

ica 
del 

territorio, 
grazie 

a 
nuove 

form
e 

di 
classificazione sism

ica dello stesso. Q
uesti nuovi criteri hanno com

portato l’aum
ento delle  

zone considerate a “rischio sism
ico”. U

n esem
pio su tutti, la R

egione E
m

ilia-R
om

agna nel 
2003 ha visto il suo territorio regionale passare da circa ¼

 ad oltre ¾
 classificato com

e 
sism

ico, con la conseguenza che, oltre alle nuove costruzioni che devono com
unque 

attenersi a regole di progettazione m
irate a garantire la sicurezza, anche tutti gli interventi 

sul patrim
onio edilizio esistente devono essere pensati e realizzati considerando l’azione 

sism
ica di progetto. 

Infine, ciò ha com
portato la necessità di attuare verifiche della 

sicurezza di quelle costruzioni esistenti che in caso di stati di em
ergenza devono garantire 

la loro operatività.   
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II. 
O

rganizzazione del testo 
 

A
l fine di m

eglio illustrare la ricerca condotta, il testo è organizzato com
e segue: 

 N
ella prim

a parte sarà riportata una descrizione dei criteri di zonazione sism
ica che 

hanno interessato il territorio nazionale e le principali evoluzioni che si sono avute nel 
corso degli anni. 

S
aranno poi introdotti i principali aspetti norm

ativi inerenti le verifiche di sicurezza 
del patrim

onio edilizio esistente, con particolare riferim
ento alle strutture in c.a.   

 N
ella seconda parte 

verranno 
esam

inate 
le 

principali 
tipologie 

di 
pareti 

sism
o-

resistenti adottabili nella progettazione di edifici e saranno presentate le caratteristiche che 
le 

strutture 
a 

pareti 
portanti 

in 
c.a. 

devono 
possedere 

perché 
si 

possa 
ottenere 

una 
progettazione “ottim

ale” dal punto di vista sism
ico con riferim

ento, anche, a quanto 
richiesto dalla norm

ativa tecnica vigente. V
erranno infine esam

inate, attraverso l’analisi 
dello stato dell’arte, anche le pareti strutturali aventi sezione circolare. 

Sem
pre 

in 
questa 

parte 
verranno 

poi 
trattati 

i 
principali 

m
etodi 

di 
analisi 

delle 
sollecitazioni utilizzabili per edifici in c.a. con pareti sism

o-resistenti. Infine saranno 
presentati alcuni cenni sui m

etodi di dissipazione dell’energia attraverso l’utilizzo di 
accoppiatori e sm

orzatori sism
ici.  

 N
ella terza parte verranno discussi i risultati ottenuti dalla verifica sism

ica della Sede 
istituzionale 

della 
R

egione 
E

m
ilia-R

om
agna 

e 
saranno 

proposti 
alcuni 

m
etodi 

di 
m

iglioram
ento/adeguam

ento della stessa. 
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P
arte P

rim
a 

 
1. 

Storia della classificazione sism
ica italiana  

  
1.1 P

rem
essa 

 O
gni otto anni m

ediam
ente in Italia si verifica un terrem

oto con conseguenze da gravi 
a catastrofiche. Q

uesto com
porta, per i governi che si succedono nel tem

po, la necessità di 
fronteggiare l'em

ergenza e la ricostruzione, m
a anche di elaborare una strategia di difesa 

dai terrem
oti. 

L
o strum

ento di difesa adottato fino ad oggi in Italia è incentrato sulla norm
ativa 

sism
ica, 

che 
predispone 

i 
requisiti 

antisism
ici 

adeguati 
per 

le 
nuove 

costruzioni 
in 

determ
inate zone del Paese; l'altra possibile difesa può avvenire attraverso l'intervento sul 

patrim
onio edilizio già esistente, operazione che deve essere articolata a valle di com

plesse 
valutazioni socio-econom

iche, denom
inate analisi di rischio, in diffusione solo negli ultim

i 
anni.    1.2 1909 – 1984: due date im

portanti 
 

L
e due date che com

paiono nel titolo corrispondono ad un punto di partenza e ad un 
punto di arrivo nella storia della classificazione sism

ica del territorio nazionale.  
Il 28 dicem

bre 1908 il terrem
oto di R

eggio C
alabria e M

essina provocò la m
orte di 

circa 80.000 persone, m
anifestandosi com

e l’evento sism
ico più catastrofico occorso dai 

tem
pi dell’unità nazionale. E

sso provocò un deciso im
pegno dello Stato ad operare in 

prevenzione rispetto al terrem
oto. V

ennero così tradotte in legge le esperienze m
aturate in 

am
bito scientifico e nella tecnica delle costruzioni anche a seguito di precedenti terrem

oti. 
Fu così em

anato il R
egio D

ecreto 18 aprile 1909 n.193 che elencava qualche centinaio di 
C

om
uni in Sicilia e C

alabria (Figura 1.1) nei quali era posto l’obbligo di rispettare le 
norm

e 
tecniche, 

espresse 
dallo 

stesso 
R

egio 
D

ecreto 
per 

l’edificazione 
delle 

nuove 
costruzioni e per la riparazione di quelle danneggiate. L

e norm
e escludevano la possibilità 

di edificare su siti inadatti (terreni paludosi, franosi, m
olto acclivi), consentivano di 

edificare nuove costruzioni solo con specifiche tecnologie (m
uratura squadrata e listata, 

telai) e im
ponevano il rispetto di dettagliate regole costruttive (cordoli, sbalzi, strutture non 

spingenti). L
e norm

e, inoltre, lim
itavano l’altezza degli edifici, specialm

ente di quelli che 
oggi 

definirem
m

o 
a 

particolare 
rischio 

per 
l’uso 

che 
ne 

veniva 
fatto 

o 
strategici 

e 
prescrivevano di considerare forze statiche orizzontali e verticali proporzionali ai pesi, per 
tenere conto degli effetti dell’azione sism

ica. 
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igura 1.1 – C
lassificazione sism

ica R
D

 542/1909 

 A
 partire da quel R

egio D
ecreto, si inaugurò la classificazione e si avviò la produzione 

di norm
ativa sism

ica che avrebbe in seguito recepito negli aggiornam
enti l’avvento di 

nuove tecniche costruttive e lo svilupparsi dello “stato dell’arte” nella scienza e tecnica 
delle costruzioni. 

Il 13 G
ennaio 1915 il terrem

oto di A
vezzano, con le sue circa 32000 vittim

e, diede 
origine ad una nuova classificazione sism

ica introdotta con R
egio D

ecreto 573/1915 
(Figura 1.2). V

ale la pena inoltre di ricordare un ulteriore conseguenza di questo sism
a che 

fu il D
.L

. 1526 del 1916, con il quale vennero quantificate le forze sism
iche e la loro 

distribuzione lungo l’altezza dell’edificio. 
 

�
F

igura 1.2 - C
lassificazione sism

ica R
D

 573/1915 

A
 seguito degli eventi della V

altiberina (26 A
prile 1917), M

ugello (29 G
iugno 1919) e 

G
arfagnana (07 Settem

bre 1920) fu em
anato il R

egio D
ecreto n. 431 del 1927, con il quale 



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

10�
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iche a differente pericolosità (la I° e la II°) e la 
conseguente applicazione di diverse forze sism

iche in ciascuna di esse (Figura 1.3). 
 

�
F

igura 1.3 – C
lassificazione sism

ica R
D

 431/1927 

 Successivam
ente, dopo ulteriori diverse calam

ità (Friuli, Irpinia, M
arche, M

aiella), 
arrivò il R

egio D
ecreto n. 640 del 1935 (Figura 1.4) che rappresentò per diversi aspetti un 

deciso passo avanti, con l’em
anazione di specifiche direttive tecniche e con l’obbligo per i 

C
om

uni di approntare propri regolam
enti edilizi. A

lcune di tali direttive riguardavano la 
lim

itazione 
delle 

altezze 
degli 

edifici 
in 

funzione 
della 

larghezza 
delle 

strade 
e 

l’innalzam
ento delle altezze m

assim
e perm

esse in funzione delle tecnologie costruttive, il 
dim

ensionam
ento delle strutture in cem

ento arm
ato, la definizione delle forze sism

iche 
globali e la prescrizione di considerare il com

portam
ento globale delle strutture a telaio 

secondo la teoria dei sistem
i iperstatici elastici.  

�
F

igura 1.4 – C
lassificazione sism

ica R
D

 640/1935 
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 N
el corso della II G

uerra M
ondiale e nel prim

o dopoguerra vengono inseriti in zona 
sism

ica alcuni com
uni, m

a altri vengono declassificati per favorire lo sviluppo econom
ico. 

L
a declassificazione interessò anche com

uni che, ad oggi, sono stati riclassificati e inseriti 
nella “zona 2”. L

a classificazione con la legge 1684 del 1962 assum
e la conform

azione 
sotto riportata (Figura 1.5). C

on essa, alm
eno nelle intenzioni, le norm

e sism
iche venivano 

applicate ai C
om

uni ‘soggetti ad intensi m
ovim

enti sism
ici’ e non più solo a quelli colpiti 

dal terrem
oto. Si introduceva, inoltre, la possibilità di considerare azioni sism

iche ridotte in 
presenza di situazioni geologiche e m

orfologiche particolarm
ente favorevoli. V

enivano poi 
rivisti i lim

iti delle altezze degli edifici in funzione della loro tipologia costruttiva e della 
larghezza delle strade.  

 

�
F

igura 1.5 – C
lassificazione sism

ica L
. 1684/1962 

 

Il sism
a del 15 G

ennaio 1968 che si abbatté sulla valle del B
elice provocando circa 

370 m
orti m

ise dram
m

aticam
ente a nudo lo stato di arretratezza in cui vivevano quelle 

zone della Sicilia occidentale. D
i conseguenza nel 1974, con l’em

anazione della legge n. 
64 

viene 
posta 

una 
pietra 

m
iliare 

nel 
percorso 

della 
norm

ativa, 
non 

solo 
sism

ica, 
attualm

ente vigente; essa infatti stabilisce alcuni principi generali, anche di carattere 
tecnico, m

a soprattutto affida ad appositi D
ecreti m

inisteriali il com
pito di disciplinare, 

sotto il profilo della sicurezza,  i diversi settori delle costruzioni, garantendo inoltre un più 
agevole aggiornam

ento successivo delle norm
e stesse. C

osì, negli anni seguenti, sono state 
prodotte norm

e tecniche relative ad edifici, ponti, dighe e alle indagini sui terreni di 
fondazione, senza dover ricorrere allo strum

ento della L
egge. C

on il D
ecreto M

inisteriale 
n. 40 del 03/03/1975 venivano introdotte regole di progetto per strutture in c.a., c.a.p. e 
acciaio, si dava la possibilità di effettuare analisi dinam

ica e si m
odificavano i coefficienti 

di contem
poraneità delle azioni. 
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igura 1.6 – C
lassificazione sism

ica 1963-1975 
 Sem

pre con la legge n. 74 del 1964 fu previsto un sistem
a di controlli e di repressione 

delle violazioni particolarm
ente incisivo nelle zone sism

iche, la cui efficacia tuttavia si è 
progressivam

ente ridotta  a seguito della possibilità introdotta dalla L
egge 741/81 di 

snellire le procedure di controllo attraverso m
etodi a cam

pione.  
A

nche nel settore della classificazione, il cam
biam

ento decisivo avvenne con la L
egge 

del 2 febbraio 1974, la quale stabilì che la classificazione sism
ica del territorio italiano 

doveva procedere sulla base di com
provate m

otivazioni tecnico scientifiche e rim
andò a 

“decreti del M
inistro per i L

avori Pubblici em
anati di concerto con il M

inistro per l'Interno, 
sentiti il C

onsiglio Superiore dei L
avori Pubblici e le R

egioni interessate” l'aggiornam
ento 

degli elenchi delle zone dichiarate sism
iche. 

C
on i successivi terrem

oti del Friuli (06 M
aggio 1976) e dell’Irpinia (23 N

ovem
bre 

1980), che portarono rispettivam
ente a 965 e 2750 vittim

e, furono em
anati i D

ecreti 
M

inisteriali 515/1981 e 35/1984 con introduzione della 3° categoria sism
ica (Figura 1.7) 
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igura 1.7 - C
lassificazione sism

ica 1976-1984 

�

1.3 D
al 1984 al 2003 

 Il processo di classificazione stava durando da circa 80 anni e si erano classificati 
sism

ici quei com
uni che avevano risentito di un evento distruttivo negli ultim

i 80 anni. U
n 

idea di classificazione che si basasse su questi criteri poteva andare bene se il processo 
degli eventi avesse avuto un periodo di ritorno di circa un centinaio d’anni. T

uttavia il 
periodo di ritorno di un evento catastrofico può essere anche dell’ordine di un m

igliaio di 
anni 

e 
quindi 

si 
sarebbe 

dovuto 
aspettare 

all’incirca 
altri 

900 
anni 

per 
avere 

una 
classificazione che proteggesse il territorio italiano da eventi sism

ici, alm
eno per le nuove 

costruzioni. 
A

lla fine degli anni settanta si sentì quindi la necessità di razionalizzare la zonazione 
sism

ica 
del 

territorio 
nazionale, 

che 
essendo 

evoluta 
com

e 
detto 

per 
aggregazioni 

successive di C
om

uni interessati da nuovi eventi sism
ici, conteneva vuoti assolutam

ente 
ingiustificabili. 

D
opo il terrem

oto del Friuli fu prom
osso il Progetto Finalizzato G

eodinam
ica (PFG

) 
con 

l’obiettivo 
di 

realizzare 
m

appe 
basate 

su 
m

oderni 
approcci 

tecnico-scientifici, 
cercando, cioè, di prevedere dove sarebbero accaduti i terrem

oti, piuttosto che guardando a 
dove erano accaduti di recente. 

Furono 
redatti 

e 
sistem

atizzati 
i 

cataloghi 
storici, 

contenenti 
terrem

oti 
a 

partire 
dall’anno 1000, e furono valutati i risentim

enti ad ogni com
une 

a partire da questi 
terrem

oti. P
er ciascun com

une, ed in m
aniera om

ogenea sul piano nazionale, furono 
determ

inati 3 indicatori: 
1. 

L
a m

assim
a intensità m

acrosism
ica risentita nel com

une, com
e da catalogo storico; 

2. 
L

’intensità con un determ
inato periodo di ritorno (500 anni); 

3. 
Il rapporto C

/C
rif  (C

 =
 coefficiente sism

ico delle norm
e T

ecniche). 

Successivam
ente la com

m
issione per la riclassificazione sism

ica del M
inistero dei 

L
avori Pubblici riprese il lavoro del PFG

 e stabilì dei valori di soglia per ognuno dei 3 
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� precedenti indicatori e inserì in zona sism

ica quei com
uni che eccedevano i valori soglia in 

alm
eno due indicatori. V

enivano classificati anche i com
uni che eccedevano un solo valore 

soglia a patto che tale eccedenza fosse com
unque di una certa quantità. 

 

�
F

igura 1.8 – P
roposta di riclassificazione sism

ica del territorio italiano  

 

Il m
inistero em

anò una serie di decreti di classificazione per giungere nel 1984 alla 
classificazione che rim

ase vigente fino al 2003 (Figura 1.9). 
 

�
F

igura 1.9 – C
lassificazione sism

ica 1984 

 
N

egli anni successivi si arrivò ad una revisione delle N
orm

e T
ecniche nel 1996 e dopo 

il terrem
oto di U

m
bria – M

arche (29 Settem
bre 1997), che provocò 12 vittim

e e notevoli 
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� danni, la C

om
m

issione G
randi R

ischi incaricò un G
ruppo di L

avoro (SSN
-G

N
D

T
-IN

G
V

) 
per la redazione di una proposta di riclassificazione del territorio italiano sfruttando le 
conoscenze, decisam

ente aum
entate rispetto al 1980, nel settore della pericolosità sism

ica 
(cataloghi, zone sism

o genetiche, m
odelli di occorrenza). 

Il 
G

ruppo 
di 

L
avoro 

produsse 
una 

nuova 
classificazione 

sism
ica 

del 
territorio 

nazionale (Figura 1.10) che però, contrariam
ente a quanto accadde dopo il PFG

, non fu 
accolta dal M

inistero dei L
avori Pubblici e quindi non divenne legge. 

�
F

igura 1.10 – C
lassificazione sism

ica G
dL

 1998 

 
U

na decisa accelerazione nella direzione di una classificazione più restrittiva fu 
provocata dalla tragedia di San G

iuliano di Puglia in concom
itanza del sism

a di M
olise – 

Puglia (31 O
ttobre 2002) che provocò un totale di 29 vittim

e.  
D

a quella data fu del tutto evidente com
e la classificazione del territorio italiano fosse 

rim
asta im

m
utata dal 1980, in uno stato di quasi com

pleta stagnazione. N
on furono, infatti, 

utilizzate le aum
entate conoscenze scientifiche nel settore della pericolosità che avevano 

portato ad una proposta di riclassificazione del territorio, con la conseguenza che furono 
edificate costruzioni sottoprotette per decenni.  

L
a stessa stagnazione che si era avuta nel settore della classificazione sism

ica si era 
avuta anche nelle N

orm
e T

ecniche. Infatti, l’Italia aveva avuto nel 1908 uno dei codici più 
m

oderni per la riparazione di edifici danneggiati e la costruzione di nuovi per poi passare 
ad avere, nel 2002, uno dei codici più obsoleti tra le nazioni soggette ad elevato rischio 
sism

ico. 
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1.4 D
al 2003 ad oggi 

 Successivam
ente alla tragedia di San G

iuliano di Puglia venne costituito con decreto 
n. 4485 del 04 D

icem
bre 2002 un G

ruppo di L
avoro con lo scopo di definire un sistem

a 
norm

ativo per la progettazione antisism
ica e dei criteri generali per la classificazione 

sism
ica del territorio nazionale. 
Il gruppo di L

avoro ritenne indispensabile proporre di innovare profondam
ente le 

norm
e tecniche adottando, in m

odo om
ogeneo per tutto il paese, soluzioni coerenti con il 

sistem
a di norm

ative già definito a livello europeo.  
L

a differenza sostanziale tra le norm
e di nuova generazione, quali per esem

pio l’E
C

8, 
e quelle tradizionali, consiste nell’abbandono del carattere convenzionale e puram

ente 
prescrittivo a favore di una im

postazione esplicitam
ente prestazionale, nella quale gli 

obiettivi della progettazione che la norm
a si prefigge vengono dichiarati, ed i m

etodi 
utilizzati allo scopo vengono singolarm

ente giustificati. 
L

’adozione di un sistem
a norm

ativo coerente con l’E
C

8 com
porta autom

aticam
ente la 

definizione del form
ato in cui esprim

ere il “grado di sism
icità” delle diverse zone del 

territorio 
nazionale, 

consentendo 
una 

significativa 
razionalizzazione 

del 
processo 

di 
individuazione delle “zone sism

iche”. 
Il G

ruppo di L
avoro sottolineo che i criteri per l’individuazione delle zone sism

iche 
rispettavano quanto previsto dal D

lgs 112/1998 in relazione alla com
petenza di Stato e 

R
egioni, 

pur 
garantendo 

di 
evitare 

incongruenze 
potenzialm

ente 
connesse 

ad 
una 

parcellizzazione 
di 

processi 
per 

loro 
natura 

connessi 
a 

valutazioni 
a 

grande 
scala 

geografica. A
 tal proposito il G

ruppo di L
avoro ritenne opportuno segnalare che la delega 

alle R
egioni in m

ateria di individuazione delle zone sism
iche è in contrasto con la scala 

geografica dei fenom
eni sism

ici stessi. 
G

li aspetti più negativi della classificazione sism
ica vigente fino al 2003 riguardano le 

m
odalità per l’individuazione delle zone sism

iche e la loro attuale distribuzione geografica. 
In particolare: 

a) 
Il sistem

a vigente fino al 2003 non prevede criteri di alcun tipo, e tanto m
eno di 

tipo scientifico, per la individuazione delle zone sism
iche e del relativo “grado di 

sism
icità”. In particolare prevede, prevede che alle zone di prim

a, seconda e terza 
categoria siano associati rispettivam

ente i valori 12, 9 e 6 del “coefficiente di 
sism

icità” S
, senza che tale coefficiente sia definito e senza che siano definite le 

m
odalità per determ

inarlo. 
b) 

L
a m

appa di classificazione prevede di fatto una quarta categoria, costituita da i 
com

uni non classificati, nella quale non vige nessuna norm
ativa antisism

ica. 
c) 

L
a m

appa delle zone sism
iche è ferm

a al 1984 e non raccoglie, com
e già accennato 

in precedenza, gli aggiornam
enti scientifici disponibili al 1996 ne quelli m

aturati 
dopo tale data. 

L
’adozione di un sistem

a di norm
e tecniche coerente con l’E

C
8 consente di risolvere 

quasi autom
aticam

ente i prim
i due punti, in quanto definisce il form

ato in cui esprim
ere il 

“grado di sism
icità” delle diverse zone del territorio nazionale.  
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L
’E

C
8 

richiede 
infatti 

una 
o 

più 
m

appe 
di 

pericolosità 
sism

ica, 
com

pilate 
preferibilm

ente in term
ini di accelerazione m

assim
a al suolo, riferita a diversi periodi di 

ritorno ovvero a prefissate probabilità di eccedenza in intervalli di tem
po prefissati. L

e 
zone sism

iche devono dunque essere definite in relazione ad un certo num
ero di classi di 

valori di pericolosità sism
ica, da determ

inarsi secondo procedure scientifiche, e devono 
coprire l’intero territorio nazionale.   

L
’elem

ento 
apparentem

ente 
più 

innovativo 
della 

proposta 
consistette 

nell’elim
inazione della dicotom

ia tra “zone classificate” e “zone non classificate”, che di 
fatto 

veniva 
interpretata 

com
e 

“zone 
sism

iche” 
e 

“zone 
non 

sism
iche”. 

T
ale 

scelta 
com

portava una riduzione del rischio sism
ico senza particolari aggravi sull’industria delle 

costruzioni.  
Furono cosi introdotti 4 valori di accelerazioni orizzontali (a

g /g) di ancoraggio dello 
spettro di risposta elastico a cui riferire la progettazione. C

iascuna zona fu individuata 
secondo valori di accelerazione di picco orizzontale del suolo (a

g ), con probabilità di 
superam

ento del 10%
 in 50 anni, secondo lo schem

a riportato in T
abella 1.1. 

 
T

abella 1.1 – A
ccelerazioni di ancoraggio dello spettro elastico  

 L
a m

appatura nazionale delle zone sism
iche del 2003 è riportata in Figura 1.11. 

 
F

igura 1.11 – Z
onazione sism

ica 2003 
 

Successivam
ente, con O

rdinanza del Presidente del C
onsiglio dei M

inistri n. 3519 del 
28 A

prile 2006, ai fini dell’individuazione delle zone sism
iche e della form

azione e 
aggiornam

ento degli elenchi delle m
edesim

e zone furono approvati i criteri generali e la 
m

appa di pericolosità sism
ica di riferim

ento a scala nazionale (Figura 1.12). 
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F

igura 1.12 – M
appa pericolosità sism

ica 2006 

L
a m

appa di pericolosità sism
ica rappresentava le accelerazioni a

g  con probabilità di 
eccedenza del 10%

 in 50 anni. Q
uesta m

appa venne fornita con curve di livello a passo 
0.025 g su griglia a 0.05° e fu utilizzata dalle regioni e dal D

PC
 per aggiornare le zone 

sism
iche. 
C

on l’entrata in vigore a partire dal 01 L
uglio 2009 delle N

orm
e T

ecniche per le 
C

ostruzioni di cui al D
.M

. 14 G
ennaio 2008 (N

T
C

2008), le azioni sism
iche di progetto si 

definiscono a partire dalla “pericolosità sism
ica di base” del sito di costruzione. T

ale 
pericolosità 

è 
definita 

in 
term

ini 
di 

accelerazione 
orizzontale 

m
assim

a 
attesa 

a
g , 

in 
condizioni 

di 
cam

po 
libero 

su 
sito 

di 
riferim

ento 
rigido 

con 
superficie 

topografica 
orizzontale 

con 
riferim

ento 
a 

prefissate 
probabilità 

di 
eccedenza 

P
V

R  
nel 

periodo 
di 

riferim
ento V

R . 
In m

erito a questo procedim
ento vennero sollevati m

olti dubbi sulla classificazione 
sism

ica del territorio nazionale in zone 1, 2, 3 e 4 con riferim
ento ai valori di accelerazioni 

ag ricavati in sede di calcolo.  
A

 tal proposito si evidenzia che, ai sensi del D
.L

gs. 112/98, è com
pito dello Stato 

fissare i criteri generali per l’individuazione delle zone sism
iche ed è com

pito delle 
R

egioni individuare le zone sism
iche e con l’O

rdinanza del P.C
.M

. 3519/2006, che ha 
adottato la m

appa di pericolosità sism
ica M

PS04 quale riferim
ento ufficiale, si sono 

definiti i criteri generali per la classificazione delle zone sism
iche di cui le R

egioni 
dovranno tenere conto nei loro provvedim

enti. Pertanto le N
T

C
2008 non fissano i criteri 

per la classificazione né stabiliscono se ad un dato valore di A
ccelerazione a

g  corrisponda 
una determ

inata zona sism
ica.      

L
a classificazione sism

ica operata dalle R
egioni, non viene per nulla resa inefficace 

dalle N
T

C
2008, anche perché non è am

m
issibile che un D

.M
. possa m

odificare la stessa 
classificazione sism

ica. L
a m

appa di pericolosità sism
ica cui fa riferim

ento l’allegato A
 

delle N
T

C
2008 è utile per il calcolo puntuale nelle varie zone, m

a non ha alcun valore 
giuridico sulla classificazione sism

ica. 
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2. 
E

voluzione della norm
ativa tecnica 

 
2.1 P

rem
essa 

 C
om

e già accennato in prem
essa al C

apitolo 1, lo strum
ento di difesa nei confronti dei 

terrem
oti è incentrato sulla norm

ativa sism
ica che detta i requisiti antisism

ici necessari per 
una 

nuova 
costruzione 

e, 
solo 

ultim
am

ente, 
fornisce 

indicazioni 
per 

intervenire 
sull’im

m
enso 

patrim
onio 

edilizio 
esistente 

per 
renderlo 

adeguato 
o 

quantom
eno 

m
aggiorm

ente sicuro. 
V

edrem
o nei paragrafi che seguono com

e si è evoluta la norm
ativa tecnica in m

ateria 
sism

ica negli anni passando da essere una norm
ativa fortem

ente “prescrittiva” a una 
norm

ativa “prestazionale”. 
 2.2  L

e prim
e N

orm
e T

ecniche in m
ateria sism

ica 
 A

 seguito del terrem
oto che interessò lo Stretto di M

essina nel dicem
bre del 1908, 

ebbe inizio una copiosa legislazione in m
ateria di edilizia antisism

ica. 
I prim

i regolam
enti contenevano norm

e rivolte esclusivam
ente ai territori già colpiti 

da 
eventi 

sism
ici. 

Q
uelle 

contenute 
nel 

R
D

 
18 

aprile 
1909, 

n. 
193, 

riguardavano 
principalm

ente gli aspetti di seguito elencati: 

• 
la scelta dei siti edificabili, poiché vietava di costruire edifici su terreni paludosi, 
franosi, o atti a scoscendere, o sul confine fra terreni di natura od andam

ento 
diverso, o sopra un suolo a forte pendio, salvo quando si trattasse di roccia 
com

patta. Q
ueste prescrizioni denotano già com

e, nella cultura di quei tem
pi, si 

sentiva la necessità di una m
icrozonazione del territorio. 

• 
le altezze m

assim
e e il num

ero dei piani degli edifici, poiché prescriveva un’altezza 
m

assim
a degli edifici di 10 m

etri e un num
ero m

assim
o di piani pari a 2. E

ra 
consentita la presenza di un piano interrato o sem

interrato a patto che il piano 
terreno avesse quota di calpestio ad un livello m

assim
o sopraelevato rispetto al 

suolo circostante di 1,5 m
etri. A

 tali prescrizioni potevano essere concesse deroghe, 
previo parere del C

.S.L
L

.PP, purché, in ogni caso, le destinazioni d’uso di tali 
edifici non fossero alberghi, scuole, ospedali e sim

ili. Si nota com
e la lim

itazione 
dell’altezza rappresentava il criterio fondam

entale per garantire la sicurezza delle 
costruzioni e com

e per particolari categorie di costruzioni, che oggi chiam
erem

m
o 

strategiche o rilevanti, si richiedesse una m
aggiore protezione sism

ica. 
• 

le caratteristiche del suolo di fondazione, in quanto si richiam
ava la necessità che 

le costruzioni fossero posate su roccia com
patta o com

unque su terreno sodo e che, 
in caso diverso, dovevano considerarsi m

ezzi dell’arte del costruttore per ottenere 
una buona fondazione tale che la pressione statica indotta sul terreno fosse inferiore 
a 2 kg/cm

q.  

• 
la tipologia dei m

ateriali posti in opera, in quanto i m
ateriali devono essere di 

buona qualità ed è vietato l’utilizzo di m
uratura a sacco e m

uratura costituita da 
ciottoli a m

eno che questa non venga posta in opera con struttura listata. È
 fatto 

inoltre divieto l’utilizzo di ghisa e di ogni altro m
ateriale fragile per travi, colonne e 

per ogni altra parte essenziale dell’organism
o strutturale. Si nota com

e le calam
ità 
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naturali avessero già evidenziato i sistem
i resistenti inadatti all’utilizzo in zona 

sism
ica e com

e si volesse evitare la m
essa in opera di m

ateriali che arrivassero alla 
rottura in m

aniera im
provvisa.   

• 
idoneità dei sistem

i costruttivi, considerato che era prevista la m
essa in opera di 

un’ossatura costituita da m
em

brature di legno, ferro, cem
ento arm

ato o m
uratura 

arm
ata, capaci di resistere contem

poraneam
ente a sollecitazioni di com

pressione, 
trazione e taglio. E

ra altresì consentito l’utilizzo della sola m
uratura per costruzioni 

aventi un solo piano. 
• 

caratteristiche degli im
palcati di piano, poiché era espressam

ente vietato l’utilizzo 
di volte im

postate al di sopra del suolo e le strutture dei piani superiori dovevano 
essere costituite unicam

ente da solai. Per le strutture in m
uratura era prescritto che 

una trave di solaio ogni tre dovesse poggiare su tutta la grossezza dei m
uri e 

dovesse venire im
palettata esternam

ente. Q
ueste prescrizioni denotano già com

e 
fosse percepita la necessità di evitare strutture orizzontali spingenti e attribuita, 
invece, funzione di incatenam

ento agli im
palcati. 

• 
regole 

di 
buona 

costruzione, 
erano, 

infatti, 
presenti 

num
erose 

prescrizioni 
riguardanti, ad esem

pio, il posizionam
ento delle aperture in strutture in m

uratura 
che dovevano distare più di 1,5 m

etri dagli spigoli del fabbricato, la costruzione di 
strutture a sbalzo che era vietata eccetto per balconi e cornici le quali dovevano 
avere al m

assim
o sporgenza rispettivam

ente di 0,60 m
etri e 0,40 m

etri. 
• 

prescrizioni inerenti i calcoli di stabilità, nei calcoli di stabilità o resistenza delle 
costruzioni dovevano considerarsi: 

1. 
le azioni statiche dovute al peso proprio ed al sopraccarico, aum

entate di 
una percentuale che rappresentasse l’effetto delle vibrazioni sussultorie; 

2. 
le 

azioni 
dinam

iche 
dovute 

al 
m

oto 
sism

ico 
ondulatorio 

sim
ulate 

con 
accelerazioni applicate alle m

asse del fabbricato nelle due direzioni. Si nota 
com

e, pur trattandosi di prescrizioni aventi carattere qualitativo, veniva 
com

unque richiam
ata l’attenzione sulla natura dinam

ica dell’azione sism
ica. 

 U
na definizione quantitativa delle azioni dinam

iche introdotte nel R
D

 18 aprile 1909, 
n. 193 fu riportata invece all’interno del R

D
 5 novem

bre 1916, n. 1526 nel quale si 
precisava che nei calcoli dovevano prendersi in considerazione: 

1. 
le azioni statiche dovute al peso proprio ed al sopraccarico (se avente carattere fisso 
o di lunga perm

anenza), aum
entate del 50%

 in m
odo da sim

ulare l’effetto delle 
vibrazioni sussultorie (Figura 2.1); 

2. 
le azioni dinam

iche dovute al m
oto sism

ico ondulatorio, sim
ulate con accelerazioni 

applicate orizzontalm
ente alle m

asse del fabbricato nelle due direzioni. I rapporti 
fra 

le 
forze 

orizzontali 
da 

introdurre 
convenzionalm

ente 
nei 

calcoli 
ed 

i 
corrispondenti pesi dovevano essere uguali a un ottavo per il piano terreno degli 
edifici, ad un sesto per il piano superiore (Figura 2.2). 
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F
igura 2.1 – effetto sussultorio 

F
igura 2.2 – effetto ondulatorio 

 
C

onsiderando pertanto edifici aventi 1, 2 o 3 piani, il rapporto tra taglio resistente alla 
base e peso totale dell’edificio valeva: 

E
dificio ad un piano: ��� ��� � �	 ��������������������������
���


��
�

�
(2.1) 

E
dificio a due piani: ���� ��� �� �	 � �� ������������
���


��
�

�
(2.2) 

E
dificio a tre piani: ����� ��� �� �	 � �� � �� ������
��
�

��
�

�
(2.3) 

Successivam
ente, con il R

D
 23 ottobre 1924, n. 2089 fu stabilito espressam

ente che i 
calcoli degli edifici in cem

ento arm
ato o a struttura m

etallica, dovevano essere firm
ati da 

un ingegnere (art. 28, ultim
o com

m
a). Fu inoltre specificato che all’interno dei calcoli le 

forze utilizzate per rappresentare le scosse sussultorie e quelle utilizzate per rappresentare 
le scosse ondulatorie non erano da considerarsi com

e agenti contem
poraneam

ente m
a bensì 

dovevano essere applicate distintam
ente. 

C
on questo R

egio D
ecreto furono fissate num

erose prescrizioni sulle dim
ensioni delle 

m
em

brature 
delle 

ossature 
degli 

edifici 
di 

com
une 

abitazione. 
Q

ueste 
riguardavano 

principalm
ente gli aspetti di seguito elencati: 

• 
dim

ensione geom
etrica dei pilastri, questa veniva prescritta al piano terra alm

eno di 
cm

 40x40 e al piano superiore alm
eno di cm

 30x30. Inoltre ad uno stesso piano tutti 
i pilastri dovevano avere la stessa sezione; 

• 
diam

etro dell’arm
atura utilizzata nei pilastri, poiché vietava l’utilizzo di tondini di 

arm
atura al piano terreno di diam

etro inferiore a m
m

 25 e al piano superiore di 
diam

etro inferiore a m
m

 18; 

• 
distanza tra pilastri, che doveva essere inferiore ai 5 m

etri; 
• 

quantità di strutture verticali resistenti, poiché il num
ero m

inim
o di pilastri era 

fissato dal rapporto della superficie coperta espressa in m
etri quadrati diviso 10; 

• 
posizionam

ento 
delle 

strutture 
verticali, 

in 
quanto 

era 
fatto 

obbligo 
porle 

in 
m

aniera allineata nelle sezioni trasversali e nelle sezioni longitudinali e collegarle 
da correnti costituenti un ingabbiam

ento com
pleto a m

aglie rettangolari.     
 S

em
pre in questo decreto si rim

arcava ancora la necessità che i solai fossero adeguati a 
svolgere una funzione di “controventam

ento delle pareti”.    
   C

om
e illustrato al C

apitolo 1, a seguito degli eventi sism
ici della V

altiberina (26 
A

prile 1917), del M
ugello (29 G

iugno 1919) e della G
arfagnana (07 Settem

bre 1920) fu 
em

anato il R
D

 13 m
arzo 1927, n. 431. 
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Q
uesto decreto oltre ad introdurre una differenziazione in due categorie delle località 

colpite dai terrem
oti, in relazione al loro grado di sism

icità ed alla loro costituzione 
geologica, 

introdusse 
una 

diversificazione 
delle 

prescrizioni 
da 

applicare 
nella 

progettazione delle costruzioni erette in queste due categorie. 
I m

aggiori cam
biam

enti rispetto alle prescrizioni contenute nei precedenti decreti 
riguardavano, senza dubbio, la quantificazione delle forze statiche equivalenti al sism

a e 
l’altezza m

assim
a consentita degli edifici, entram

be differenziate per categoria. 
Per quanto riguarda l’altezza m

assim
a degli edifici, per la prim

a categoria rim
aneva 

fissata a 10 m
etri dal livello del suolo con un m

assim
o di due piani fuori terra m

entre per la 
seconda categoria veniva fissata a 12 m

etri con un m
assim

o di tre piani fuori terra.  
L

a definizione quantitativa delle azioni dinam
iche avveniva com

e di seguito riportato: 
  

1. 
le azioni statiche dovute al peso proprio ed al sopraccarico m

assim
o, aum

entate del 
50%

 per la prim
a categoria (Figura 2.3) e del 30%

 per la seconda categoria (Figura 
2.5)  in m

odo da sim
ulare l’effetto delle vibrazioni sussultorie; 

2. 
le azioni dinam

iche dovute al m
oto sism

ico ondulatorio, sim
ulate con accelerazioni 

applicate orizzontalm
ente alle m

asse del fabbricato nelle due direzioni. I rapporti 
fra 

le 
forze 

orizzontali 
da 

introdurre 
convenzionalm

ente 
nei 

calcoli 
ed 

i 
corrispondenti pesi dovevano essere uguali per la prim

a categoria ad un ottavo per 
il piano terreno e ad un sesto per il piano superiore (Figura 2.4), m

entre per la 
seconda categoria dovevano essere uguali a un decim

o per tutti i livelli della 
costruzione (Figura 2.6). 

I° 
C

A
T

E
G

O
R

IA
 

 

F
igura 2.3 – E

ffetto sussultorio 

 
F

igura 2.4 – E
ffetto ondulatorio�

II° 
C

A
T

E
G

O
R

IA
 

 
 

F
igura 2.5 – E

ffetto sussultorio�

 
F

igura 2.6 – E
ffetto ondulatorio�

      C
onsiderando pertanto edifici aventi 1, 2 o 3 piani, il rapporto tra taglio resistente alla 

base e peso totale dell’edificio valeva: 
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E
dificio 

I° C
ategoria 

II° C
ategoria 

U
n piano �� ��� � ��

 
=

0.125 �� ��� � ���
 

=
 0.100 

D
ue piani �� ��� �� �� � �� ���� 

=
0.145 �� ��� � ���

 
=

 0.100 

T
re piani 

 
 

�� ��� � ���
 

=
 0.100 

 In seguito ad altri eventi sism
ici vennero em

anate ulteriori norm
ative, tra queste anche 

il R
D

 23 m
arzo 1935, n. 640 nella quale si delineo, ancora una volta, un nuovo quadro 

norm
ativo.  

Q
uesto decreto si apriva con riferim

ento a tutti i com
uni del regno non colpiti da 

terrem
oti, facendo obbligo agli stessi di adottare un regolam

ento edilizio per l’osservanza 
delle buone regole dell’arte del costruire, in relazione anche ai m

ateriali e ai sistem
i 

costruttivi adottati nei loro rispettivi territori. Seguivano poi una serie di indicazioni e 
prescrizioni di carattere generale riguardanti l’idoneità dei siti, le m

odalità di esecuzione 
delle opere fondali nonché dei solai e la qualità dei m

ateriali. 
Il decreto proseguiva con riferim

ento alle località sism
iche della I° e II° categoria 

riprendendo m
olti dei concetti già contenuti nei precedenti decreti e introducendo alcune 

variazioni che esponiam
o di qui di seguito. 

D
i prim

aria im
portanza era la m

odifica della parte riguardante i “calcoli di stabilità” 
(art. 30) nella quale venivano quantificate le azioni dinam

iche. Infatti, furono introdotti 
alcuni 

cam
biam

enti 
che 

portavano 
ad 

una 
dim

inuzione 
delle 

forze 
sism

iche 
statiche 

equivalenti da applicare alla struttura sia per sim
ulare il m

oto sussultorio sia per quello 
ondulatorio. T

ali azioni statiche equivalenti venivano cosi determ
inate: 

1. 
le azioni statiche dovute al peso proprio ed al sopraccarico m

assim
o, aum

entate del 
40%

 per la prim
a categoria (Figura 2.7) e del 25%

 per la seconda categoria (Figura 
2.9)  in m

odo da sim
ulare l’effetto delle vibrazioni sussultorie; 

2. 
i rapporti fra le forze orizzontali da introdurre convenzionalm

ente nei calcoli ed i 
corrispondenti pesi dovevano essere uguali per la prim

a categoria a 0.1 qualunque 
sia l’altezza del fabbricato ed il num

ero di piani (Figura 2.8), m
entre per la seconda 

categoria dovevano essere uguali a 0.07 sem
pre per tutti i livelli della costruzione 

(Figura 2.10). 
3. 

con riferim
ento al contributo fornito dai carichi accidentali per la determ

inazione 
delle forze statiche equivalenti viene introdotto il fattore di partecipazione “s” 
assunto pari ad 1/3. Pertanto la determ

inazione delle forze avveniva com
e segue: 

 �
 Fv =

 0.4 (G
+

sQ
)   I° categoria  (2.4) 

Fv =
 0.25 (G

+
sQ

)   II° categoria  (2.5) 

�
 Fh =

 0.1 (G
+

sQ
)   I° categoria  (2.6)   

Fh =
 0.07 (G

+
sQ

)   II° categoria  (2.7) 
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I° 
C

A
T

E
G

O
R

IA
 

 
F

igura 2.7 – effetto sussultorio�

 
F

igura 2.8 – effetto ondulatorio�

II° 
C

A
T

E
G

O
R

IA
 

 

F
igura 2.9 – E

ffetto sussultorio 
 

F
igura 2.10 – E

ffetto ondulatorio�

D
a questo im

pianto norm
ativo esce una più sem

plice progettazione nei confronti delle 
forze orizzontali m

a al tem
po stesso una progettazione che trascura la natura dinam

ica 
dell’azione sism

ica che, soltanto nelle norm
e del 1975, verrà recuperata. 

N
el m

edesim
o decreto veniva inoltre richiam

ata la necessità di tenere conto, nei 
calcoli, dell’azione del vento, di evitare le strutture spingenti, di eseguire cordoli sui m

uri 
in corrispondenza di ogni ripiano e al piano di gronda.  

R
elativam

ente alle località sism
iche, furono stabiliti nuovi lim

iti di altezza per gli 
edifici, portandoli a 16 m

etri e 4 piani fuori terra per la I° categoria e 20 m
etri e 5 piani 

fuori terra per la II° categoria. T
ali lim

iti, com
e nelle precedenti norm

e, erano derogabili in 
casi eccezionali previo parere del C

onsiglio Superiore dei L
L

.PP.; tuttavia, non era più 
prevista 

l’assoluta 
inderogabilità 

per 
gli 

edifici 
aventi 

particolari 
destinazioni 

d’uso 
(ospedali, caserm

e, alberghi, etc.). 
Scom

pariva anche la precisazione riguardo alle caratteristiche del piano cantinato (se 
incassato o m

eno nel terreno). 
G

li edifici in m
uratura arm

ata non erano più espressam
ente citati; veniva stabilito che 

gli edifici, salvo quelli in m
uratura ordinaria o in legno, dovevano essere realizzati con 

strutture atte a resistere contem
poraneam

ente a sollecitazioni di com
pressione o trazione, 

flessione e taglio.  
In I° categoria l’uso della m

uratura ordinaria era consentito per gli edifici “a solo 
pianterreno, anche se cantinato”; in II° categoria per gli edifici di altezza fino a 12 m

. 
N

el rispetto di ulteriori prescrizioni, si potevano realizzare, in I° categoria, edifici in 
m

uratura ordinaria a due piani, oltre il cantinato (altezza m
edia non superiore a m

 8). 
L

e sporgenze dei balconi erano am
m

esse fino a 1 m
etro; il peso dei m

ateriali di 
copertura, nel caso di tetti a falde, non poteva eccedere i 70 kg/m

q.  
C

on specifico riferim
ento agli edifici in cem

ento arm
ato il testo non conteneva più le 

regole di 
dettaglio per il dim

ensionam
ento delle m

em
brature, 

richiam
ando invece le 

specifiche norm
e di cui al R

D
 29 luglio 1933, n. 1213). 

Infine, il D
ecreto del 1935 introdusse l’obbligo di presentare all’U

fficio del G
enio 

C
ivile un progetto com

pleto delle opere da realizzare, all’atto della denuncia dei lavori. 
E

rano 
previste 

am
m

ende, 
in 

caso 
di 

contravvenzione. 
S

com
pare, 

invece, 
l’ipotesi 

di 
tem

poranea sospensione dall’esercizio della professione o dell’arte. 
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Successivam
ente alla Seconda G

uerra M
ondiale e dopo altri terrem

oti (es.: Irpinia, 21 
agosto 1962) fu em

anata la L
egge 25 novem

bre 1962, n. 1684. Q
uesta legge non apportò 

sostanziali 
innovazioni 

rispetto 
alla 

precedente 
legge 

del 
1935, 

sebbene 
la 

cultura 
scientifica avesse fatto im

portanti passi avanti. E
lim

inati gli effetti sism
ici in direzione 

verticale, tranne che per le strutture a sbalzo (Figura 2.11), vennero ritoccate le aliquote di 
carico accidentale da considerare ai fini della valutazione degli effetti del sism

a. Infatti, per 
il com

puto delle forze orizzontali il carico accidentale era stato lim
itato, nel R

D
 del 1935, 

ad un terzo di quello assunto nel progetto qualunque tipologia di carico accidentale fosse, 
m

entre con questa legge si prescrive venga considerato integralm
ente qualora esso sia 

riconducibile a funzioni di im
m

agazzinam
ento. 

I rapporti fra le forze orizzontali da introdurre convenzionalm
ente nei calcoli ed i 

corrispondenti pesi rim
asero invariati. L

e strutture dovevano essere calcolate per forze 
orizzontali 

com
unque 

dirette, 
valutando, 

sia 
pure 

con 
procedim

enti 
approssim

ati, 
la 

distribuzione di dette forze tra i vari elem
enti, in ragione della loro rigidezza. 

R
iguardo alle lim

itazioni di altezza in funzione della larghezza stradale, le nuove 
costruzioni dovevano avere verso la prospiciente strada altezza non m

aggiore di due volte 
la larghezza della strada stessa (nel 1935 questo rapporto era di una volta e m

ezzo). 
In I° categoria l’altezza dei nuovi edifici non doveva eccedere 21 m

etri o 6 piani, oltre 
un piano sem

interrato alto non più di 4 m
etri, m

entre in II° categoria detta altezza non 
doveva superare 24,50 m

etri o 7 piani, oltre un piano sem
interrato.  

Precisato che gli edifici potevano essere costruiti con m
uratura non intelaiata, la norm

a 
ne am

m
etteva quindi l’utilizzo fino a due piani (oltre il cantinato), in I° categoria, e fino a 

tre piani (oltre il cantinato) in II° categoria. Per la m
uratura di pietram

e listata era invece 
previsto un piano in m

eno. 
L

e strutture a sbalzo non erano generalm
ente perm

esse; tuttavia erano consentiti 
“protendim

enti” fino a 1 m
 per tetti e cornicioni e a m

 1,50 per i balconi (non tam
ponati) 

purché 
le 

strutture 
in 

aggetto 
fossero 

solidam
ente 

connesse 
alla 

struttura 
resistente 

dell’edificio. 
Per 

tenere 
conto 

dell’azione 
sussultoria 

dette 
strutture 

dovevano 
essere 

calcolate con una m
aggiorazione del carico perm

anente e accidentale del 40%
 (Figura 

2.11). 

 
F

igura 2.11 – E
ffetto sussultoria 

E
ra, 

am
m

essa 
una 

riduzione 
dei 

coefficienti 
sism

ici 
qualora 

le 
caratteristiche 

geom
orfologiche 

della 
zona 

risultassero 
particolarm

ente 
favorevoli 

in 
base 

ad 
una 

relazione 
geologica, 

redatta 
da 

persona 
di 

riconosciuta 
com

petenza 
in 

m
ateria, 

sulle 
caratteristiche del suolo e sul suo prevedibile com

portam
ento nei riguardi delle azioni 

sism
iche. 
Infine erano date dalla stessa legge, num

erose indicazioni di carattere costruttivo, 
ispirate a criteri di buon senso e alle buone regole dell’arte. 
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2.3 L
e L

eggi sism
iche dal 1974 ad oggi  

 

L
a L

egge 2 febbraio 1974, n. 64, ha innovato fortem
ente il quadro norm

ativo che 
attiene alla sicurezza delle costruzioni, sia in generale che per le zone sism

iche. 
A

nzitutto è opportuno ricordare che questa legge ha risentito, durante la sua fase di 
form

azione, degli effetti del processo di attuazione del decentram
ento am

m
inistrativo già 

avviato 
dal 

D
PR

 
14 

gennaio 
1972, 

n. 
8, 

in 
particolare 

per 
quanto 

riguardava 
il 

trasferim
ento delle com

petenze dello Stato in m
ateria urbanistica alle R

egioni. 
D

i ciò ha dovuto tener conto la nuova legge nel disciplinare aspetti che potessero 
interferire 

con 
la 

disciplina 
urbanistica, 

generale 
e 

di 
settore 

(ad 
esem

pio, 
questioni 

riguardanti l’idoneità dei siti all’edificazione, le larghezze stradali, le altezze degli edifici 
in rapporto alla larghezza delle strade, gli intervalli di isolam

ento).  
L

a legge 64, a differenza delle precedenti, non contiene più precise prescrizioni da 
seguire per le costruzioni in zone sism

iche, m
a rinvia alla disciplina di specifiche norm

e 
tecniche da em

anarsi da parte del M
inistero dei lavori pubblici, di concerto col M

inistero 
dell’interno, e da aggiornarsi, eventualm

ente, ogni qual volta sia necessario, in relazione al 
progredire delle conoscenze dei fenom

eni sism
ici. V

engono però stabiliti dalla legge stessa 
gli argom

enti che dovranno essere disciplinati dalle norm
e tecniche e vengono fornite 

indicazioni di carattere generale.  
In forza dell’art. 3 della legge 64 del 1974, fu em

anato il 3 m
arzo 1975 il prim

o D
.M

. 
contenente la prim

a norm
ativa sism

ica. 
Sotto il profilo culturale, la norm

ativa di cui al decreto del 3 m
arzo 1975, si distingue 

essenzialm
ente per l’introduzione dello spettro di risposta in funzione del periodo proprio 

della struttura e la possibilità di eseguire l’analisi dinam
ica. T

orna quindi in evidenza il 
carattere dinam

ico dell’azione sism
ica, anche se il livello delle azioni è fissato in m

aniera 
convenzionale e sostanzialm

ente pari a quello già adottato nel 1935. 
L

a richiesta di valutazione degli effetti del sism
a verticale rim

aneva lim
itata a strutture 

a sbalzo (Figura 2.12) e, inoltre, veniva estesa anche a strutture di grande luce (Figura 2.13). 

 

F
igura 2.12 – A

zione sussultoria su sbalzi 

 

F
igura 2.13 – A

zione sussultoria su grandi luci 
 

L
’azione sism

ica orizzontale era valutata com
e segue: 

F
hi  =

 C
R

εβ
i γ

i W
i ����          

 
 

 
 

 
(2.8)�

 

W
i  =

 G
i  +

 sQ
i                   

 
 

 
 

 
(2.9) 

I°  C
ategoria (S =

 12)   �
 C

 =
 (S-2)/100 =

 0.10 
II° C

ategoria (S
 =

 9) 
  �

 C
 =

 (S-2)/100 =
 0.07 

R
 =

 1 
 

 
(T

 <
 0.8  sec) 

R
 =

 0.862T
-2/3  

(T
 <

 0.8  sec)      
(rif.: Figura 2.14) 
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γ
i  =

 z
i  (Σ

i W
i ) / Σ

j (z
j W

j )  
 

 
(rif.: Figura 2.15) 

 

F
igura 2.14 – Spettro di progetto 

 

F
igura 2.15 – D

istribuzione di forze 
 

Si può constatare com
e, in sostanza, rim

ase invariato il rapporto tra le forze orizzontali 
e i rispettivi pesi. 

È
 interessante notare, a proposito della valutazione degli spostam

enti, la precisazione 
– a livello decisam

ente istruttivo – circa la fuoriuscita della struttura dal cam
po elastico 

lineare quando è soggetta alle azioni del sism
a più gravoso cui essa deve resistere. L

a 
norm

a 
afferm

ava 
che 

dette 
verifiche 

specifiche 
andavano 

effettuate 
“se 

necessario”, 
lasciando 

quindi 
alla 

consapevolezza 
e 

responsabilità 
del 

progettista 
la 

decisione 
di 

effettuarle o m
eno. 

O
ltre alla possibilità di effettuare analisi di tipo dinam

ico fu specificato che la forzante 
F

h  doveva essere valutata secondo due direzioni non contem
poranee ed inoltre venne 

specificato che V
 ed H

 dovevano essere com
binate con com

binazione S
S

R
.  

C
on 

riferim
ento 

alla 
determ

inazione 
delle 

m
asse 

sism
iche 

venne 
m

odificato 
il 

coefficiente di contem
poraneità “s” che diventava: 

s =
 0.33 edifici residenziali  

s =
 0.50 ospedali e luoghi affollati 

s =
 1.00 m

agazzini e serbatoi 
A

l punto C
.3 del decreto m

inisteriale erano contenute le prescrizioni sull'altezza degli 
edifici in funzione della larghezza stradale. C

onferm
ando il criterio di sicurezza già 

adottato nella precedente legge 1684 del 1962, veniva riafferm
ato nei C

om
uni ubicati in 

zone 
sism

iche 
(indifferentem

ente 
per 

S=
9 

e 
per 

S=
12) 

il 
rapporto 

2/1, 
tra 

altezza 
dell'edificio e larghezza della strada. T

ali prescrizioni riguardavano tuttavia soltanto gli 
edifici con più di due piani. 

Q
uanto alla larghezza degli intervalli d'isolam

ento (distanza m
inim

a fra i m
uri frontali 

di due edifici, separati da spazi chiusi alla pubblica circolazione dei veicoli e/o dei pedoni), 
si rinviava a quanto prescritto dai regolam

enti com
unali. 

Il successivo D
.M

. 19 giugno 1984 apportò due significative m
odifiche al suddetto 

punto C
.3. L

a prim
a consisteva in un’ulteriore lim

itazione per gli edifici prospettanti su 
strade di larghezza inferiore ai dieci m

etri, i quali non solo, com
e già stabilito, non 

potevano elevarsi per più di due piani, m
a la loro altezza non poteva superare i 7 m

etri. 
L

a seconda consisteva in una sorta di deroga, che perm
etteva, lim

itatam
ente alle zone 

con grado di sism
icità S=

9, di realizzare edifici, su strade di larghezza inferiore ai dieci 
m

etri, di tre piani in elevazione e com
unque di altezza m

assim
a m

 10, purché con le 
prescrizioni relative ad S=

12. L
a norm

ativa del 1984 ripropose anche il concetto di 
differenziare il livello di protezione sism

ica per particolari categorie di edifici. A
 tal fine 
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aggiorativo dell’azione sism
ica, pari a 1,2 per le opere che 

presentino un particolare rischio per le loro caratteristiche d'uso, pari a 1,4 per quelle la cui 
resistenza al sism

a sia di im
portanza prim

aria per le necessità della protezione civile. 
L

’ultim
o aggiornam

ento, effettuato col D
.M

. 16 gennaio 1996 , è avvenuto sullo stesso 
im

pianto delle precedenti norm
e. S

ono presenti, tuttavia, alcune interessanti novità.  
Innanzi tutto la norm

a consente di utilizzare anche nelle zone classificate sism
iche il 

m
etodo di verifica agli stati lim

ite in aggiunta a quello delle tensioni am
m

issibili. C
iò in 

arm
onia con la norm

ativa per le costruzioni in cem
ento arm

ato e in acciaio (D
.M

. 9 
gennaio 1996), che ha perm

esso di utilizzare, per la prim
a volta in Italia, gli E

urocodici 
E

C
2 ed E

C
3 (riguardanti, rispettivam

ente, la progettazione delle strutture in calcestruzzo 
ed in acciaio).  

L
’introduzione nella norm

ativa sism
ica del m

etodo agli stati lim
ite è stata com

unque 
im

prontata sia all’esigenza di m
antenere l’im

postazione originaria della norm
a, sia al 

conseguim
ento di una sostanziale equiparazione dei livelli di sicurezza, nei riguardi delle 

azioni sism
iche, ottenibili col m

etodo delle tensioni am
m

issibili. 
T

ra i criteri generali di progettazione è prevista, tra l’altro, la possibilità di realizzare, 
previa dichiarazione di idoneità da parte del C

onsiglio Superiore dei lavori pubblici, 
costruzioni dotate di sistem

i di isolam
ento sism

ico o di dispositivi per la dissipazione 
dell’energia trasm

essa dal sism
a (apposite linee guida sono state em

anate con circolare del 
28.10.96 n. 256, em

anata dal C
onsiglio Superiore dei lavori pubblici). 

A
nche le disposizioni relative agli edifici in m

uratura sono state riviste per renderle 
più coerenti con la norm

ativa generale per la progettazione, esecuzione e collaudo degli 
edifici in m

uratura di cui al D
.M

. 20 novem
bre 1987. A

ltra novità di rilievo riguarda la 
m

uratura arm
ata, le cui interessanti potenzialità tornano ad essere prese in considerazione 

dalle norm
e.  

D
a segnalare anche le m

odifiche apportate al testo del punto C
.3., finalizzate a 

conseguire una riduzione della vulnerabilità dei centri abitati attraverso una più graduale 
variazione dei lim

iti di altezza degli edifici in funzione della larghezza stradale, soprattutto 
nel caso di edifici prospettanti su strade di lim

itata larghezza. C
iò ovviam

ente non senza 
traum

atiche conseguenze sul piano applicativo, data l’im
m

ediatezza dell’entrata in vigore 
delle nuove disposizioni rispetto ad una prassi ben diversa e consolidata. D

a notare, infine, 
che il testo non fa più riferim

ento al num
ero di piani dell'edificio m

a soltanto alla sua 
altezza. T

ale m
odifica, com

’è evidente, si riflette sulla possibilità di realizzare eventuali 
piani sottotetto o interrati in aggiunta a quelli che valgono a determ

inare l'altezza m
assim

a 
dell'edificio. 

Successivam
ente alla norm

ativa del 1996, seguita da alcune circolari, fu presentata 
l’O

rdinanza P.C
.M

. 3274/2003 che introdusse m
olti aspetti innovativi. 

L
a vera rivoluzione di queste norm

e tecniche consistette nel passaggio da norm
e di 

tipo 
prescrittivo 

a 
norm

e 
di 

tipo 
prestazionale. 

Q
uesto 

im
plica 

che 
le 

norm
e 

siano 
prescrittive solo per quanto riguarda gli obbiettivi da perseguire: 

1. 
L

a sicurezza nei confronti della stabilità (E
difici – cap. 2.1) 

2. 
L

a protezione nei confronti del danno (E
difici – cap. 2.2) 
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Q
uesto significa che sotto l’effetto di una azione con una determ

inata probabilità di 
accadim

ento gli edifici non devono crollare e sotto l’effetto di azioni che hanno la 
probabilità di accadim

ento più elevata, ovvero un periodo di ritorno teorico più breve, gli 
edifici non devono subire danni tali da renderli com

pletam
ente inutilizzabili, irreparabili e 

non più funzionali. 
Q

uesti principi potevano essere soddisfatti in m
olti m

odi ed era possibile seguire 
diverse strade il che significava che si passava dal concetto in cui tutto ciò che non era 
esplicitam

ente perm
esso e previsto era proibito al concetto in cui tutto ciò che era possibile 

provare soddisfacesse la sicurezza era consentito. 
A

ltro aspetto estrem
am

ente innovativo riguardava il problem
a degli edifici esistenti 

che rappresentava uno degli aspetti più difficoltosi ad essere trattato perché c’era m
olto 

poco nella norm
ativa italiana precedente e c’era m

olto poco su questo tem
a anche a livello 

internazionale. Q
uello che nella norm

a si volle fare è far si che chi si accingesse a fare 
lavorazioni 

su 
un 

edificio 
esistente 

avesse 
chiaro 

il 
percorso 

da 
seguire. 

Inoltre 
fu 

introdotto 
il 

concetto 
che 

m
aggior 

conoscenza 
dell’edificio 

significava 
possibilità 

di 
adottare coefficienti di sicurezza m

inori. 
V

ennero definite quattro tipologie di spettri elastici, per azioni orizzontali e verticali, e 
per Stato L

im
ite U

ltim
o (S

L
U

) e Stato L
im

ite di D
anno (S

L
D

). G
li spettri venivano 

differenziati poi per tipologia di sottosuolo (Figura 2.16). 

 
F

igura 2.16 – Spettro di risposta elastico 
 

Per gli edifici vennero anche dati dei criteri generali di progettazione, che facevano la 
differenza tra il buon com

portam
ento strutturale ed il collasso prem

aturo.  
Il prim

o tra i criteri andava sotto il nom
e di regolarità strutturale sia in pianta che in 

elevazione. D
a questo criterio discendeva anche il concetto, appreso dopo il terrem

oto di 
K

obe, di distribuzione regolare ai diversi piani degli edifici delle resistenze. Infatti, questo 
terrem

oto m
ostro com

e eccessiva differenza di resistenza tra i piani poteva com
portare il 

collasso per piano debole. U
n ulteriore criterio che venne inserito fu quello della gerarchia 

delle resistenze, ossia pilastro forte e trave debole. Q
uello che si voleva era la integrità 

delle strutture verticali e la localizzazione dei danni negli elem
enti orizzontali. 

U
n ulteriore innovazione fu l’introduzione del fattore di struttura che consentiva di 

ridurre le azioni sism
iche in funzione della capacità della struttura di dissipare energia e di 
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arsi in m
odo anelastico. T

ale fattore, identificato con “q”, veniva utilizzato per 
abbattere gli spettri elastici dividendone le ordinate e trasform

arli in spettri di progetto.  
D

al punto di vista delle analisi delle sollecitazioni fu introdotta l’analisi statica non 
lineare che consisteva nell’applicare alla struttura un sistem

a di forze crescenti sino 
all’esaurim

ento 
delle 

capacità 
resistenti. 

Q
uesta 

indagine 
consentiva 

di 
individuare 

eventuali punti deboli della struttura. 
V

ennero poi introdotte una serie richieste a livello di particolari costruttivi per tutte le 
tipologie costruttive e per tutti i m

ateriali da costruzione. 
Infine fu inserita la necessità per gli edifici rilevanti o strategici di effettuare la verifica 

di sicurezza nei confronti delle azioni sism
iche, il cui program

m
a tem

porale fu definito dal 
dipartim

ento 
di 

protezione 
civile 

e 
dalle 

regioni 
nei 

m
esi 

successivi 
all’em

anazione 
dell’ordinanza. Q

uesta 
operazione rappresentò 

sicuram
ente l’inizio di un processo di 

conoscenza dello stato di rischio oggettivo degli edifici strategici e rilevanti esistenti m
a fu 

anche dal punto di vista delle risorse da im
piegare sul territorio per l’esecuzioni delle 

verifiche stesse di grande im
patto. L

a conseguenza fu il continuo prorogare della scadenza 
di deposito di dette verifiche fino a fissarla, alm

eno ad oggi, al 31 dicem
bre 2012.  

Successivam
ente all’em

anazione dell’ordinanza 3274/2003 fu em
anato il D

.M
. 14 

Settem
bre 2005 che utilizzava la stessa classificazione sism

ica del territorio introdotta con 
l’O

rdinanza. Q
uesta norm

ativa fu m
olto discussa ed ebbe un percorso m

olto travagliato e 
pertanto, visto anche l’effettivo utilizzo che fu m

olto ridotto, ne tralasciam
o la descrizione. 

C
on 

il 
D

.M
. 

14 
G

ennaio 
2008 

sono 
state 

em
anate 

le 
N

orm
e 

T
ecniche 

per 
le 

C
ostruzioni 2008 (in seguito denom

inate N
T

C
08) che entrarono in vigore in data 01 L

uglio 
2009 con un anno di anticipo rispetto a quanto fissato originariam

ente. L
’ingresso in 

m
aniera 

definitiva 
di 

questo 
im

pianto 
norm

ativo 
fu 

accelerato 
dal 

sism
a 

che 
colpì 

L
’A

bruzzo nella prim
avera del 2009 e rappresentò per gran parte del m

ondo professionale 
una svolta di grande im

portanza. 
C

on l’entrata in vigore delle nuove norm
e tecniche le procedure di calcolo e di verifica 

delle strutture, nonché le regole di progettazione ed esecuzione delle opere, risultano in 
linea con i seguenti indirizzi: 

• 
m

antenim
ento del criterio prestazionale, per quanto consentito dall’esigenza di 

operatività della norm
a stessa; 

• 
coerenza con gli indirizzi norm

ativi a livello com
unitario, sem

pre nel rispetto delle 
esigenze di sicurezza del P

aese e, in particolare, coerenza di form
ato con gli 

E
urocodici, norm

e europee E
N

 orm
ai am

piam
ente diffuse; 

• 
approfondim

ento 
degli 

aspetti 
norm

ativi 
connessi 

alla 
presenza 

delle 
azioni 

sism
iche; 

• 
approfondim

ento delle prescrizioni ed indicazioni relative ai rapporti delle opere 
con il terreno e, in generale, agli aspetti geotecnica. 

 L
e norm

e sono suddivise in dodici capitoli ed, in particolare: 
• 

il C
apitolo 2 individua i principi fondam

entali per la valutazione della sicurezza, 
definendo 

altresì 
gli Stati 

L
im

ite 
U

ltim
i 

(S
L

U
) 

e 
gli Stati 

L
im

ite 
di 

E
sercizio(S

L
E

) per i quali devono essere effettuate le opportune verifiche sulle 
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opere; introduce, inoltre, i concetti di V
ita nom

inale di progetto, C
lassi d’uso e V

ita 
di 

riferim
ento 

delle 
opere; 

classifica, 
infine, 

le 
possibili 

azioni 
agenti 

sulle 
costruzioni ed indica le diverse com

binazioni delle stesse e le verifiche da eseguire; 

• 
il C

apitolo 3 codifica i m
odelli per la descrizione delle azioni agenti sulle strutture 

(pesi e carichi perm
anenti, sovraccarichi variabili, azione sism

ica, azioni del vento, 
azioni della neve, azioni della tem

peratura, azioni eccezionali); 

• 
il C

apitolo 
4 

tratta 
le 

diverse 
tipologie 

di 
costruzioni 

civili 
ed 

industriali 
in 

funzione 
del 

m
ateriale 

utilizzato 
(calcestruzzo, 

acciaio, 
legno, 

m
uratura, 

altri 
m

ateriali); 

• 
il C

apitolo 
5 

disciplina 
i 

criteri 
generali 

e 
le 

indicazioni 
tecniche 

per 
la 

progettazione e l’esecuzione dei ponti stradali e ferroviari; 

• 
il C

apitolo 6 tratta il problem
a della progettazione geotecnica distinguendo, in 

particolare, il progetto e la realizzazione:  
� 

delle opere di fondazione; 
� 

delle opere di sostegno; 
� 

delle opere in sotterraneo; 
� 

delle opere e m
anufatti di m

ateriali sciolti naturali; 
� 

dei fronti di scavo; 
� 

del m
iglioram

ento e rinforzo dei terreni e degli am
m

assi rocciosi; 
� 

del 
consolidam

ento 
dei 

terreni 
interessanti 

opere 
esistenti, 

nonché 
la 

valutazione della sicurezza dei pendii e la fattibilità di opere che hanno 
riflessi su grandi aree. 

• 
il C

apitolo 7 tratta la progettazione in presenza di azioni sism
iche ed introduce un 

im
portante paragrafo riguardante esplicitam

ente i criteri generali di progettazione e 
m

odellazione delle strutture, per la evidente riconosciuta im
portanza che assum

e 
nella progettazione la corretta m

odellazione delle strutture, anche in relazione 
all’orm

ai inevitabile im
piego dei program

m
i autom

atici di calcolo; 

• 
il C

apitolo 8 affronta il delicato problem
a della costruzioni esistenti; dopo i criteri 

generali sulle diverse tipologie di edifici e le variabili che consentono di definirne 
lo stato di conservazione, introduce la distinzione fondam

entale dei tre diversi tipi 
di intervento che possono essere effettuati su una costruzione esistente:  
� 

interventi di adeguam
ento, atti a conseguire i livelli di sicurezza previsti dalle 

N
T

C
; 

� 
interventi 

di 
m

iglioram
ento, 

atti 
ad 

aum
entare 

la 
sicurezza 

strutturale 
esistente pur senza necessariam

ente raggiungere i livelli richiesti dalle N
T

C
; 

� 
riparazioni o interventi locali, che interessino elem

enti isolati e che com
unque 

com
portino un m

iglioram
ento delle condizioni di sicurezza preesistenti. 

• 
il C

apitolo 9 riporta le prescrizioni generali relative al collaudo statico delle opere 
e le responsabilità del collaudatore. Indicazioni sono fornite sulle prove di carico, 
con particolare attenzione alle prove di carico su strutture prefabbricate e ponti; 

• 
il C

apitolo 10 tratta le regole generali per la redazione dei progetti strutturali e 
delle relazioni di calcolo, ovvero della com

pletezza della docum
entazione che 

caratterizza un buon progetto esecutivo. Q
ualora l’analisi strutturale e le relative 
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verifiche siano condotte con l’ausilio di codici di calcolo autom
atico, un apposito 

paragrafo indica al progettista i controlli da effettuare sull’affidabilità dei codici 
utilizzati e l’attendibilità dei risultati ottenuti; 

• 
il C

apitolo 11 com
pleta i contenuti tecnici delle norm

e fornendo le regole di 
qualificazione, 

certificazione 
ed 

accettazione 
dei 

m
ateriali 

e 
prodotti 

per 
uso 

strutturale, rese coerenti con le procedure consolidate del Servizio T
ecnico C

entrale 
e del C

onsiglio Superiore e le disposizioni com
unitarie in m

ateria; 

• 
il C

apitolo 12, infine, segnala a titolo indicativo, alcuni dei più diffusi docum
enti 

tecnici 
che 

possono 
essere 

utilizzati 
in m

ancanza 
di 

specifiche 
indicazioni, 

a 
integrazione delle norm

e in esam
e e per quanto con esse non in contrasto. 
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3. 
Inquadram

ento norm
ativo per la valutazione degli edifici esistenti in c.a. 

 
3.1 P

rem
essa 

 L
a problem

atica della valutazione della sicurezza strutturale e della relativa riduzione 
della vulnerabilità sism

ica degli edifici esistenti in Italia è un tem
a che purtroppo, negli 

ultim
i anni, è diventato di estrem

a im
portanza, anche a causa di gravi eventi sism

ici che 
hanno colpito il territorio nazionale negli ultim

i trent’anni (Irpinia 1980, U
m

bria e M
arche 

1997, M
olise 2002, A

bruzzo 2009) con ingenti danni provocati in term
ini econom

ici m
a 

soprattutto di vite um
ane.  

L
’Italia, com

e m
ostrato nei capitoli precedenti, è un paese caratterizzato da una 

pericolosità sism
ica m

edio-alta e possiede un’elevata vulnerabilità del patrim
onio edilizio 

soprattutto perché la classificazione sism
ica del territorio è stata effettuata in gran parte 

soltanto a partire dal 1981 e sostanzialm
ente com

pletata con le recenti norm
ative. Inoltre, 

anche nei casi di progettazione antisism
ica, le prim

e norm
ative italiane non erano in grado 

di conseguire in m
odo soddisfacente i livelli di prestazione oggi richiesti rispetto al danno 

ed al collasso. P
ertanto, il problem

a del deficit di protezione sism
ica delle costruzioni in 

generale, e di quelle in c.a. in particolare, riguarda, oltre agli edifici progettati a soli carichi 
verticali in zone poi classificate, anche quegli edifici progettati con norm

ative sism
iche 

orm
ai obsolete o in zone in cui classificazioni successive hanno determ

inato un increm
ento 

di sism
icità. 

L
’em

anazione di norm
e per la progettazione in zona sism

ica sia a livello europeo che 
internazionale (E

urocodice 8, FE
M

A
 547), sia a livello nazionale (O

.P.C
.M

. 3274, D
.M

. 
14/09/2005, D

.M
. 14/01/2008 e relativa circolare applicativa n°617 del 2 febbraio 2009), 

che affrontano in m
odo specifico la valutazione della sicurezza degli edifici esistenti, ha 

m
esso in evidenza la necessità di effettuare un controllo globale della vulnerabilità sism

ica 
del patrim

onio esistente ed incoraggiato la com
unità tecnico – scientifica ad avviare 

num
erosi studi sulle strategie e tecniche di intervento per l’adeguam

ento sism
ico degli 

edifici esistenti. 
 3.2 P

restazioni degli edifici esistenti 
 L

’analisi strutturale di un edificio esistente, finalizzata alla determ
inazione del suo 

livello di sicurezza nei confronti dei carichi agenti o prevedibili durante la sua vita residua, 
in particolare dell’azione sism

ica, presenta m
olti più problem

i di quella relativa agli edifici 
di nuova costruzione. Problem

atiche legate alla presenza di fattori di vulnerabilità sism
ica 

dipendenti dalla m
orfologia della struttura, dalla tipologia di m

ateriali im
piegati che 

riflettono 
la 

prassi 
e 

norm
e 

progettuali 
vigenti 

all’epoca 
della 

costruzione, 
se 

non 
addirittura soggette a m

odificazioni incontrollate che si sono susseguite durante la vita del 
m

anufatto.  
L

a 
progettazione 

sism
ica 

prestazionale, 
a 

cui 
orm

ai 
la 

norm
ativa 

nazionale 
ed 

internazionale si riferisce, ha la finalità di richiedere determ
inate “prestazioni strutturali” 

agli edifici, in particolare quelli esistenti, sottoposti a determ
inati eventi sism

ici. Si basa 
sulla definizione di livelli di prestazione strutturale m

ultipli, intesi in genere com
e livello 

di danneggiam
ento delle m

em
brature e/o degli elem

enti secondari, che possono essere 
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� raggiunti, o non superati, quando la struttura è soggetta a vari (m

ultipli) livelli dell’azione 
sism

ica, identificati in genere con param
etri quali l’accelerazione di picco al suolo. Infatti 

richiedere che l’edificio rim
anga in cam

po elastico indipendentem
ente dall’azione sism

ica 
a cui è sottoposto porterebbe a costi elevati di costruzione dei nuovi edifici e costi elevati 
di adeguam

ento per gli edifici esistenti. Il livello prestazionale previsto dai m
aggiori 

C
odici nazionali e internazionali è allora quello di m

inim
izzare i costi totali, prendendo in 

conto anche l’ipotesi di adeguare o addirittura dem
olire l’edificio a seguito di eventi 

sism
ici con determ

inati periodi di ritorno. Il param
etro che riveste un ruolo fondam

entale 
in tal senso è il “livello di pericolosità sism

ica “ del sito ove è ubicato l’edificio, definito 
com

e una m
isura dell’ entità del fenom

eno sism
ico atteso nel sito stesso in un assegnato 

periodo di tem
po. C

om
e tutte le pericolosità essa è quindi una caratteristica del territorio, 

indipendente dai beni e dalle attività um
ane eventualm

ente presenti su di esso. I param
etri 

descrittivi del m
oto del terreno utilizzati per un’analisi di pericolosità sism

ica possono 
essere vari, in dipendenza dai dati disponibili e dalle finalità dello studio; tra i più diffusi ci 
sono l’intensità m

acrosism
ica, il picco di velocità (PG

V
) o di accelerazione (PG

A
), i valori 

spettrali. L
a progettazione sism

ica prestazionale deve quindi prevedere, per una data 
struttura, che essa sia in grado di: 

• 
rim

anere 
in 

cam
po 

elastico 
per 

eventi 
sism

ici 
caratterizzati 

da 
m

odeste 
accelerazioni di picco, senza subire danni; 

• 
resistere ad un livello m

oderato di sism
a senza danni strutturali, accettando solo 

eventuali 
danneggiam

enti 
ad 

elem
enti 

non 
strutturali. 

C
ioè 

la 
struttura 

deve 
garantire una capacità sism

ica superiore della dom
anda in term

ini di forze; 

• 
resistere ad un livello m

aggiore del sism
a, senza crollare m

a accettando anche 
im

portanti e diffusi danneggiam
enti agli elem

enti strutturali e non strutturali. C
ioè 

la struttura deve essere sufficientem
ente duttile da sviluppare un com

portam
ento 

non lineare dissipativo. 
 

Sulla base delle precedenti considerazioni, orm
ai tutti i codici norm

ativi individuano i 
seguenti livelli di prestazione richieste alle strutture (Figura 3.1):  

1. 
O

perational – O
 (operatività): l’intera costruzione, sia nelle sue parti strutturali 

che 
non 

strutturali, 
m

antiene 
un 

com
portam

ento 
elastico 

lineare 
ed 

è 
im

m
ediatam

ente fruibile anche a valle di un evento sism
ico. 

2. 
Im

m
ediate occupancy- IO

 (O
ccupazione im

m
ediata): la costruzione m

antiene un 
com

portam
ento sostanzialm

ente elastico lineare in tutta la sua struttura portante, 
m

entre 
sviluppa 

danneggiam
enti 

lim
itati 

nelle 
porzioni 

non 
strutturali, 

che 
com

unque possono esser riparati in tem
pi relativam

ente brevi. 
3. 

L
ife Safe – L

S (Salvaguardia della vita): sia le parti strutturali che le parti non 
strutturali della costruzione possono subire danneggiam

enti anche consistenti con 
sviluppo di deform

azioni anche in cam
po non lineare, m

a è garantito il “non crollo” 
delle varie m

em
brature in m

odo da garantire la salvaguardia delle vite um
ane. 

4. 
N

ear C
ollapse – N

C
 (prevenzione del collasso): viene garantito il “non collasso” 

della intera costruzione anche se porzioni lim
itate – o param

enti – non strutturali 
possono subire crolli parziali). 
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igura 3.1 – L
ivelli prestazionali 

 L
a norm

ativa italiana per le costruzioni, em
anate col D

.M
. 14/01/2008,. 

Individua i 
seguenti livelli prestazionale attesi (Figura 3.1):  
- 

Per gli Stati lim
ite di esercizio: 

1. 
Stato L

im
ite di O

peratività (S
L

O
): a seguito del terrem

oto la costruzione nel suo 
com

plesso, 
includendo 

gli 
elem

enti 
strutturali, 

quelli 
non 

strutturali, 
le 

apparecchiature rilevanti alla sua funzione, non deve subire danni ed interruzioni 
d'uso significativi; 

2. 
Stato L

im
ite di D

anno (S
L

D
): a seguito del terrem

oto la costruzione nel suo 
com

plesso, 
includendo 

gli 
elem

enti 
strutturali, 

quelli 
non 

strutturali, 
le 

apparecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali da non m
ettere a 

rischio 
gli 

utenti 
e 

da 
non 

com
prom

ettere 
significativam

ente 
la 

capacità 
di 

resistenza 
e 

di 
rigidezza 

nei 
confronti 

delle 
azioni 

verticali 
ed 

orizzontali, 
m

antenendosi im
m

ediatam
ente utilizzabile pur nell’interruzione d’uso di parte delle 

apparecchiature; 
- 

Per gli Stati lim
ite ultim

i: 
3. 

Stato 
L

im
ite 

di 
salvaguardia 

della 
V

ita 
(SL

V
): 

a 
seguito 

del 
terrem

oto 
la 

costruzione subisce rotture e crolli dei com
ponenti non strutturali ed im

piantistici e 
significativi danni dei com

ponenti strutturali cui si associa una perdita significativa 
di rigidezza nei confronti delle azioni orizzontali; la costruzione conserva invece 
una parte della resistenza e rigidezza per azioni verticali e un m

argine di sicurezza 
nei confronti del collasso per azioni sism

iche orizzontali; 
4. 

Stato L
im

ite di prevenzione del C
ollasso (SL

C
): a seguito del terrem

oto la 
costruzione 

subisce 
gravi 

rotture 
e 

crolli 
dei 

com
ponenti 

non 
strutturali 

ed 
im

piantistici e danni m
olto gravi dei com

ponenti strutturali; la costruzione conserva 
ancora un m

argine di sicurezza per azioni verticali ed un esiguo m
argine di 

sicurezza nei confronti del collasso per azioni orizzontali. 
L

a norm
a prescrive che la valutazione della sicurezza e l’eventuale progettazione 

dell’adeguam
ento sism

ico sugli edifici esistenti possono essere eseguiti con riferim
ento ai 

soli S.L
.U

.; si aggiunge inoltre che le verifiche agli S.L
.U

. possono essere eseguite rispetto 
alla condizione di salvaguardia della vita um

ana (S
L

V
) o, in alternativa, alla condizione di 

collasso (S
L

C
).  
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L
a verifica nei confronti degli stati lim

ite di esercizio può essere effettuata stabilendo 
di concerto col il C

om
m

ittente, i relativi livelli di prestazione. 
L

’opportunità 
di 

poter 
trascurare 

la 
verifica 

allo 
stato 

lim
ite 

di 
danno 

trova 
giustificazione nella precisa scelta del norm

atore di focalizzare l’attenzione verso quegli 
stati 

lim
ite 

di 
verifica 

che 
più 

si 
avvicinano 

al 
collasso, 

ritenendo 
quindi 

che 
una 

costruzione esistente debba essere soprattutto preservata dall’eventuale crollo; tuttavia, 
alm

eno per alcune categorie di edifici quali ad esem
pio gli ospedali, dove anche un piccolo 

danneggiam
ento 

può 
provocare 

l’interruzione 
di 

servizi 
di 

prim
aria 

im
portanza, 

la 
valutazione dello stato lim

ite di esercizio diventa assolutam
ente im

prescindibile. 
Q

uindi, per certi edifici può essere m
olto im

portante controllare che per piccoli e più 
ricorrenti terrem

oti, l’edificio non riporti danni alle parti non strutturali, tuttavia la norm
a 

non dà criteri né indicazioni per definire quali sono i casi in cui la verifica agli stati lim
ite 

di esercizio si renda necessaria, rim
andando tutto al concerto tra Progettista e C

om
m

ittente.  
  3.3 L

a valutazione di sicurezza 
 L

a circ.617/09 definisce il concetto di “valutazione della sicurezza” di un edificio 
esistente com

e un procedim
ento quantitativo finalizzato a stabilire se una struttura esistente 

è in grado o m
eno di resistere alle com

binazioni delle azioni di progetto contenute nelle 
N

T
C

08, 
oppure 

a 
determ

inare 
l’entità 

m
assim

a 
delle 

azioni, 
considerate 

nelle 
com

binazioni di progetto previste,che la struttura è capace di sostenere con i m
argini di 

sicurezza richiesti dalle N
T

C
08, definiti dai coefficienti parziali di sicurezza sulle azioni e 

sui m
ateriali. 

L
a procedura di valutazione di un edificio esistente dovrà essere caratterizzata da un 

insiem
e di attività prelim

inari finalizzate alla corretta conoscenza della struttura. G
li edifici 

esistenti, infatti, si differenziano in m
odo significativo da quelli di nuova progettazione per 

i seguenti elem
enti, così com

e indicato anche al §. 8.2 delle N
T

C
 08: 

• 
L

a costruzione riflette lo stato delle conoscenze al tem
po della loro costruzione; 

• 
il progetto può contenere difetti di im

postazione concettuale e di realizzazione non 
evidenziabili;  

• 
la struttura può essere stata soggetta a terrem

oti passati o ad altre azioni accidentali 
i cui effetti non sono palesem

ente em
ersi; 

• 
G

li elem
enti strutturali possono presentare segni di degrado e/o m

odificazioni 
significative rispetto alle situazioni iniziali.  

L
e N

T
C

08, m
a già precedentem

ente l’O
rdinanza P.C

.M
. 3274/2003 e s.m

.i., stabilisce 
la fondam

entale im
portanza dell’esecuzione di una fase prelim

inare in cui deve essere 
pianificata 

una 
cam

pagna 
di 

indagine 
con 

l’obiettivo 
di 

arrivare 
ad 

una 
precisa 

“conoscenza” 
del 

m
anufatto, 

tradotto 
analiticam

ente 
da 

un 
opportuno 

Fattore 
di 

C
onfidenza (FC

). L
a conoscenza approfondita delle caratteristiche delle strutture di un 

edificio, attraverso l’esam
e dei progetti originari, delle relazioni di calcolo, dei certificati di 

prova sui m
ateriali im

piegati e di collaudo, il tutto integrato con la stim
a in situ delle 

proprietà m
eccaniche dei m

ateriali, col rilievo dei dettagli costruttivi e il loro stato, 
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� fornisce il “livello di conoscenza” della struttura indagata, fondam

entale per la valutazione 
del grado di sicurezza posseduto dall’edificio nei confronti delle azioni sism

iche. L
e 

vigenti 
norm

ative 
nazionali 

(N
T

C
08) 

ed 
E

uropee 
(E

C
8), 

prevedono 
tre 

livelli 
di 

conoscenza (L
C

): 

• 
L

C
1 - conoscenza lim

itata; 
• 

L
C

2 - conoscenza adeguata; 
• 

L
C

3 - conoscenza accurata. 
A

 seconda del livello di conoscenza che si vuole raggiungere, variano la quantità di 
elem

enti da indagare e il num
ero di cam

pioni di m
ateriale da sottoporre a indagini in situ 

e/o in laboratorio.    
K

N
O

W
L

E
D

G
E

 

L
E

V
E

L
S 

G
E

O
M

E
T

R
Y

 A
N

D
 

R
E

IN
F

O
R

C
E

M
E

N
T 

S
T

R
U

C
T

U
R

A
L 

 D
E

T
A

IL
S 

M
A

T
E

R
IA

L
 

P
R

O
P

E
R

T
IE

S 
A

N
A

L
Y

SE
S 

A
L

L
O

W
E

D 
C

.F
 

K
L

1 

From
 original draw

ing 
or from

 site 
investigation on 

specim
ens 

O
r 

Full new
 site 

investigation 

From
 sim

ilated design according 
w

ith relevant practice and 
lim

ited in-situ inspections 

D
efault values in accordance 

w
ith standards of the tim

e of 
construction and from

 lim
ited 

in-situ testing 

L
inear Static 
or L

inear 
D

ynam
ic 

1,35 

K
L

2 

From
 incom

plete original 
construction draw

ings and 
lim

ited in-situ inspections 
O

r 
From

 extended in-situ 
inspections 

From
 original design 

specifications and lim
ited in-

situ testing 
O

r 
From

 extending in-situ testing 

L
inear (static 

or dynam
ic) 

and N
on-

L
inear (Static 

or D
ynam

ic) 

1,20 

K
L

3 

From
 original construction 

draw
ings and lim

ited in-situ 
verifications 

O
r 

From
 com

prehensive in-situ 
verifications 

From
 original test reports and 

lim
ited in-situ testing 

O
r 

From
 com

prehensive in-situ 
testing 

L
inear (static 

or dynam
ic) 

and N
on-

L
inear (Static 

or D
ynam

ic) 

1,00 

T
abella 3.1 – L

ivelli di C
onoscenza e rispettivi F

attori di C
onfidenza previsti dall’E

C
8  

�L
IV

E
L

L
O

 D
I 

C
O

N
O

SC
E

N
Z

A
 

G
E

O
M

E
T

R
IA

  
(C

A
R

P
E

N
T

E
R

IE) 
D

E
T

T
A

G
L

I 

ST
R

U
T

T
U

R
A

L
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L
C

1 

D
a disegni di 

carpenteria originali 
con rilievo visivo a 

cam
pione  

O
ppure 

R
ilievo ex-novo 

com
pleto 

Progetto sim
ulato in accordo 

alle norm
e dell’epoca e lim

itate 
verifiche in-situ 

V
alori usuali per la pratica 
costruttiva dell’opera e  
lim

itate prove in-situ 

A
nalisi lineare 

statica o 
dinam

ica 
1,35 

L
C

2 

D
isegni costruttivi incom

plete 
con lim

itate verifiche in-situ 
O

ppure 
estese verifiche in-situ 

D
alle specifiche originali di 

progetto o dai certificati di 
prova originali con lim

itate 
prove in-situ 

O
ppure  

estese prove in situ 

T
utti 

1,20 

L
C

3 

D
isegni costruttivi com

plete 
con lim

itate verifiche in-situ 
O

ppure 
esaustive verifiche in-situ 

D
ai certificati di prova 

originali o dalle specifiche 
originali di progetto con 

estese prove in-situ 
O

ppure 
esaustive prove in-situ  

T
utti 

1,00 

T
abella 3.2 - L

ivelli di C
onoscenza e rispettivi F

attori di C
onfidenza previsti da N

T
C

08 e C
IR

C
09 

�

L
a stim

a delle caratteristiche dei m
ateriali è tanto più attendibile quanto m

aggiore è 
l’estensione delle indagini eseguite sul costruito da analizzare. Sia l’E

C
8 che le N

T
C

08 
utilizzano un coefficiente di sicurezza, detto fattore di confidenza FC

, che riassum
e 

l’attendibilità e l’estensione delle indagini eseguite (T
abella 3.1, T

abella 3.2) .  
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Il livello di conoscenza è un param
etro che influenza anche la m

etodologia di analisi 
da effettuare sull’edificio. U

na conoscenza approssim
ativa delle proprietà m

eccaniche dei 
m

ateriali richiede una definizione di m
odelli di calcolo sem

plificati ed a com
portam

ento 
lineare, in quanto l’utilizzo di m

odelli e teorie più sofisticate perm
etterebbe di pervenire a 

risultati più precisi basati però su dati approssim
ati. U

na conoscenza approfondita della 
costruzione, sia in term

ini di dettagli strutturali che m
eccanici, consente la realizzazione di 

m
odelli 

di 
calcolo 

sofisticati, 
in 

grado 
di 

cogliere 
anche 

la 
risposta 

non-lineare 
dei 

m
ateriali sottoposti ad azioni sism

iche. 
E

ntram
be le norm

e (N
T

C
08 - E

C
8) prendono in considerazione i seguenti quattro 

diversi m
etodi di analisi: 

• 
analisi statica lineare; 

• 
analisi dinam

ica m
odale; 

• 
analisi statica non-lineare; 

• 
analisi dinam

ica non-lineare. 
 

L
a scelta tra un m

etodo e l’altro dipende dalle caratteristiche (regolarità, periodi propri 
caratteristici) e dall’im

portanza della struttura che si sta studiando. I m
etodi di analisi 

elastica (statica equivalente e dinam
ica m

odale con spettro di risposta) sono approcci 
originariam

ente pensati per la progettazione di nuovi edifici in zona sism
ica, in cui viene 

utilizzato un valore dell’azione sism
ica opportunam

ente ridotto di un fattore q che dipende 
dalle caratteristiche di duttilità globale della struttura, nell’ipotesi che siano com

unque 
attuate tutta una serie di prescrizioni di dettaglio costruttivo tese a garantire il suddetto 
com

portam
ento duttile.  

R
elativam

ente alle strutture esistenti in c.a., il D
.M

. 14/01/2008 perm
ette di eseguire le 

verifiche solo con riferim
ento agli S

L
U

, considerando facoltativa l’eventualità di effettuare 
verifiche agli S

L
E

. C
on riferim

ento alla verifica agli S
L

U
, ed in particolare allo Stato 

L
im

ite di Salvaguardia della V
ita (per il quale le norm

e consentono anche l’utilizzo dello 
spettro ridotto), le N

T
C

08 perm
ettono due m

odalità di analisi lineare: l’analisi statica 
lineare con spettro elastico e l’analisi statica lineare con fattore q. Il prim

o m
etodo è 

applicato utilizzando lo spettro elastico determ
inato per il sito in cui sorge la struttura, e 

non 
quello 

di 
progetto, 

eseguendo 
verifiche 

di 
deform

abilità 
sugli 

elem
enti 

a 
com

portam
ento duttile e verifiche di resistenza sugli elem

enti a com
portam

ento fragile, 
considerati nella condizione di collasso, ovvero in cui tutti gli elem

enti duttili ad essi 
collegati hanno raggiunto la loro m

assim
a deform

azione. In tal m
odo, la verifica si 

svincola 
dal 

dover 
considerare 

il 
coefficiente 

di 
struttura, 

spostando 
il 

problem
a 

dall’esecuzione di verifiche di resistenza per tutti gli elem
enti strutturali ad una verifica 

della capacità strutturale deform
ativa che si traduce nella possibilità di sviluppare un 

m
eccanism

o dissipativo dell’energia. Infatti, a parte il caso in cui una costruzione possieda 
la resistenza necessaria ad assorbire il sism

a in cam
po elastico, i m

etodi di analisi lineare 
non sono in grado di restituire adeguatam

ente la richiesta sism
ica di ogni singolo elem

ento 
strutturale. Q

uesto perché con tale m
etodo non è 

assolutam
ente possibile stim

are la 
risposta strutturale in cam

po inelastico.  
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C
on il secondo m

etodo è possibile utilizzare lo spettro di progetto che si ottiene 
riducendo le ordinate dello spettro elastico di un coefficiente detto fattore di struttura q, il 
cui valore è scelto nel cam

po fra 1.5 e 3. In particolare, per elem
enti caratterizzati da un 

m
eccanism

o 
di 

tipo 
duttile, 

ovvero 
definiti 

da 
un 

com
portam

ento 
prevalentem

ente 
flessionale, il fattore di struttura q viene scelto nell’intervallo pari [1.5, 3.0] sulla base della 
regolarità ed ai tassi di lavoro dei m

ateriali; m
entre gli elem

enti definiti da un m
eccanism

o 
fragile il fattore di struttura è univocam

ente definito e pari a 1.5. 
L

e verifiche da effettuare sono quelle classiche in term
ini di resistenza. Il problem

a 
principale è che la norm

ativa non fornisce ulteriori indicazioni per la quantificazione di q, 
a differenza del caso degli edifici di nuova costruzione, dove  sono assegnati determ

inati 
valori in funzione: del livello di duttilità attesa, della tipologia strutturale e della regolarità 
dell’edificio, 

m
a 

sem
pre 

nell’ipotesi 
che 

siano 
com

unque 
attuate 

tutta 
una 

serie 
di 

prescrizioni di dettaglio costruttivo tese a garantire un com
portam

ento duttile globale.  
N

el caso degli edifici esistenti risulta infatti piuttosto com
plicato definire in m

odo 
affidabile il fattore di struttura q che li caratterizza. Q

uesto per le difficoltà di poter 
considerare im

plicitam
ente l’assorbim

ento in cam
po non lineare, essendo tale fattore 

dipendente fortem
ente dalle proprietà post-elastiche dei m

ateriali, dalla localizzazione 
delle deform

azioni plastiche nonché dalla configurazione m
orfologica della costruzione. 
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4. 
C

onclusioni e cenni sul convenzionalism
o del calcolo strutturale 

 
N

ei capitoli precedenti si è passata rapidam
ente in rassegna l’evoluzione com

piuta, 
negli 

ultim
i 

cento 
anni 

circa, 
dalla 

norm
ativa 

tecnica 
per 

le 
costruzioni 

e 
dalla 

classificazione sism
ica del territorio. U

na cosi rapida e m
utevole evoluzione ha dato luogo 

nell’am
bito della tecnica delle costruzioni a un gigantesco accrescim

ento di nozioni e di 
m

etodi di calcolo particolari. L
e norm

e sono figlie della cultura tecnica del m
om

ento, e in 
quanto tali continuam

ente si evolvono nella prassi e nell’em
ergere di nuove culture, 

diverse per ipotesi e proposte, m
a pur sem

pre accom
unate da un sostanziale carattere 

convenzionale.  
T

ale carattere convenzionale è particolarm
ente accentuato per le norm

e riguardanti la 
progettazione in zona sism

ica e ancor di più per ciò che riguarda la verifica dell’esistente 
nei confronti di questo tipo di sollecitazioni. 

Infatti, 
se 

per 
la 

progettazione 
sism

ica 
di 

nuove 
costruzioni 

tale 
carattere 

convenzionale 
è 

lim
itato, 

si 
fa 

per 
dire, 

alla 
sem

plificazione 
di 

problem
i 

com
plessi 

attraverso l’utilizzo di m
etodi di calcolo che discretizzano la realtà in qualche cosa di 

gestibile dal punto di vista num
erico, la verifica delle strutture esistenti som

m
a a questa 

sem
plificazione una grande aleatorietà riguardante la conoscenza e l’interpretazione del 

com
portam

ento di ciò che è già realizzato e di cui il professionista è chiam
ato a posteriori 

ad esprim
ere un giudizio di sicurezza.   

 L
a costante richiesta di risposte da parte della collettività, che necessità di una 

definizione “netta” della soglia della sicurezza, ha portato all’illusione di poter descrivere 
la situazione reale del costruito attraverso l’espressione di un singolo num

ero figlio di 
m

olteplici ipotesi e caratterizzato da una forte com
ponente di variabilità. Q

uesto bisogno 
incessante di tracciare una linea precisa tra ciò che viene reputato “sicuro” e ciò che invece 
non lo è, ha fatto si che venisse m

eno la visione globale del problem
a. 

C
on riferim

ento a quanto appena accennato si riporta di seguito un breve passaggio, 
estratto 

dall’articolo 
“Il 

convenzionalism
o 

nel 
calcolo 

strutturale 
sism

ico”[8], 
del 

professore em
erito ing. P

iero P
ozzati: 

“...m
i sem

bra opportuno concludere osservando in via generale che, relativam
ente ai 

m
etodi di calcolo e alle norm

ative, si debba evitare di dar loro im
portanza eccessiva, 

per non m
ettere in om

bra la progettazione vera e propria. L
a quale ha nel calcolo 

soltanto una delle sue fasi, seppure fondam
entale, m

entre trova in altre questioni 
aspetti 

altrettanto 
qualificanti: 

intendo 
soprattutto 

la 
concezione 

generale 
delle 

strutture; l’arm
onica distribuzione delle m

asse; i particolari costruttivi; l’analisi dei 
problem

i esecutivi e dei costi; l’esam
e critico del com

portam
ento generale della 

costruzione com
prendente anche, e non secondariam

ente, la presenza di elem
enti non 

strutturali 
e 

della 
parte 

del 
terreno 

coinvolta 
dalla 

struttura. 
F

atti, 
questi, 

che 

debbono entrare nel vivo del processo progettuale, divenendo una forza unica e ogni 
volta 

diversa. 
F

atti 
che non 

possono essere 
unitariam

ente colti da 
elaborazioni 

num
eriche e com

puters com
e invece può riuscire a fare la m

ente um
ana con gli 

insostituibili ausili, peculiari soltanto ad essa, dell’intuizione, dell’inventiva, della 

fantasia, della creatività.”
.  
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P
arte Seconda 

5. 
P

rem
essa 

 N
ella presente Parte Seconda si riporta lo stato dell’arte in m

erito al com
portam

ento 
sism

ico delle pareti in conglom
erato cem

entizio arm
ato. S

i farà riferim
ento, oltre che alle 

norm
ative 

tecniche 
di 

m
aggiore 

rilievo, 
com

e 
per 

esem
pio 

N
orm

e 
T

ecniche 
per 

le 
C

ostruzioni “N
T

C
2008” e relativa C

ircolare esplicativa n. 617/2009, E
urocodici E

C
2 ed 

E
C

8 ed A
.C

.I. 318, anche ai testi classici di R
. Park e T

. Paulay, T
. Paulay e M

.J.N
. 

Priestley, B
. Stafford Sm

ith, A
. C

oull, F. L
eonhardt e P. Pozzati. 

 Il ruolo determ
inante delle pareti in calcestruzzo arm

ato nella risposta sism
ica degli 

edifici è oram
ai largam

ente riconosciuto. T
ali pareti, infatti, se collocate nell'edificio in 

posizioni opportune, concorrono a form
are un sistem

a sism
o resistente di grande efficacia. 

Inoltre, contenendo gli spostam
enti, esse sono in grado di garantire protezione anche agli 

elem
enti non strutturali. M

entre per edifici sino a venti piani il loro im
piego rappresenta 

essenzialm
ente una scelta progettuale, per edifici più alti, soprattutto sopra i trenta piani, 

l’uso delle pareti in calcestruzzo arm
ato diventa essenziale sia per il controllo degli 

spostam
enti che per il contenim

ento dei costi di costruzione. 
D

al m
om

ento che la m
assim

a parte delle forze orizzontali che agiscono sull’edificio 
vengono sopportate da queste pareti, esse sono spesso chiam

ate pareti di taglio. C
iò 

farebbe pensare che il com
portam

ento inelastico di questi sistem
i strutturali sia governato 

dall’azione tagliante m
a, nonostante rare eccezioni, è vero il contrario. È

 infatti onere del 
progettista escludere m

eccanism
i di rottura di tipo fragile. N

el seguito, quindi, per evitare 
questa errata connotazione si preferirà il term

ine di pareti strutturali a quello di pareti di 
taglio. 

N
el progetto delle pareti strutturali, un progettista deve garantire prestazioni elevate in 

term
ini di rigidezza, di resistenza e di duttilità e le pareti strutturali sono in grado di 

soddisfare queste richieste in m
odo significativo. Innanzitutto, gli edifici che adottano 

questi sistem
i strutturali sono di gran lunga più rigidi rispetto agli edifici intelaiati e ciò 

consente di evitare deform
azioni eccessive, alm

eno in presenza di sism
i non distruttivi. 

G
razie a ciò si può spesso evitare di isolare m

olti com
ponenti non strutturali dell'edificio 

dal suo nucleo sism
o resistente. Inoltre, opportune arm

ature longitudinali e trasversali sono 
in grado di garantire la resistenza necessaria nei confronti di eventi eccezionali ossia 
terrem

oti distruttivi.  
T

uttavia, la convinzione che le pareti strutturali siano sistem
i fragili è ancora diffusa in 

alcuni paesi com
e conseguenza del collasso per taglio di pareti arm

ate in m
odo non 

corretto. È
 da osservare a questo proposito che il fattore di struttura, im

piegato in fase di 
progetto, è indirettam

ente correlato alla stim
a degli spostam

enti ultim
i dell’edificio. Per 

tale m
otivo, non è infrequente che edifici progettati con fattori di struttura troppo elevati e 

dunque in presenza di forze ridotte m
a senza il controllo della effettiva diffusione delle 

plasticizzazioni, 
presentino 

spostam
enti 

ultim
i 

di 
progetto 

che 
possono 

provocare 
il 

collasso della struttura. P
er evitare tale eventualità alcune norm

ative, com
e ad esem

pio 
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urocodice 8 e le N
T

C
2008 (D

.M
. 14.01.2008), richiedono che gli edifici con pareti 

strutturali siano progettate con fattori di struttura inferiori rispetto alle strutture intelaiate. 
Il controllo degli spostam

enti si è rivelato un problem
a di im

portanza sem
pre più 

rilevante e ha m
ostrato la sua im

portanza anche alla luce degli eventi sism
ici che hanno 

colpito 
la 

penisola 
italiana 

negli 
ultim

i 
anni. 

Infatti, 
l'eccessiva 

deform
abilità 

degli 
elem

enti strutturali ha provocato a volte ingenti danni econom
ici e l’inagibilità degli edifici 

anche in presenza di danni trascurabili alle strutture. Il m
ancato controllo degli spostam

enti 
è evidentem

ente da attribuire al m
etodo utilizzato per la progettazione sism

ica degli edifici. 
L

'approccio contem
plato dalla norm

ativa italiana ed europea per la progettazione di 
strutture in am

bito sism
ico prevede che si adotti una distribuzione delle forze sism

iche 
proporzionale ai m

odi elastici di vibrare del sistem
a strutturale e allo spettro elastico di 

risposta ridotto attraverso il fattore di struttura. Q
uesto m

etodo, denom
inato analisi m

odale 
con spettro di risposta e conosciuto con il term

ine di approccio alle forze (L
FD

B
), 

nonostante la sua diffusione è stato criticato da diversi autori, tra i quali Priestley e C
alvi 

(1993). Infatti, uno dei principali lim
iti dell'approccio alle forze deriva dal fatto che gli 

spostam
enti di progetto sono ricavati a partire da rigidezze elastiche m

entre si tiene conto 
del degrado della struttura introducendo in m

odo forfetario, per tutti gli elem
enti sism

o-
resistenti, una rigidezza di tipo fessurato che può essere considerata fino alla m

età della 
rigidezza elastica. 

R
ecentem

ente si è sviluppato un nuovo m
etodo di progetto basato sul contenim

ento 
degli spostam

enti della struttura entro certi lim
iti ritenuti am

m
issibili, denom

inato D
irect 

D
isplacem

ent B
ased D

esign (D
D

B
D

). T
ale m

etodo rappresenta una possibile procedura di 
progettazione agli spostam

enti tra le diverse procedure D
B

D
 presenti in letteratura (M

.J.N
. 

Priestley, G
.M

. C
alvi e M

.J. K
ow

alsky). N
ella fattispecie gli autori G

.M
. C

alvi e T
.J. 

Sullivan hanno sviluppato un “codice m
odello” pubblicato in IU

SS P
ress, P

avia nel 2009.   
L

o studio che ha prodotto il detto “codice m
odello” è stato svolto nell’am

bito di una 
convenzione triennale stipulata fra il D

ipartim
ento della Protezione C

ivile e la R
ete dei 

L
aboratori U

niversitari di Ingegneria Sism
ica (R

eL
U

IS
) (D

ip. Prot. C
ivile – R

eL
U

IS
, 

2005) ed ha coinvolto tredici enti di ricerca italiani, tra cui il D
ipartim

ento di Ingegneria 
dell’U

niversità di Ferrara (M
. R

izzato, N
 T

ullini, F. L
audiero, 2009). 
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6. 
C

om
portam

ento globale di strutture a pareti sism
o-resistenti 

 

L
a prim

a problem
atica che si andrà ad affrontare sarà quella relativa al com

portam
ento 

globale delle strutture a pareti in cem
ento arm

ato e il relativo calcolo delle sollecitazioni di 
progetto. 

  6.1 A
nalisi del com

portam
ento di pareti snelle (slender w

alls) 
 

Si analizzerà in prim
o luogo il com

portam
ento di pareti snelle di elevata altezza dette 

“tall w
alls”. T

ali strutture, si com
portano essenzialm

ente com
e travi essendo lo sforzo 

norm
ale praticam

ente trascurabile nella m
aggioranza dei casi, poiché le stesse pareti non 

sono deputate a portare carichi gravitazionali ad eccezione del peso proprio. Inoltre, le 
ridotte 

sezioni 
possono 

far 
nascere 

problem
i 

di 
instabilità 

dell’arm
atura 

al 
lem

bo 
com

presso. L
e azioni orizzontali sono trasm

esse a tali elem
enti attraverso i solai che sono 

considerati com
e diafram

m
i infinitam

ente rigidi nel loro piano. Pertanto una parete di 
questo tipo è assim

ilabile ad una lunga m
ensola soggetta a m

om
ento flettente, a forze di 

taglio generate dai carichi orizzontali, e a com
pressione assiale causata dalla gravità. 

 
F

igura 6.1 – P
arete di taglio  
  

6.2 A
nalisi del com

portam
ento di pareti tozze (squat w

alls) 
 

L
e pareti tozze, definite “squat w

alls”, presentano un rapporto tra altezza e lunghezza 
m

olto basso e generalm
ente la resistenza a taglio e i relativi rinforzi non possono essere 

valutati usando le tecniche applicate alle pareti alte, inoltre la flessione e il taglio non 
possono essere trattati separatam

ente perché risultano strettam
ente correlati tra loro. Sarà 

necessario predisporre una lim
itata arm

atura m
etallica per sostenere la flessione in quanto 

è presente un braccio interno di elevate dim
ensioni e, di conseguenza, sarà opportuno 

distribuire il rinforzo verticale uniform
em

ente sull’intera lunghezza.  
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In risposta a forzanti di origine sism
ica la perdita di duttilità in queste pareti non 

assum
e una grande im

portanza, infatti, per tali elem
enti solitam

ente non si oltrepassa il 
lim

ite elastico. 

�
F

igura 6.2 – P
areti di taglio snelle e tozze  

 
L

e pareti tozze possono suddividersi in tre tipologie di pareti.  
L

e prim
e sono dette “elastic w

alls”, ossia strutture che rim
angono in cam

po elastico 
anche sotto l’azione di terrem

oti di norm
ale intensità. L

a m
aggior parte delle squat w

alls, 
com

e anticipato, appartiene a questo gruppo.  
L

e seconde sono dette “rocking w
alls”, ossia strutture che, sostenendo una piccola 

forza 
assiale, 

hanno 
resistenza 

lim
itata 

alle 
azioni 

laterali 
per 

via 
del 

loro 
stesso 

ribaltam
ento. 

 Per ultim
e vengono considerate le “ductile w

alls”. Q
uesti elem

enti in genere si 
incontrano in edifici relativam

ente bassi dove poche pareti devono resistere totalm
ente 

all’azione orizzontale. In m
olti casi la resistenza flessionale di queste pareti è m

olto grande 
ed è difficile abbinarla con la corrispondente resistenza a taglio. Q

ueste pareti possono 
quindi andare in crisi per taglio. T

ale crisi si può accettare a condizione che il m
uro 

richieda una duttilità m
olto m

inore rispetto a quella prevista per le pareti snelle. T
ali pareti 

sono classificate com
e strutture con ridotta duttilità. 

  6.3 A
nalisi del com

portam
ento di pareti accoppiate (coupled w

alls) 
 

U
n’ulteriore tipologia di pareti m

olto interessanti dal punto di vista applicativo, sono 
le 

cosiddette 
“coupled 

w
alls” 

ossia 
le 

pareti 
accoppiate. 

Spesso, 
infatti, 

per 
m

otivi 
architettonici è necessario lasciare delle aperture nelle pareti, per esem

pio finestre o porte, 
e queste sono trattate com

e pareti accoppiate attraverso travi. L
’accoppiam

ento avviene 
sostanzialm

ente a m
ezzo di piccole travi che perm

ettono di trasm
ettere le forze di taglio da 

una parete all’altra com
e è possibile notare nella Figura 6.3, in questo m

odo le travi di 
accoppiam

ento sono soggette sia a taglio che a flessione. E
ssendo, per queste travi, m

olto 
piccolo il rapporto luce/altezza le deform

azioni dovute al taglio possono essere m
olto 

significative. L
a loro grande rigidezza fa si che siano sensibili ai m

ovim
enti relativi tra i 

due elem
enti che collegano, quindi le deform

azioni assiali delle pareti accoppiate, che 
generano tali m

ovim
enti, devono essere assolutam

ente considerate nello studio globale del 
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a. Per tali m
otivi le tecniche di analisi delle norm

ali travi non possono essere 
facilm

ente applicate alle travi di accoppiam
ento. 

 

 
F

igura 6.3 – P
areti accoppiate: a) Struttura prototipo; b) M

odello m
atem

atico; c) A
zioni interne ed esterne 

 L
’analisi di queste pareti risulta essere più com

plessa rispetto a quella effettuata per le 
pareti piene, è possibile usare il m

etodo lam
inare di R

ossm
an-B

eck che sostanzialm
ente 

sostiene 
che 

l’equilibrio 
di 

un’azione 
esterna, 

com
e 

m
om

ento 
flettente, 

deve 
essere 

supportata, in ogni sezione orizzontale, da tutta la struttura della parete. Q
uindi: 

 
 

 
 

       ! � " � # �$%&
 

 
 

 
         (6.1) 

D
ove M

0  è il m
om

ento esterno,  "  e  #  sono i m
om

enti interni generati nel m
uro 1 e 

nel m
uro 2 e &

 indica la forza assiale indotta nei m
uri, trazione nel m

uro 1 e com
pressione 

nel m
uro 2. I diversi segni sono visibili nella precedente Figura 6.3 e tutto ciò deve essere 

considerato ad una generica sezione x del m
uro. L

o scopo dell’analisi lam
inare è quello di 

determ
inare le sollecitazioni interne sopra esposte. O

gni lam
ina è soggetta a forze taglianti, 

carichi assiali e ad una quota parte delle azioni esterne com
e è m

ostrato nella Figura 6.3c. 
C

hiaram
ente proprio per l’espressione vista in precedenza si ha una m

igliore efficienza 

quando il contributo $%&
 risulta essere predom

inate perché in questo m
odo si ha che i due 

m
om

enti supportati dalle pareti risultano essere m
inori a parità di m

om
ento esterno M

0  . Il 

contributo del prodotto $%&
 si può vedere graficam

ente nella Figura 6.4 da cui risulta 
oltrem

odo evidente che m
inore è lo spessore della trave di accoppiam

ento e m
inore risulta 

essere il contributo di $%&
. 
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F

igura 6.4 – C
om

portam
ento a m

om
ento di pareti accoppiate 

 
Q

ueste pareti, com
e già accennato, sono connesse da elem

enti che trasferiscono solo 
carichi 

assiali, 
quando 

viene 
applicato 

un 
m

om
ento 

esterno 
questo 

viene 
ripartito 

proporzionalm
ente sui due m

uri laterali in base alla loro rigidezza. Se le due pareti sono 
connesse da travi rigide, com

e per esem
pio travi di accoppiam

ento, il m
om

ento applicato 
sarà sopportato dall’intera sezione della parete com

e è rappresentato in Figura 6.5c. 

 
F

igura 6.5 – R
ipartizione del M

om
ento in pareti accoppiate 

 
Q

uando le pareti sono soggette all’azione dei carichi laterali le estrem
ità delle travi di 

accoppiam
ento ruotano e si spostano verticalm

ente com
e m

ostrato in Figura 6.6. L
a 

flessione genera azioni taglianti nelle travi le quali rispondono generando m
om

enti di 
senso opposto a quello esterno su entram

be le pareti. Inoltre tali azioni trasferiscono carichi 
assiali che possono essere di trazione o di com

pressione.  
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�
F

igura 6.6 – C
om

portam
ento a carichi laterali di pareti accoppiate 

 
Il m

etodo di analisi proposto da Sm
ith e C

oull è quello del m
ezzo continuo. Si basa 

sull’assunzione secondo cui le connessioni orizzontali sono efficacem
ente spalm

ate lungo 
l’altezza dell’edificio in m

odo da produrre una connessione equivalente tra gli elem
enti 

verticali della struttura. L
a rappresentazione schem

atica di tale m
etodo è visibile nella 

Figura 6.7. 

 
F

igura 6.7 – R
appresentazione di una parete accoppiata (a) attraverso un m

odello continuo (b)  
 

L
e ipotesi fondam

entali del m
etodo del m

ezzo continuo sono:  
1) 

L
e proprietà delle pareti e delle connessioni non variano lungo l’altezza e 

l’altezza di ogni piano risulta essere costante.  
2) 

C
onservazione delle sezioni piane.  

3) 
L

’insiem
e delle travi di collegam

ento, che hanno rigidezza flessionale pari a 
E

Ib , deve essere rim
piazzato da un m

ezzo continuo equivalente con rigidezza 
flessionale pari a E

Ib /h  per unità di lunghezza, dove h è l’altezza di piano.  
4) 

L
o spostam

ento orizzontale così com
e la curvatura delle due pareti deve essere 

uguale lungo l’altezza della struttura e da questo ne segue che il m
om

ento 
flettente in ogni parete sarà proporzionale alla rigidezza flessionale della stessa.  
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5) 
L

e azioni flettenti, quelle taglianti e quelle assiali devono essere portate dal 
discreto al continuo ed avranno intensità m

, q ed n per unità di lunghezza.  

In particolare, com
e si nota nella Figura 6.8 � nei m

ezzi di connessione agiscono i tagli 
di piano di intensità q(z) e le forze assiali n(z) . Q

uindi la forza N
 in ogni parete ad un 

determ
inato livello z sarà: 

                               
 

    '�( )*+ ,
-

��
�

�
������������������������(6.2) 

O
, differenziando: 

 
 

 
 

 
     )�. /0/- ������

�
�

�
�����������(6.3) 

 
F

igura 6.8 – Sforzi interni in una parete accoppiata 
 C

on riferim
ento sem

pre alla Figura 6.8 si considererà la condizione di com
patibilità 

degli spostam
enti verticali tenendo conto che questi sono dovuti a quattro diverse azioni.  

L
a prim

a è una rotazione della sezione della parete dovuta alla flessione. Sotto 
l’azione del m

om
ento flettente la stessa si curva e le sezioni ruotano. C

i sono due form
e di 

azioni flettenti, la prim
a è dovuta all’applicazione del carico esterno m

entre la seconda alle 
forze di taglio ed alle forze assiali che nascono nelle travi di collegam

ento. L
o spostam

ento 
verticale relativo sarà: 

 
 

      
     �1" �� �# ��2" � /3/- �� �# ��2# � /3/- �$% /3/- �����

�
�����������(6.4) 

�
F

igura 6.9 – Schem
atizzazione dello spostam

ento δδδ δ
1  

 In secondo luogo bisogna considerare le deform
azioni flessionali e taglianti delle travi 

di connessione sotto l’azione del taglio di piano. Si prende un tratto elem
entare del m

ezzo 
di 

connessione 
di 

spessore 
dz 

che 
viene 

considerato 
com

e 
una 

m
ensola 

incastrata 
all’estrem

ità interna della parete. L
a sua rigidezza flessionale è pari a (E

Ib /h)dz e tale 
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ensola risulta essere caricata all’estrem
ità libera da una forza pari a qdz. In seguito alla 

flessione lo spostam
ento relativo sarà: 

       
 

 
�1# �.�% 4/-56 789: ;/- %� �5 � 5�. 4� <="#>?9 ���������

�
����������(6.5) 

dove b è la lunghezza della trave. 
 G

li effetti della deform
azione tagliante possono essere valutati sostituendo la reale 

rigidezza flessionale E
Ib  con una equivalente Ic  dove: 

 
 

 
 

 
         @A �

?9"BC        
 

 
 

         (6.6) 

dove r è: 

 
            

 
 

         D� "#>?9E FGH ��������������
�

�
����������(6.7) 

T
enendo conto della relazione tra sforzo norm

ale e taglio di piano e considerando 

anche la rigidezza flessionale appena definita, il δ
2  visto in precedenza diventa: 

  
 

 
 

 
     �1# �

� <="#>?I /0/-      
 

 
 

         (6.8) 

 
F

igura 6.10 – Schem
atizzazione dello spostam

ento δδδ δ
2  

 
C

onseguentem
ente bisognerà tener conto delle deform

azioni assiali delle pareti dovute 
all’azione delle forze N

. Q
ueste genereranno ad ogni livello z degli spostam

enti relativi 
pari a: 

 
 

 
 

 �15 �. "> � "HJ � "HF �( '*+
-!

����
�

�
����������(6.9) 

�
F

igura 6.11 – Schem
atizzazione dello spostam

ento δδδ δ
3  

 
Infine, spostam

enti relativi verticali o rotazionali della base, com
e possono essere 

cedim
enti delle fondazioni, inducono uno spostam

ento relativo pari a: 
  

 
 

 
          �1K �.�1L ��M1N ��1� ���

�
��

���������(6.10) 
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F

igura 6.12 – Schem
atizzazione dello spostam

ento δδδ δ
4  

 Per soddisfare la condizione di com
patibilità degli spostam

enti relativi verticali la 
som

m
a dei diversi contributi visti sinora deve essere nulla. Q

uindi: 
 

  
 

        $% /3/- � � <="#>?I /0/- . "> � "HJ � "HF �( '*+
-!

���1� ��
    

 
         (6.11) 

 N
ei casi più com

uni di fondazioni rigide l’ultim
o term

ine risulta nullo. 
C

onsiderando entram
bi i m

om
enti derivanti dalla ripartizione del m

om
ento esterno e 

quello dovuto alle forze di taglio e ai carichi assiali nelle travi di accoppiam
ento si può 

scrivere la relazione m
om

ento-curvatura per i due m
uri laterali. 

 

 
 

 
O@" / F3/- F � " � .� �# ��2" �( )*+ ,

-
. P ��

�
����������(6.12) 

 
 

 
O@# / F3/- F � # � .� �# ��2# �( )*+ ,

-
� P ����������

�
����������(6.13) 

 

dove M
a è il m

om
ento dovuto alle forze assiali nelle travi di accoppiam

ento. 
Som

m
ando questi due contributi si ottiene: 

 
 

 
 O 6@" �@# ; * �Q*+ � � .$( )*+ R

+
� .$'

���
�

�
����������(6.14) 

D
ifferenziando la som

m
a dei diversi spostam

enti relativi rispetto a z e com
binandola 

con l’equazione precedente si ottiene la relazione che governa il com
portam

ento delle 
pareti accoppiate in finzione della forza assiale N

: 

 
 

 
 

      / F0/- F . 6ST ; #'�. U FV  
���

�
�

����������(6.15) 

dove: T #� ��@A $ #W 5X$
�

S #���
Y@Y" Y# $ # �

@�@" �@# ������Y�Y" �Y# �
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L
a soluzione generale dell’equazione risolutiva avrà la seguente form

a: 

              '��" Z[\X 6ST+ ;��# \]^X 6ST+ ;.
"6_U ; F `��

a F6_U ; F �
a b6_U ; F �cd` U FeV d��������(6.16) 

dove D
 è l’operatore d/dz e C

1  e C
2  sono costanti di integrazione da determ

inare con le 
condizioni al contorno che devono essere definite alla base e alla som

m
ità della parete in 

funzione della variabile N
. 

G
eneralm

ente le condizioni al contorno sono le seguenti:  
�

 per z =
 H

 cioè in som
m

ità si avrà che N
=

0 
�

 per z =
 0  cioè alla base avrò dN

/dz =
 0 e quindi anche dy/dz =

 0  
 U

n 
caso 

standard 
risulta 

essere 
quello 

di 
una 

struttura 
soggetta 

ad 
un 

carico 
uniform

em
ente distribuito di intensità w

 per unità di lunghezza. Q
uindi il m

om
ento esterno 

sarà:  
 

 
 

 
  � f 6,g- ; F# �   

 
 

 
         (6.17) 

C
osì, risolvendo l’equazione fondam

entale e ricavando com
e visto in precedenza le 

costanti di integrazione, risulta che la forza assiale nelle pareti sarà: 
    

 
 

 
 

 '�h , F_ FV i" ` -, jSTXd���
�

�
����������(6.18) 

dove F
1  è un fattore di forza assiale e la sua variazione in funzione dei due param

etri z/H
 e 

kα
h e rappresentata nella Figura 6.13. 

�
F

igura 6.13 – A
ndam

ento dello sforzo norm
ale nelle pareti 

 Q
uindi noto N

 si può ricavare q che rappresenta il valore del taglio negli elem
enti di 

connessione: 

  
 

 
 

 
 '�h , F_ FV i# ` -, jSTXd���

�
�

����������(6.19) 
 A

nche in questo caso il fattore del flusso di taglio F
2  può essere espresso in funzione 

di z/H
 e kα

h com
e si vede nella Figura 6.14. 
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F

igura 6.14 – A
ndam

ento del flusso di taglio nelle pareti 
 In seguito si possono ricavare i m

om
enti flettenti nelle pareti laterali 1 e 2 che 

risultano dipendere entram
bi dal fattore F

1 : 
 

 
 

 
 

  " � ?J? "# hR #k��. -, � #. #_ F i" k������
�

������(6.20) 

 
 

 
 

  # � ?F? "# hR #k��. -, � #. #_ F i" k����
�

������(6.21) 
 

Inoltre si può valutare lo spostam
ento Q

. O
vviam

ente risulta di particolare interesse 
valutare lo spostam

ento in som
m

ità dove quest’ultim
o sarà m

assim
o: 

 
 

 
 

         Q, �h f, bl>? i5 mSjTX n����
�

�
������ (6.22) 

 L
o spostam

ento com
e è evidente dipende da un fattore i5  a sua volta dipendente da 

due param
etri S

 e TX
 . L

’andam
ento di i5  in funzione di questi due param

etri è visibile 
nella Figura 6.15. 

 
F

igura 6.15 – A
ndam

ento del fattore di spostam
ento delle pareti 
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Facendo poi delle considerazioni di equilibrio per un tratto elem
entare di m

uro, 
rappresentato in Figura 6.16, è possibile valutare quali siano le forze di taglio S

1  e S
2  nelle 

due pareti sem
pre considerando il caso di carico esterno uniform

em
ente distribuito. 

 
 

 
 o" �hR ?J? ��. -, �.� ?J? $. �# .*" �)��

�
�

��������(6.23) 

 
 

 
 o# �hR ?F? ��. -, �.� ?F? $. �# .*# �)��

�
�

��������(6.24) 
 D

ove q, ricavato in precedenza, rappresenta il taglio negli elem
enti di connessione. 

 
F

igura 6.16 – Sforzi su tratto elem
entare di parete 

 U
n’ultim

a considerazione può essere fatta sul param
etro di rigidezza relativa kα

H
 che 

com
e visto interviene nella distribuzione delle forze assiali e dei m

om
enti flettenti nelle 

pareti e nell’espressione del flusso di taglio nel m
ezzo di connessione. T

ale param
etro è 

definito dalla seguente espressione: 

 
 

 
 

 ST�R�` "#?I V F� <=? ���
H?HF HJ V F �R #d JF�����

�
�

��������(6.25) 

e 
può 

essere 
visto 

com
e 

un 
param

etro 
che 

fornisce 
la 

rigidezza 
delle 

travi 
di 

connessione e che aum
enta al crescere di Ic  oppure al dim

inuire di b. 

Se le travi di connessione hanno rigidezza trascurabile, quindi kα
H

=
0, il m

om
ento 

esterno sarà supportato interam
ente dalle pareti e lo sforzo assiale si potrà trascurare. Se le 

connessioni sono infinitam
ente rigide la struttura si com

porterà com
e un unico elem

ento 
con una distribuzione lineare delle tensioni flessionali lungo l’intera sezione. N

ella Figura 

6.17 sono rappresentate le variazioni dei fattori K
1  e K

2  in funzione del param
etro kα

H
 e si 

nota che se quest’ultim
o risulta essere m

aggiore di 8 le travi di accoppiam
ento sono rigide 

e quindi l’intero sistem
a si com

porta com
e una m

ensola com
posta. 

 
F

igura 6.17 – A
ndam

ento dei fattori di M
om

ento K
1  e K

2  
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6.4 C
om

portam
ento globale di pareti di controvento solidali a telai ortogonali 

 

S
i è accennato nelle note introduttive a questo capitolo a particolari schem

i strutturali 
di fabbricati m

ultipiano costituiti, com
e a titolo d’esem

pio m
ostra la Figura 6.18, da due 

pareti di controvento solidali a telai ortogonali ad esse. 

�
F

igura 6.18  

Se consideriam
o l’azione orizzontale, questa verrà trasferita per m

ezzo dei solai alle 
due m

ensole laterali di controvento. Q
ueste, nell’inflettersi, chiam

eranno in gioco anche la 
resistenza dei telai, in quanto le dilatazioni ai lem

bi delle pareti com
portano, per ragioni di 

congruenza, spostam
enti differenziali delle travate dei telai e conseguenti azioni di taglio 

fra m
ensole e telai, tali da attenuare lo stato di sollecitazione delle m

ensole pensati a sé 
stanti.  

A
nche in questo caso è possibile pervenire in m

odo abbastanza sem
plice a valutazioni 

approssim
ate dello stato di sollecitazione, facendo ricorso a strutture continue equivalenti. 

Il telaio, che si trova soggetto, per la connessione, a carichi contenuti nel suo piano 
trasm

essi lungo lo spigolo com
une a quello della parete irrigidente, viene assim

ilato ad una 

particolare lastra piana soggetta a un regim
e di soli sforzi norm

ali “^
” (Figura 6.18).  

Se si prende in esam
e un elem

ento infinitesim
o della lastra, per soddisfare l’equilibrio 

nella direzione x deve risultare: 

 
 

 
 

 
      pqpr � psp3 ����

�
�

�
�������(6.26) 

P
er gli sviluppi successivi occorre esprim

ere le azioni interne “^
” e “t” in funzione 

degli spostam
enti “u

”, oltre che delle caratteristiche del telaio, per il quale supporrem
o sia 

le travate sia i piedritti di sezione costante. 

Indicando con vw l’interasse costante dei pilastri e con xy  l’area della sezione di 
ciascun pilastro, risulta 

 
 

 
 

 
 ^� z{v| O p}pr �~" � p}pr ���

�
�

�������(6.27) 

avendo posto ~" � z{v| ; 

Per il taglio, presa in esam
e una travata, è facile riconoscere che risulta, tenendo conto 

della sola traslazione relativa vu
 di due nodi consecutivi e indicando con J il m

om
ento 

d’inerzia della sezione di una trave: 
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    &� "#��v| < vu
����

�
�

�
���������(6.28) 

per cui il taglio specifico vale 

  
 

 
 

      t� �= � "#��v| < v}� � "#���v| F v}v| ����
�

�
���������(6.29) 

e, passando al continuo ponendo ~# � "#��v| F  : 
 

 
 

 
 

    t�~# � p}p� ����
�

�
�

���������(6.30) 

In definitiva, l’equazione differenziale che interpreta il com
portam

ento del telaio 
prende la form

a seguente. 

  
 

 
 

       ~" � p F}pr F �~# � p F}p� F ����
�

�
�

���������(6.31) 

che, ponendo � #� �F�J , possiam
o riscrivere com

e segue. 

 
 

 
 

 
 p F}pr F �� # p F}p� F �����

�
�

�
����������(6.32) 

N
el caso in esam

e le condizioni al contorno im
pongono che per ��� sia u��

 e per 

��R
  sia ^��. M

entre in direzione y si deve avere la congruenza tra telaio e m
ensola di 

controvento. 
A

ttraverso gli opportuni passaggi m
atem

atici possiam
o scrivere: 

 
 

 
 

     iq 6Q ;��q Z[\X P� 3_
�����

�
�

�
            (6.33) 

e quindi: 

 
 

 
 

u� ��q Z[\X P� 3_ \�^��q �
q

���
�

�
���������(6.34) 

N
on resta allora che im

porre le condizioni al contorno per Q��� Si consideri, a tal 
fine, un tronco di m

ensola di altezza infinitesim
a; dalla condizione di equilibrio giratorio, 

detto te
 il taglio che m

utuam
ente si scam

biano telaio e m
ensola, si ottiene: 

 
 

 
 

     te *�Re �&*�.* �������
�

�
����������(6.35) 

ossia: 

 
 

 
 

            /e/r �&.te Re
��

�
�

�
����������(6.36) 

 C
onsiderando la curvatura della m

ensola p FLp� F  si può scrivere che: 
 

 
 

 
  �.O�e / FL/� F �. #���,� � p F}p� F ���| ������

�
����������(6.37) 

In definitiva si determ
inano gli sforzi norm

ali nei pilastri ed i tagli e m
om

enti agli estrem
i 

delle travi: 

���vw          ����
        �� �v|#
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7. 
A

nalisi della capacità resistente di strutture a pareti sism
o-resistenti 

 

In questo capitolo si affronterà il problem
a legato all’individuazione della capacità 

resistente delle strutture a pareti sism
o-resistenti in cem

ento arm
ato.  

 
 

7.1 A
nalisi della capacità resistente delle pareti snelle (slender w

alls) 
 

G
eneralm

ente, nelle aree non sism
iche, la resistenza a flessione richiesta è m

olto 
bassa. C

iò im
plica che nella pratica progettuale si predispone una quota di arm

atura, pari 
allo 0,25%

 dell’area lorda della parete, uniform
em

ente distribuita lungo la profondità della 
parete. N

aturalm
ente, per ottim

izzare l’efficienza, è necessario disporre l’arm
atura anche ai 

bordi di trazione. C
om

e riportato nella Figura 7.1 nelle sezioni di parete in cui è stata 
disposta una distribuzione non uniform

e di acciaio, quindi con una particolare presenza di 
acciaio nelle zone di estrem

ità, si ottiene un m
iglioram

ento sia dal punto di vista della 
duttilità che da quello della resistenza dell’elem

ento. 

 
F

igura 7.1 – E
ffetti della quantità e della disposizione di arm

atura verticale sulla curvatura ultim
a 

 G
eneralm

ente queste pareti hanno una sezione estesa e quindi la com
pressione assiale 

dovuta ai carichi gravitazionali risulta essere m
olto bassa. Si ricorda che gli effetti di un 

elevata com
pressione assiale sono l’aum

ento della capacità in term
ini di m

om
ento flettente 

e una contestuale riduzione della duttilità. Per aum
entare quest’ultim

a è fondam
entale 

operare un confinam
ento del calcestruzzo nella zona com

pressa.  
R

. Park e T
. Paulay propongono di calcolare la resistenza a flessione di una sezione 

rettangolare uniform
em

ente arm
ata con la seguente espressione: 

 

 
 

 
          } ����Y� �3 $f ��� 0�H� �� ���. AV� �����

�
�����������(7.1) 
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D
ove N

u  è il carico assiale e A
S l’area totale di acciaio. G

li altri sim
boli sono visibili 

nella Figura 7.1. 
L

a resistenza a taglio di queste pareti può essere valutata com
e nel caso delle travi. 

O
ccorre tenere in considerazione l’effetto del carico assiale nel valutare il m

eccanism
o di 

resistenza a taglio e, nei casi in cui ci sia azione sism
ica, tenere conto dell’accelerazione 

verticale indotta dal sism
a.  

A
lla base del m

uro, dove è possibile un cedim
ento dell’acciaio dovuto alla flessione, il 

contributo del calcestruzzo alla resistenza a taglio può essere trascurato se P
u /A

g  <
 0,2fc ’ 

dove il prim
o term

ine indica la com
pressione assiale sull’intera sezione. Q

uando si verifica 
questa 

condizione 
i 

rinforzi, 
che 

sono 
costituiti 

da 
staffe 

orizzontali, 
devono 

essere 
posizionati alla base del m

uro alm
eno per l’intera lunghezza della cerniera plastica in 

m
odo da riuscire a sostenere tutte le forze di taglio. 

Il rinforzo m
inino dello 0.25%

 nella direzione orizzontale, quando opportunam
ente 

ancorato, fornisce una resistenza nom
inale a taglio di circa 0,166�fc ’ [M

Pa], alm
eno lo 

stesso contributo viene fornito dal calcestruzzo quando l’acciaio usato a flessione è nel 
cam

po elastico, perciò, in una sezione rettangolare m
inim

am
ente arm

ata, la resistenza a 
taglio equivalente sarà pari a 0,333�fc ’ [M

P
a]. 

L
’osservazione dei danni da sism

a su strutture com
e queste ha fatto concentrare 

l’attenzione 
soprattutto 

nei 
giunti 

di 
costruzione 

dove 
si 

sono 
verificati 

danni 
da 

scorrim
ento. È

 quindi necessario assicurare un sufficiente rinforzo verticale che provveda 
ad elim

inare le rotture dovute  questi fenom
eni. N

elle pareti soggette a carichi sism
ici 

l’effetto benefico del carico assiale non deve essere sovrastim
ato perciò si assum

e una 
tensione di taglio nom

inale, trasm
essa attraverso i giunti di costruzione, pari a: 

 
 

 
 

 
  }� �¡ !�l0BH¢£ ��

!�l�V�
����

�
�

�����������(7.2) 

dove il fattore di riduzione �
 =

 0,85. 

E
ssendo  } �

¤�!�l�V�  , devo avere che v
uf  � v

u  e quindi l’acciaio richiesto attraverso il 

giunto di costruzione è dato da: 
  

 
       ¥L� � H¢£H¦ §� } .���� 0H¦ � !�¨K�� §�������¥L�©ª«q ����

�����������(7.3) 

 T
ale condizione viene soddisfatta già con un piccolo contributo di com

pressione 
assiale, m

a in assenza di questo il valore m
inim

o di rinforzo pari allo 0.25%
 può non essere 

sufficiente. L
a Figura 7.2 m

ostra il contributo del rinforzo verticale che deve essere fornito 

attraverso un giunto di costruzione orizzontale��
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�
F

igura 7.2 – A
rm

atura verticale necessaria nei collegam
enti costruttivi di pareti di taglio 

  7.1.1 
R

esistenza a flessione 
 L

a 
dissipazione 

di 
energia 

in 
una 

struttura 
caricata 

lateralm
ente 

deve 
essere 

sostanzialm
ente legata al cedim

ento dei rinforzi flessionali presenti nella zona in cui si 
form

a la cerniera plastica, com
e si vede nella Figura 7.3 (a) e (b). 

D
evono essere assolutam

ente im
pediti m

eccanism
i di rottura dovuti alla form

azione di 
diagonali com

pressi o tesi causati dalle forze di taglio (Figura 7.3(c)) e m
eccanism

i di 
rottura legati allo scorrim

ento giunti di costruzione com
e per esem

pio alla base (Figura 
7.3(d)). Si devono anche evitare rotture legate all’instabilità delle sezioni sottili soggette a 
carichi di com

pressione e rotture legate all’instabilità dei rinforzi nelle zone com
presse.  

 
F

igura 7.3 – M
eccanism

i di collasso in pareti a m
ensola 

 N
el calcolo della resistenza a flessione di una sezione com

e quella in Figura 7.4, dove 
sono noti sia il m

om
ento M

 che lo sforzo P, bisogna valutare la quantità di rinforzo 
verticale da inserire nei segm

enti 1, 2 e 3. 
G

eneralm
ente nel segm

ento di area 2 si m
ette l’area m

inim
a prevista dai codici 

norm
ativi e assum

endo che tutte le barre in 2 sviluppino la stessa resistenza si può 
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2  essendo nota la quantità di rinforzo nel segm
ento 2. 

A
ssum

endo adesso che M
a =

e
a P

a  e conoscendo la posizione di C
1  si può calcolare T

3  com
e: 

 
 

 
 

 
&5 ¬ r­ ®­ grF �F

rJ BrF
��

�
�

��
�����������(7.4) 

 N
oto T

3  si può trovare l’area di rinforzo per il segm
ento considerato. 

�
F

igura 7.4 – E
sem

pio di sezione di parete 
�

Sono presenti anche delle lim
itazioni per quanto concerne il rinforzo longitudinale 

delle pareti. Infatti, il rapporto tra area del rinforzo longitudinale e area di calcestruzzo 
deve essere com

preso tra 0.7/fy  [M
P

a] e 16/fy  [M
P

a]. 
Inoltre, è necessario assicurare che la cerniera plastica si form

i alla base della parete. 
Per evitare che questa si form

i in un punto qualsiasi della parete si usa, generalm
ente, 

com
e 

diagram
m

a 
del 

m
om

ento 
resistente 

dell’intera 
struttura 

quello 
rappresentato 

in 
Figura 7.5. U

sare questo diagram
m

a del m
om

ento resistente assicura che la cerniera 
plastica si form

erà alla base della parete e questo risulta di prim
aria im

portanza perché 
nelle zone in cui si ha cedim

ento del rinforzo flessionale si nota anche una dim
inuzione del 

taglio resistente della sezione di calcestruzzo e quindi se non si utilizzasse tale inviluppo 
sarebbe necessario prevedere un increm

ento del rinforzo orizzontale per tutta la parete in 
m

odo da assicurare com
unque una rottura lato flessione che com

e noto risulta essere 
notevolm

ente più duttile rispetto a una rottura tagliante che è di tipo fragile. 

 
F

igura 7.5 – Inviluppo del M
om

ento di P
rogetto in pareti a m

ensola 
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M
olti 

aspetti 
della 

progettazione 
di 

strutture 
a 

pareti 
dipendono 

dalla 
m

assim
a 

resistenza a flessione sviluppata dalla stessa. Q
uesta viene quantificata attraverso un fattore 

di sovra resistenza flessionale che è definito com
e segue: 

 
 

 
 

 
 ¯°©± � ²³©´²µ

���
�

�
�

�����������(7.5) 

dove il num
eratore indica la sovra resistenza flessionale e il denom

inatore il m
om

ento 
risultante dovuto alle forze applicate. Per assicurare un com

portam
ento duttile, a m

ezzo 
della form

azione di una cerniera plastica alla base del m
uro, sarà necessario am

plificare 
per tale fattore le forze di taglio che agiscono sulle fondazioni e com

unque proporzionare 
gli altri com

ponenti in m
odo che rim

angano in cam
po elastico sotto l’effetto di tali azioni. 

Q
uando il fattore di sovra resistenza supera il valore ottim

ale di λ
0 /φ la parete possiede una 

riserva di resistenza. Spesso possono essere ottenuti dei benefici quando un criterio di 
progettazione, che si basa sulla capacità duttile, può essere soddisfatto per un valore ridotto 

(μ
Δ

r ) piuttosto che per quello previsto (μ
r ). Il valore di duttilità ridotta è dato da: 

 
 

 
 

 
    ¶v· � ¸¹º »º¹©´ ¶¼ ��

�
�

��
�����������(7.6) 

 

7.1.2 
D

uttilità e instabilità 
 

L
a capacità duttile di una parete espressa com

e 
μ

Δ =
�

u /�
y  dipende dalla capacità 

rotazionale della cerniera plastica che si form
a alla base della parete. Spesso però è 

conveniente esprim
ere la duttilità in term

ini di curvatura. Il param
etro principale che 

determ
ina 

la 
curvatura 

in 
una 

parete 
è 

la 
lunghezza 

della 
cerniera 

plastica 
lp  

che 
difficilm

ente 
può 

essere 
definita 

con 
precisione. 

V
alori 

tipici 
di 

lp  
sono 

ricom
presi 

all’interno del seguente intervallo: 0.3<
lp /lw <

0.8.  
U

n’altra caratteristica im
portante è quella che per una data duttilità in spostam

ento 

definita μ
Δ

,  la richiesta di duttilità in term
ini di curvatura μ¯  aum

enta al crescere del 
rapporto A

r =
h

w /lw  com
e m

ostrato in Figura 7.6. 

�
F

igura 7.6 – V
ariazione della richiesta di duttilità di curvatura in funzione del rapporto di form

a della parete per 
una im

posta duttilità di spostam
ento 

 U
n altro im

portante aspetto da considerare è quello della stabilità delle pareti soggette 
a carichi assiali di com

pressione. L
o studio di tale aspetto si basa sulla teoria E

uleriana e 
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� fornisce varie indicazioni sullo spessore da utilizzare nelle zone in cui si possono form

are 
le cerniere plastiche. G

eneralm
ente lo spessore della parete deve essere di alm

eno un 
decim

o dell’altezza di piano e spesso si usa allargare lo spessore alle estrem
ità della parete 

in m
odo da scongiurare problem

i di instabilità.  
N

ella Figura 7.7 (a) e (c) viene m
ostrato il com

portam
ento ideale di due pareti di 

larghezza b con, rispettivam
ente, uno e due strati di rinforzo verticale. 

L
’alternanza 

di 
sollecitazione 

provoca 
l’inversione 

degli 
spostam

enti 
e, 

conseguentem
ente, la tensione in alcune barre si riduce fino a zero m

entre l’am
piezza delle 

fessurazioni rim
ane elevata producendo tensioni di com

pressione nelle barre. L
e forze di 

com
pressione 

all’interno 
della 

sezione 
del 

m
uro 

sono 
sostenute 

solo 
dall’arm

atura 
m

etallica. In questa fase la forza di com
pressione C

 interna al m
uro può non coincidere con 

il centro dei rinforzi com
e m

ostrato in Figura 7.7 (b) e (d). L
’eccentricità può portare alla 

rotazione dei blocchi di calcestruzzo e alla form
azione di fessurazioni orizzontali com

e si 

vede in Figura 7.7 (e) ed (f). S
i genera così un m

om
ento M

=�
C

 nella striscia centrale della 

parete che può causare una rottura per instabilità prim
a che venga raggiunta la capacità 

flessionale dell’elem
ento. 

 
F

igura 7.7 – C
om

portam
ento fuori piano di pareti  

 D
etto questo, in letteratura sono presenti alcune espressioni che ci forniscono un 

valore di spessore critico al di sotto del quale è possibile che si verifichino problem
i di 

instabilità nella parete. Q
ueste espressioni dipendono generalm

ente dalla m
assim

a tensione 
di trazione che si può sviluppare nelle barre verticali oppure dalla richiesta di duttilità della 
struttura espressa in term

ini di curvatura. Per ovviare ai problem
i di stabilità si propone di 

usare pareti con dim
ensioni prestabilite e soprattutto con elem

enti che rinforzano i bordi 
com

e m
ostrato in Figura 7.8. 

 

½¾½± �����½" § ½¿ M±��½ j���������½¾½¿ ������½" § ½¿ #½ j����������½¾ �À�� ������½" § �À��  

F
igura 7.8 – D

im
ensioni m

inim
e di elem

enti di bordo nelle regioni plastiche di pareti 
 L

a curvatura ultim
a della sezione di una parete è inversam

ente proporzionale alla 
profondità della zona di com

pressione, questo può portare alla conclusione che lim
itando 
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pressa si può assicurare la duttilità richiesta in term
ini di curvatura. Però, 

bisogna anche ricordare che la relazione tra duttilità in term
ini di curvature e duttilità in 

term
ini di spostam

ento dipende dal rapporto tra le dim
ensioni della parete com

e visto in 
Figura 7.6. E

ssendo generalm
ente i carichi assiali gravitazionali m

olto piccoli lo spessore 
della zona di com

pressione è piccolo. Q
uesto avviene generalm

ente in sezioni sim
m

etriche 
con estrem

ità allargate da flange. Q
uindi la capacità duttile di una sezione può essere 

superiore a quella richiesta dal sism
a. È

 possibile stim
are il m

assim
o della zona com

pressa 
in: 

  
 

 
 

 
       ZA ¬ V�"! �����

�
�

�
����������(7.7) 

e se viene superato questo valore è necessario confinare la zona di com
pressione. 

L
a zona che richiede un confinam

ento, indicata con α
’c  , è rappresentata in Figura 7.9 

dove α
’ =

 1 - (c
c /c). 

 
F

igura 7.9 – A
ndam

ento delle deform
azioni  

 G
eneralm

ente il rinforzo consiste in barre disposte in m
odo da seguire il perim

etro da 
confinare e da elem

enti supplem
entari usati per connettere le barre longitudinali. T

ali 
rinforzi devono essere estesi alm

eno per un’altezza pari alla lunghezza lw  del m
uro. U

n 
m

odo di confinam
ento è rappresentato in Figura 7.10. 

�
F

igura 7.10 – R
inforzi orizzontali in zone di potenziale plasticizzazione 

��
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7.1.3 
R

esistenza a taglio 
 Il 

taglio 
non 

deve 
inibire 

il 
com

portam
ento 

duttile 
del 

sistem
a 

parete 
perciò 

è 
necessario stim

are la m
assim

a azione tagliante che il sistem
a può sopportare.  

B
isogna analizzare il com

portam
ento della struttura sotto l’azione sism

ica. D
urante il 

prim
o m

odo di vibrare la distribuzione inerziale delle forze di piano sarà sim
ile a quella 

m
ostrata in Figura 7.11 (a) e (b). Inoltre lo spostam

ento e le accelerazioni possono essere 
fortem

ente influenzate dal secondo e terzo m
odo di vibrare così nasce una distribuzione di 

forze com
e quella vista in Figura 7.11 (c) con la risultante che è posizionata più in basso 

rispetto ai casi delle m
ostrati in (a) e (b). L

e form
e del secondo e terzo m

odo di vibrare di 
una m

ensola incastrata o incernierata alla base sono m
olto sim

ili, quindi la form
azione di 

una cerniera plastica alla base del m
uro non influenzerà in m

odo significativo la risposta 
della struttura nel secondo e nel terzo m

odo di vibrare.  
Sebbene la form

azione di una cerniera plastica alla base ridurrà notevolm
ente le azioni 

sulla parete associate al prim
o m

odo di vibrare ci si può aspettare che quelle associate ai 
m

odi più alti di una m
ensola anelastica potranno essere paragonate con le azioni di risposta 

elastica. Il contributo dei m
odi più alti alle azioni taglianti crescerà con l’aum

entare del 
periodo fondam

entale delle strutture e questo im
plica che più alto sarà il num

ero di piani e 
m

aggiore sarà il taglio. È
 stato stim

ato che il taglio totale di progetto si può esprim
ere 

com
e: 

 
 

 
 

         �} ��fPVV �ÁL Â!©f �> �
�

�
�����������(7.8) 

 dove V
E  è il taglio ricavato dall’analisi della struttura, Ã!©±

 è il fattore di sovra resistenza 

flessionale già definito in precedenza e ÄÅ ��" �# Æ . 

 
F

igura 7.11 – C
onfronto tra specifiche norm

ative e forze dinam
iche laterali 

 O
ccorre 

considerare 
che 

l’azione 
di 

un 
carico 

ciclico 
che 

coinvolge 
la 

duttilità 
flessionale può ridurre la resistenza a taglio. T

uttavia spesso basta una distribuzione 
uniform

e di rinforzo in entram
be le direzioni, verticale ed orizzontale, per preservare 

l’integrità del m
eccanism

o di resistenza al taglio del calcestruzzo. L
a rete di rinforzo è 

costituita da barre orizzontali opportunam
ente ancorate alle estrem

ità e da barre verticali 
posizionate con passo non superiore a 2.5 volte lo spessore o 450m

m
. Q

uanto appena detto 
vale nella regione anelastica del m

uro, m
entre nella parte superiore, quindi nella regione 
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� elastica, il m

uro può essere progettato tenendo conto dell’inviluppo dei m
om

enti già visto 
in precedenza perché non si assisterà ad una riduzione della resistenza a taglio com

e invece 
avviene nella zona anelastica. 

  7.2 A
nalisi della capacità resistente delle pareti tozze (squat w

alls) 
 

L
e pareti tozze presentano uno schem

a di rottura con form
azione di puntoni diagonali. 

C
om

e possiam
o notare nella Figura 7.12 le considerazioni di equilibrio sul triangolo 1 

suggeriscono l’uso di staffe orizzontali per resistere alle tensioni di taglio applicate al 
bordo superiore. Inoltre la diagonale com

pressa richiede dei rinforzi verticali. 

 
F

igura 7.12 – R
esistenza a taglio di pareti tozze 

 In assenza di carichi di com
pressione esterni il rinforzo verticale deve essere uguale a 

quello orizzontale in m
odo da perm

ettere la form
azione delle diagonali com

presse a 45°. 
Per com

prendere m
eglio il com

portam
ento a rottura di queste pareti sono stati condotti 

alcuni test in cui l’elem
ento è stato sottoposto ad un carico in m

odo tale che le forze di 
taglio fossero distribuite lungo il bordo superiore della parete. Si è espresso il carico 
applicato in term

ini di tensione di taglio nom
inale e di capacità ultim

a teorica. Sono state 
provate tre pareti sim

ili m
a con diverse percentuali di rinforzo. I risultati sono visibili nella 

Figura 7.13 dove la parete A
 è stata realizzata con rinforzi non sufficienti a sostenere 

l’azione tagliante, m
entre la parete B

 presenta rinforzi a taglio tali da renderne m
aggiore la 

resistenza a taglio rispetto a quella flessionale dell’elem
ento e, per ultim

a, la parete C
 è 

stata realizzata in m
odo da avere una capacità flessionale pari a circa il doppio di quella 

della parete B
. 

I risultati delle prove sono stati valutati in term
ini di duttilità, eseguendo cinque cicli 

di carico. L
a duttilità è stata definita com

e il rapporto tra la m
assim

a rotazione raggiunta 
dalla parete e la rotazione al prim

o cedim
ento. 

 I test m
ostrano che la parete C

 è quella che possiede m
inore duttilità oltre a m

ostrare 
anche perdite di resistenza durante le fasi di prova. Il com

portam
ento m

igliore viene 
registrato per la parete di tipo B

.  
In conclusione, si può afferm

are che per avere una rottura duttile la tensione di taglio 
nom

inale associata ad una sovra capacità flessionale della parete deve essere lim
itata. 

Inoltre, se è presente un m
eccanism

o di rottura a flessione si form
eranno delle fessurazioni 

nel conglom
erato e pertanto è bene non fare affidam

ento sulla resistenza a taglio del 
calcestruzzo. Si conclude che le forze taglianti saranno sopportate interam

ente dai rinforzi 
orizzontali e verticali che insiem

e form
ano un reticolo. 



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

66�
�

�
F

igura 7.13 – E
sem

pi di collasso di tre pareti tozze 
 C

om
e già anticipato nei paragrafi precedenti il rinforzo m

inim
o a taglio non deve 

essere inferiore allo 0.25%
 dell’area di calcestruzzo, inoltre per rapporti altezza/lunghezza 

inferiori a 0.5 è previsto un rinforzo verticale ρ
n  uguale a quello orizzontale ρ

h , m
entre per 

rapporti altezza/lunghezza com
presi tra 0.5 e 2.5 si suggerisce l’uso di un’interpolazione 

lineare che fornisce: 

   
 

   
 ¥q ���������������. =�V� � 6¥= .������ ;       

          (7.9) 
  

 
 

 
 

 ¥q §���������
�

�
�

����������(7.10) 
  

 
 

 
 

 ¥q Ç¥= � L� gLI��
�

�
�

�
            (7.11) 
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7.2.1 
R

esistenza a flessione 
 Sebbene nelle pareti tozze l’ipotesi di conservazione delle sezioni piane può non 

essere soddisfatta questa non assum
e grande rilevanza quando si va a valutare l’intera 

resistenza a flessione e di conseguenza possono essere usati i m
etodi classici di calcolo 

della resistenza flessionale. T
eoricam

ente un rinforzo uniform
em

ente distribuito porta, allo 
stato ultim

o, ad una m
inore duttilità in term

ini di curvatura, m
a questa sistem

azione del 
rinforzo 

viene 
com

unque 
preferita 

perché 
aum

enta 
la 

zona 
com

pressa 
nella 

fase 
di 

flessione e m
igliora le condizioni a taglio, tali caratteristiche sono fondam

entali per 
valutare la resistenza a scorrim

ento. T
ipicam

ente in queste strutture si hanno carichi assiali 
m

olto bassi che portano ad una trascurabile riduzione della duttilità in term
ini di curvatura. 

 7.2.2 
R

esistenza a taglio 
 A

 causa delle dim
ensioni relative, delle condizioni al contorno e del m

odo in cui 
vengono introdotti i carichi trasversali nelle pareti tozze, i m

eccanism
i di resistenza a taglio 

studiati per rinforzare le sem
plici travi in calcestruzzo non possono essere com

pletam
ente 

usati per queste strutture. In particolare, a parte il contributo di taglio assorbito dai rinforzi 
orizzontali, 

una 
parte 

delle 
forze 

introdotte 
alla 

som
m

ità 
di 

una 
parete 

tozza 
viene 

direttam
ente trasm

essa alle fondazione attraverso una diagonale com
pressa. Q

uando i 
rinforzi orizzontali sono insufficienti si può form

are un piano di rottura diagonale com
e 

m
ostrato in Figura 7.14 (a).  

L
a resistenza a trazione delle “squat w

alls” nel piano di rottura diagonale è fortem
ente 

influenzata dal m
odo in cui vengono introdotte le forze alla som

m
ità della parete, ed è 

necessario tenerne in conto nelle diverse situazioni progettuali. L
a diagonale di rottura può 

essere anche di m
inore entità com

e si vede in Figura 7.14 (b). 
 Q

uando la tensione di taglio m
edia nella sezione è alta viene supportata da un 

adeguato rinforzo orizzontale è possibile che la diagonale di calcestruzzo com
presso vada 

in crisi per schiacciam
ento. Q

uesta m
odalità 

di crisi è abbastanza com
une in pareti 

flangiate, com
e quelle in Figura 7.14 (c), che hanno grande resistenza flessionale. Q

uando 
si applicheranno i carichi ciclici, com

e nel caso di un sism
a, si form

eranno le diagonali di 
rottura viste in precedenza, e la crisi nella diagonale com

pressa può sopraggiungere anche 
con valori di taglio m

olto bassi. L
a tensione di trazione trasversale e l’intersecarsi delle 

diagonali di rottura, che ciclicam
ente si aprono e si chiudono, riducono notevolm

ente la 
resistenza a com

pressione del calcestruzzo.  
G

eneralm
ente la frantum

azione del calcestruzzo si propaga rapidam
ente su tutto il 

m
uro com

e si vede in Figura 7.14 (d). L
a crisi delle diagonali com

presse porta ad una 
irreversibile perdita di resistenza che deve essere ovviata con la progettazione di pareti 
duttili. Si lim

iterà la m
assim

a tensione di taglio sulla parete in m
odo tale che un’eventuale 

rottura della diagonale com
pressa non influenzi negativam

ente la risposta duttile del 
sistem

a. 
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F

igura 7.14 – T
ipologie di collasso di pareti tozze 

 L
e tensioni di post-cedim

ento che nascono nei rinforzi verticali sono quelle che 
assicurano delle deform

azioni anelastiche richieste per dissipare energia. P
erò, dopo alcuni 

cicli di spostam
ento, che causano cedim

enti significativi nei rinforzi flessionali, si possono 
verificare dei fenom

eni di scorrim
ento alla base com

e m
ostrato in Figura 7.14 (e). T

ali 
scorrim

enti 
sono 

responsabili 
di 

una 
significativa 

riduzione 
della 

rigidezza 
e 

in 
conseguenza di ciò si riduce la capacità di dissipare energia. L

o sviluppo di questo 
m

eccanism
o è illustrato in Figura 7.15 – S

viluppo del m
eccanism

o per taglio scorrim
ento 

. N
el prim

o ciclo la m
aggior parte delle forze di taglio alla base della parete devono 

essere trasm
esse attraverso la zona di com

pressione com
e m

ostrato in Figura 7.15 (a). 
A

vendo, in questa fase, una zona di com
pressione abbastanza ristretta e non avendo ancora 

raggiunto la rottura del calcestruzzo com
presso gli spostam

enti orizzontali dovuti alle forze 
di taglio sono trascurabili. 

Q
uando si avrà l’inversione delle forze si form

eranno delle fessurazioni nella zona che 
in precedenza era com

pressa e le barre che prim
a erano soggette a trazione saranno 

soggette ad uno sforzo di com
pressione. Si svilupperà così una lesione continua lungo la 

base del m
uro com

e si vede in Figura 7.15 (b). L
ungo questa zona fessurata le azioni di 

taglio saranno trasferite principalm
ente dai rinforzi verticali e quindi si potranno verificare 

in 
questa 

fase 
degli 

spostam
enti 

relativam
ente 

grandi 
dovuti 

alle 
azioni 

di 
taglio 

orizzontale. 
Q

uesti 
scorrim

enti 
si 

arresteranno 
solo 

una 
volta 

che 
sarà 

raggiunto 
lo 

snervam
ento delle barre così, com

e si vede in Figura 7.12 (c), la fessura all’estrem
ità della 

parete si chiuderà consentendo che le azioni di com
pressione si trasm

ettano attraverso il 
calcestruzzo. T

ale trasm
issione avverrà attraverso superfici irregolari e questo porterà ad 

una dim
inuzione sia della resistenza che della rigidezza totale. 

 
F

igura 7.15 – Sviluppo del m
eccanism

o per taglio scorrim
ento 
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Sono state eseguite diverse prove per valutare il com
portam

ento delle strutture nei casi 
di scorrim

ento della base. Fino a che le lesioni che si form
ano sono piccole, l’azione 

tagliante 
può 

essere 
trasferita 

attraverso 
l’interazione 

tra 
i 

blocchi 
di 

calcestruzzo 
e 

l’interfaccia 
di 

trasm
issione 

risulta 
essere 

tutta 
la 

sezione 
della 

parete. 
Perciò 

nella 
progettazione elastica valutare lo scorrim

ento non è fondam
entale m

entre nel caso di 
azione sism

ica si è visto che la zona com
pressa è lim

itata ad una estrem
ità delle pareti e 

quindi il taglio può essere trasferito solo attraverso questa zona quindi proprio a causa della 
dim

inuzione dell’area di contatto si avrà che le tensioni di taglio cresceranno rapidam
ente 

nell’interfaccia considerata. Q
uesto porta ovviam

ente alla dim
inuzione del fattore di attrito 

e quindi ad una riduzione della capacità di trasm
issione delle azioni di taglio stesse. T

ale 
capacità risulterà essere m

inore all’aum
entare dei cicli di spostam

ento. Si può collegare la 
resistenza a flessione di una parete tozza, in term

ini di sovra resistenza, con la resistenza 
richiesta per assicurare un com

portam
ento elastico attraverso la seguente relazione: 

 
 

 
 

          È/ ����.��� É¹©�ÊË Ç���
�

����
����������(7.12) 

S
e le forze cicliche entrano nel cam

po di risposta anelastico si crea una situazione 
critica che porta all’apertura di una fessura lungo tutta la base dell’elem

ento. L
e forze di 

taglio 
sono 

trasm
esse 

interam
ente 

dalle 
barre 

verticali 
e 

quelle 
presenti 

nella 
zona 

com
pressa sono soggette a significative tensioni di com

pressione prim
a che la lesione si 

possa chiudere. T
ale azione sulle barre verticali è associata ad un significativo spostam

ento 
dovuto al taglio. M

olte barre verticali si snerveranno prim
a 

che la 
fessura si possa 

chiudere, quindi solo alcune barre poste nel centro elastico della sezione potranno dare il 
contributo di resistenza allo scorrim

ento.  
P

er 
controllare 

lo 
scorrim

ento 
prim

a 
della 

chiusura 
della 

fessura 
è 

necessario 
assicurare un rinforzo diagonale che sia capace di assorbire alm

eno il 50%
 delle intere 

forze di taglio agenti sulla parete, inoltre un rinforzo diagonale assicurerà anche una 
m

aggiore resistenza a flessione perm
ettendo così di poter increm

entare il carico di taglio.  
D

ai test si è potuto stim
are che la resistenza a taglio nei grani è dell’ordine di: 

 
 

 
 

 
 �/! �����Y�f �3 ��

�
�

�
��������� (7.13) 

dove xÌ±
 è l’area del rinforzo verticale. 

È
 da sottolineare che la resistenza allo scorrim

ento fornita dalla sezione è dovuta 
soprattutto all’attrito che si sviluppa tra i grani della zona com

pressa. Prove sull’attrito 
hanno m

ostrato che nell’interfaccia che trasm
ette le azioni di taglio si può raggiungere un 

lim
ite m

assim
o per le forze di serraggio fornite dal rinforzo o da una com

pressione esterna 
oltre le quali non si increm

enta la resistenza a taglio. Perciò la resistenza a scorrim
ento, 

dovuta alle azioni di taglio, nella zona com
pressa è fornita dalla seguente espressione: 

 
 

 
 

 
 �� �����Y� �ÍA ����

�
�

�
���������(7.14) 

dove Y�  è l’effettiva area in cui avviene l’attrito com
e m

ostrato Figura 7.16.�
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F
igura 7.16 – A

rea effettiva di trasferim
ento del taglio  

V
a osservato il ruolo significativo della profondità della zona com

pressa c. S
e si ha un 

taglio costante applicato al m
uro il m

om
ento alla base di questo, e quindi anche c, 

aum
enterà con l’aum

entare dell’altezza h
w . O

vviam
ente se si ha un’altezza costante e un 

taglio applicato al m
uro anch’esso costante la profondità c dim

inuirà con l’aum
entare della 

lunghezza del m
uro. D

i conseguenza il contributo di resistenza allo scorrim
ento offerto 

dalla zona com
pressa della sezione aum

enterà al crescere del rapporto altezza-lunghezza 
(h

w /lw ). Q
uindi un param

etro fondam
entale per valutare la profondità c è calcolare la 

posizione dell’asse neutro.  
Per edifici non m

olto alti l’effetto benefico del carico di com
pressione assiale dovuto 

alla gravità non è significativo in quanto tale carico non assum
e valori elevati.  

P
er edifici più alti, invece, il carico assiale dovuto alla gravità raggiunge valori 

rilevanti e tale carico ha sicuram
ente un effetto positivo sull’increm

ento della resistenza a 
scorrim

ento.  
A

lcuni test hanno m
ostrato com

e pareti flangiate, com
e quelle di Figura 7.16 (b), 

possono presentare problem
i di perforazione alle estrem

ità rispetto a pareti che hanno una 
sem

plice sezione rettangolare. N
orm

alm
ente si può inserire un rinforzo diagonale per 

controllare le problem
atiche relative allo scorrim

ento e tale rinforzo da anche un contributo 
alla resistenza flessionale della parete.  

B
arre che sono com

unem
ente disposte com

e in Figura 7.17 (a) perm
ettono di resistere 

ad un m
om

ento dato dalla seguente espressione: 

 
 

 
 

    / ����$/ Y�/ �3/ ~Î�T�Xf �" ����
�

����������(7.15) 
�Il significato di tutti i term

ini presenti nell’espressione precedente sono visibili in 
Figura 7.17 (a). L

a som
m

a delle com
ponenti orizzontali delle forze che si sviluppano 

nell’acciaio 
delle 

diagonali 
è 

tuttavia 
m

aggiore 
del 

taglio �"  
che 

genera  /  
e 

di 
conseguenza le barre diagonali forniscono la resistenza anche allo scorrim

ento generato da 
altri tipi di m

eccanism
o com

e può essere per esem
pio la flessione di un m

uro in cem
ento 

arm
ato. Q

uesta resistenza aggiuntiva allo scorrim
ento può essere valutata com

e: 

 
 

 
   �/« �Y�/ �3/ ÏÐ~T.�" �Y�/ �3/ `ÏÐ~T.

VÑ#=� \]^Td��������������(7.16) 
S

i 
è 

visto 
che 

l’efficienza 
di 

barre 
diagonali 

nel 
m

eccanism
o 

di 
resistenza 

a 
scorrim

ento aum
enta se si ha una piccola inclinazione delle barre e se dim

inuisce la 

distanza $/ . Perciò, spesso, le barre diagonali sono disposte com
e in Figura 7.17 (b) in 

m
odo da azzerare la distanza $/ .  
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F

igura 7.17 – D
isposizione arm

atura in pareti tozze 
Q

uando gli spostam
enti dovuti al taglio saranno tali da provocare lo snervam

ento delle 
barre diagonali il loro contributo alla resistenza flessionale dim

inuirà e quindi tutta la 
resistenza fornita da tali barre potrà essere usata per resistere allo scorrim

ento e questa sarà 
poi associata alla resistenza allo scorrim

ento fornita dalle barre verticali. 
T

utti i contributi visti sinora si possono som
m

are per valutare l’effettiva resistenza a 
taglio fornita dai rinforzi diagonali così si avrà: 

  
 

 
 

 �/« �È/ � ¤7¹ g¤Ñ¹ g¤£
¤7¹

. 6�>! .�" ;�
�

��������� (7.17) 
 

dove Ò�! �Ã!©± Ò�  è la resistenza alle forze di taglio sviluppata grazie alla sovra resistenza 
flessionale della sezione di base. 

Per ultim
o è possibile eseguire un controllo della tensione di trazione nella diagonale. 

Si può assum
ere che la forza di taglio Ò�! , com

e si vede in Figura 7.18, sia introdotta 
uniform

em
ente alla som

m
ità della parete, quindi gli elem

enti che appaiono om
breggiati 

nella figura si possono considerare connessi ad un piano diagonale di rottura inclinato di 

45° e tali elem
enti riceveranno una quota della forza di taglio pari a Xf �>! �$f

 dove 

Xf �$f Ç�
  . T

ale forza può essere trasferita attraverso le barre orizzontali in trazione di 

area Y�=  
e 

poste 
ad 

una 
distanza \=  

e, 
se 

queste 
sono 

previste, 
dalla 

com
ponente 

orizzontale della forza sviluppata dalla diagonale in trazione di area Y�/ ��
.  

D
eve essere soddisfatta la seguente espressione: 

 
 

 
 

 
=� ¤7¹V� Ç�A ��� ��/= ��

�
�

����������(7.18) 

dove generalm
ente Ò¿ ��

  e quindi: 

 
 

 
 

 
 �� � =� ¤7¹V� .�/= �

�
��

�
            (7.19) 

con  
 

 
 

 
 �� � =� HÓ: ��:�:

��
�

�
�

����������(7.20) 

M
entre il contributo della barra diagonale in trazione è dato da: 

 
 

 
 

 
�/= � HÓÑ# �3/ Z[\T

��
�

�
�

����������(7.21) 



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

72�
�

�
F

igura 7.18 – M
odello per controllare il collasso da taglio per tensioni diagonali 

    



P
A

R
T

E
 S

E
C

O
N

D
A

 

�

73�
�

7.3 A
nalisi della capacità resistente delle pareti accoppiate (coupled w

alls) 
 

L
a resistenza m

assim
a delle pareti accoppiate viene raggiunta quando si form

a un 
m

eccanism
o di collasso. P

er avere un m
eccanism

o di collasso com
pleto è necessario che si 

form
ino delle cerniere plastiche sia nelle travi di accoppiam

ento che alla base delle pareti.  
L

’analisi del com
portam

ento della m
aggior parte di queste strutture soggette a elevati 

carichi sism
ici m

ostra che la rottura avviene nelle travi di accoppiam
ento prim

a che venga 
raggiunta la resistenza m

assim
a delle pareti. T

uttavia è possibile che la capacità ultim
a 

delle pareti sia raggiunta prim
a della form

azione delle cerniere plastiche nelle travi di 
accoppiam

ento. L
e travi di accoppiam

ento sono soggette ad alte tensioni di taglio che non 
solo im

pediscono lo sviluppo dell’intera capacità flessionale m
a riducono anche la duttilità 

ottenibile.  
In Figura 7.19 si possono vedere i risultati in term

ini di richiesta di duttilità e curvatura 
alla som

m
ità della struttura dedotti da un’analisi effettuata su di un edificio di 20 piani 

dove sono state increm
entate gradualm

ente le forze laterali in sei fasi.  

 
F

igura 7.19 – D
istribuzione forze di taglio, dom

anda di duttilità e spostam
ento in som

m
ità per struttura di 20 

piani a pareti di taglio accoppiate con travi a resistenza uniform
e  

 L
a capacità ultim

a a flessione viene raggiunta nella parete 1 quando ci troviam
o allo 

stato 4 dell’analisi dopodiché increm
entando ulteriorm

ente il carico laterale arriviam
o allo 

stato 5 dove si raggiunge la m
assim

a capacità flessionale della parete 2. Q
uindi a questo 

stadio dell’analisi si ottiene la capacità m
assim

a dell’intero sistem
a. L

e zone critiche di un 
sistem

a di pareti accoppiate sono quelle visibili nella Figura 7.20. 

 
F

igura 7.20 – Z
one critiche nel com

portam
ento di pareti accoppiate 
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P
er evitare le rotture fragili nelle travi di accoppiam

ento è necessario assicurare una 
capacità di resistenza a taglio superiore a quella di resistenza a flessione, e questo si 
traduce in un lim

ite di m
assim

o di arm
atura resistente a flessione presente nelle travi di 

accoppiam
ento.  

U
na possibile form

ulazione per valutare la m
assim

a forza di taglio che una trave di 
accoppiam

ento può sostenere è la seguente: 

 
 

 
 

 
 �} Ç��¡L W*Ô �A Õ���

�
�

�
����������(7.22) 

 R
iferendosi alla precedente Figura 6.3 il taglio ultim

o può essere ottenuto com
e: 

 
 

 
 

 �} � #e�VÓ � #VÓ ¡ª 6*.*Í ;Y� �3 �
�

����������
����������(7.23) 

 

dove ¡L  è il fattore di riduzione della capacità tagliante pari a 0.85, ¡ª
è il fattore di 

riduzione 
della 

capacità 
flettente 

pari 
a 

0.90 
e $�  

è 
la 

luce 
libera 

della 
trave 

di 
accoppiam

ento.  
U

nendo le due equazione viste in precedenza si ottiene: 

 
 

 
 

 
 H��/ � K�ÖVÓ ×�I Ø

6/g/Õ ;�� Ù¥ªPr �
�

�
����������(7.24) 

 I rinforzi in questo caso possono essere m
essi in m

odo che form
ino un reticolo. 

A
lcuni studi hanno m

ostrato com
e le forze di taglio, in una trave di accoppiam

ento, si 
possono scom

porre in due forze, una di com
pressione e una di trazione, che hanno 

direzione diagonale com
e possiam

o vedere in Figura 7.21. 

 
F

igura 7.21 – R
inforzi diagonali in travi di collegam

ento. (a) G
eom

etria di posizionam
ento rinforzi; (b) A

zioni 
esterne; (c) Sforzi interni.  

 Proprio 
queste 

considerazioni 
suggeriscono 

di 
inserire 

delle 
arm

ature 
diagonali. 

Inizialm
ente la com

pressione può essere assorbita dal puntone di calcestruzzo m
entre la 

trazione da un’arm
atura in acciaio, però nelle zone sism

iche dove si ha a che fare con 
carichi ciclici è necessario inserire due arm

ature diagonali. C
on riferim

ento alla figura 
precedente si ha che: 

&} ��} �Y� �3    (7.25)                    e                     �} ��&} ~Î�T
  (7.26) 

da cui si ricava: 

 
 

 
 

 
 Y� �

¤�
#�� ÚÛÜU ����

�
�

�
����������(7.27) 
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 �w�T� =g#/ÕVÓ

��
�

�
�

���������(7.28) 

 Il m
om

ento resistente può essere ricavato o dalle forze di taglio: 

 
 

 
 

     } � ¤� VÓ# �$� &} ~Î�T
��

�
�

�
����������(7.29) 

oppure dalle com
ponenti orizzontali delle forze diagonali: 

 
 

 
 

   } � 6X.�*Í ;&} ÏÐ~T
��

�
�

�
���������(7.30) 

U
na stessa quantità di acciaio deve essere assicurata per entram

be le diagonali e, se ci 
si assicura che le barre in com

pressione non abbiano problem
i di instabilità, la perdita di 

contributo del calcestruzzo risulta essere trascurabile. U
n tipo di disposizione delle barre 

diagonali è visibile nella Figura 7.22. 

�
F

igura 7.22 – Suggerim
ento di disposizione arm

atura aggiuntiva nelle travi di collegam
ento 

 
U

na volta definiti il m
om

ento flettente, le forze di taglio e il carico assiale dovuti alle 
azioni laterali agenti sull’intera struttura si può analizzare la resistenza delle pareti laterali 
che viene valutata com

e nel caso delle alte pareti snelle. 
  

7.3.1 
R

esistenza a taglio delle travi di accoppiam
ento 

 

L
’obbiettivo prim

ario delle travi di accoppiam
ento è quello di trasferire il taglio da 

una parete all’altra durante l’azione sism
ica. E

ssendo il sism
a un evento che genera un 

carico ciclico sia le travi che le pareti saranno soggette ad un grande num
ero di inversioni 

del taglio. 
O

gni trave sarà soggetta ad una tensione che porterà ad una rottura diagonale com
e 

m
ostrato in Figura 7.23 (a). E

videntem
ente la zona di rottura dividerà la trave in due 

elem
enti triangolari. Inoltre, com

e si vede in Figura 7.23 (b), bastano poche inversioni di 
carico per generare una rottura per scorrim

ento alle estrem
ità della trave di accoppiam

ento. 
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otivi si preferisce inserire all’interno delle travi di accoppiam
ento dei rinforzi 

diagonali, com
e m

ostrato in Figura 7.23 (c), che assorbono le tensioni di trazione e di 
com

pressione che si generano nella trave. 

 
F

igura 7.23 – M
eccanism

i di resistenza a taglio nelle travi di collegam
ento 

 N
ella Figura 7.24 si m

ostra il caso in cui una lastra è connessa all’estrem
ità superiore 

della trave. Si è visto che il m
om

ento resistente all’estrem
ità destra della trave può 

aum
entare fino al seguente valore: 
  

 
 

 �· ��À ��� ÝÞ � 6xÌß ÏÐ~à�xÌÚ ;á� ÝÞ �����
�

����������(7.31) 
 E

 quindi la resistenza ideale a taglio della trave diventa: 

 
 

 
 â« � eã BeäV� � 6�xÌß ÏÐ~à�xÌÚ ;á� åæV� �

�
�

            (7.32) 

 In 
seguito 

all’increm
ento 

della 
resistenza 

a 
m

om
ento 

e 
a 

taglio 
la 

forza 
di 

com
pressione diagonale sarà data da ç¿ ��� �ÏÐ~à� e sarà supportata dal puntone di 

calcestruzzo che nella F
igura 7.24 è rappresentato in m

aniera tratteggiata. L
’increm

ento 

della resistenza flessionale v���� ÝÞ  dipende dalla posizione dell’acciaio orizzontale di 
area xÌÚ  e influirà sia sulla parete di destra che su quella di sinistra. 

 
F

igura 7.24 – C
ontributo alla resistenza della trave di collegam

ento dato dall’arm
atura a lastra 
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8. 
N

orm
ativa inerente la progettazione di strutture a pareti sism

o-resistenti 
 

D
opo aver riportato i concetti di funzionam

ento delle strutture a pareti sism
o-resistenti 

si ripercorrono nel presente capitolo quelle che sono le principali indicazioni legislative in 
m

erito alla progettazione di strutture a pareti. 
  8.1 N

orm
e T

ecniche per le C
ostruzioni N

T
C

2008 e C
irc. 617/2009 

 L
e vigenti N

orm
e T

ecniche per le C
ostruzioni di cui al D

.M
. 14/01/2008 contengono 

prescrizioni ed indicazioni progettuali inerenti la determ
inazione delle sollecitazioni, il 

progetto e la verifica degli elem
enti “parete”. 

Innanzitutto è riportata, all’interno del testo di legge, la definizione geom
etrica di tali 

elem
enti.  
U

na parete è un elem
ento strutturale di supporto per altri elem

enti che ha una sezione 
trasversale caratterizzata da un rapporto tra dim

ensione m
assim

a e m
inim

a in pianta 
superiore a 4.  
Si definisce parete di form

a com
posta l’insiem

e di pareti sem
plici collegate in m

odo 
da form

are sezioni a L
, T

, U
, I ecc. 

U
na parete accoppiata consiste di due o più pareti singole collegate tra loro da travi 

duttili (“
travi di accoppiam

ento”
) distribuite in m

odo regolare lungo l’altezza. A
i fini 

della determ
inazione del fattore di struttura q una parete si definisce accoppiata 

quando è verificata la condizione che il m
om

ento totale alla base prodotto dalle 
azioni orizzontali è equilibrato, per alm

eno il 20%
, dalla coppia prodotta dagli sforzi 

verticali indotti nelle pareti dalla azione sism
ica.  

 A
ssociando 

al 
rapporto 

della 
sezione 

trasversale 
la 

prescrizione 
contenuta 

al 
§ 

7.4.6.1.4, che im
pone una larghezza m

inim
a pari a 15 cm

, si ottiene la dim
ensione m

inim
a 

di una sezione per essere considerata parete strutturale che risulta pari a 15x60cm
. 

D
a notare che difficilm

ente nella pratica progettuale si adotteranno sezioni m
inim

e per 
le pareti strutturali poiché le richieste di particolari costruttivi di dettaglio renderebbe 
econom

icam
ente svantaggiosa questa scelta. Inoltre, la scelta di adottare uno schem

a 
strutturale a pareti sism

o-resistenti è sem
pre associata alla volontà del progettista di 

“incanalare” le sollecitazioni verso alcuni specifici elem
enti strutturali, le pareti appunto, e 

per farlo è necessario m
ettere in gioco elevate rigidezze rispetto ai rim

anenti elem
enti 

verticali, che non possono essere rappresentate da pareti di sezione cosi ridotta. 
A

lle estrem
ità delle pareti sono definite due zone critiche la cui altezza, salvo analisi 

più accurate, si può assum
ere com

e la m
aggiore tra la larghezza della parete e 1/6 della sua 

altezza. L
a lunghezza lc  di dette zone critiche è pari alla m

aggiore tra lo spessore della 
parete e il 20%

 della sua lunghezza. In tali zone critiche la percentuale di arm
atura deve 

essere com
presa, com

e per i pilastri, tra l’1%
 e il 4%

 e la staffatura deve essere tale da 
bloccare una barra ogni due e con un passo non superiore a 8 volte il diam

etro della barra o 
a 10 cm

. 
N

elle rim
anenti parti della parete deve essere com

unque garantita una percentuale di 
arm

atura, 
sia 

verticale 
che 

orizzontale, 
alm

eno 
pari 

allo 
0.20%

 
per 

controllare 
la 

fessurazione da taglio. 
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Per definizione una struttura è definita: 
- 

“Struttura a P
areti” se la resistenza alle azioni verticali e alle azioni orizzontali è 

affidata principalm
ente a pareti (singole o accoppiate) aventi resistenza a taglio 

alla base non inferiore al 65%
 della resistenza a taglio totale. 

- 
“Struttura m

ista T
elaio-P

areti” se la resistenza alle azioni verticali è affidata 
prevalentem

ente 
ai 

telai 
e 

la 
resistenza 

alle 
azioni 

orizzontali 
è 

affidata 
ad 

entram
bi i sistem

i. Si avranno strutture m
iste equivalenti a telai se l’azione 

orizzontale è assorbita per più del 50 %
 dai telai o, viceversa, si avranno strutture 

m
iste equivalenti a pareti; 

S
otto il profilo della dissipazione di energia, e quindi della duttilità intrinseca delle 

strutture a pareti, il testo di legge fornisce i seguenti fattori q
0  m

assim
i. 

T
ipologia 

q
0  

C
D

 “B
” 

C
D

 “A
” 

- 
Strutture m

iste  
- 

S
trutture a pareti accoppiate 

3,0 α
u /α

1  
4,5 α

u /α
1  

- 
Strutture a pareti non accoppiate 

3,0 
4,0 

dove il fattore di sovraresistenza α
u /α

1  è cosi determ
inato: 

-  strutture con solo due pareti non accoppiate per direzione orizzontale α
u/α

1 =
 1,0 

-  altre strutture a pareti non accoppiate  
 

 
   

    α
u/α

1 =
 1,1 

-  strutture a pareti accoppiate o m
iste equivalenti a pareti                       α

u/α
1 =

 1,2 
 D

ata l’im
portanza che rivestono nella resistenza alle azioni orizzontali gli elem

enti 
parete, la norm

a im
pone il calcolo di un ulteriore coefficiente correttivo del fattore q

0 

denom
inato fattore k

w. 

Sf �è ����������������������������������������������������é�D�\tDuttuD��ê]\t���)u] �$�^t]���t�$�]
���Ç ��T!ë

Ç��é�D�\tDuttuD����é�D�t]�[�ê]\t���)u] �$�^t]���é�D�t] ì 
dove à!  è il valore assunto in prevalenza dal rapporto tra altezze e larghezze delle 

pareti. N
el caso in cui gli à!  delle pareti non differiscano significativam

ente tra di loro, il 

valore di à!  per l’insiem
e delle pareti può essere calcolato assum

endo com
e altezza la 

som
m

a delle altezze delle singole pareti e com
e larghezza la som

m
a delle larghezze.  

Il calcolo delle sollecitazioni con eseguire la verifica delle sezioni delle pareti è 
am

piam
ente trattato all’intero del § 7.4.4.5 delle N

orm
e T

ecniche per le C
ostruzioni. Se ne 

riportano alcuni estratti di seguito. 
Il 

diagram
m

a 
dei 

m
om

enti 
flettenti 

lungo 
l’altezza 

della 
parete 

è 
ottenuto 

per 
traslazione verso l’alto dell’inviluppo del diagram

m
a dei m

om
enti derivante dall’analisi, 

per le m
otivazioni riportate al precedente capitolo 7. L

’inviluppo può essere assunto 
lineare, se la struttura non presenta significative discontinuità in term

ini di m
assa, rigidezza 

e resistenza lungo l’altezza. L
a traslazione deve essere in accordo con l’inclinazione degli 

elem
enti com

pressi nel m
eccanism

o resistente a taglio e può essere assunta pari ad h
cr  

(altezza della zona inelastica di base). 
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L
’altezza h

cr  è data dal più grande dei seguenti valori:  
- 

l’altezza della sezione di base della parete (lw ), 
- 

un sesto dell’altezza della parete (h
w );  

In ogni caso l’altezza critica da assum
ere non deve essere m

aggiore dell’altezza del 
piano terra, nel caso di edifici con num

ero di piani non superiore a 6, m
aggiore di due volte 

l’altezza del piano terra, per edifici con oltre 6 piani, e com
unque non m

aggiore di due 
volte l’altezza della sezione di base.  

P
er strutture sia in C

D
 “B

” che in C
D

 “A
” si deve tener conto del possibile increm

ento 
delle forze di taglio a seguito della form

azione della cerniera plastica alla base della parete. 
Per le strutture in C

D
 “B

” questo requisito si ritiene soddisfatto se si increm
enta del 50%

 il 
taglio derivante dall’analisi.  

N
elle strutture m

iste, il taglio nelle pareti deve tener conto delle sollecitazioni dovute 
ai m

odi di vibrare superiori. A
 tal fine, il taglio derivante dall’analisi può essere sostituito 

dal diagram
m

a d’inviluppo riportato in Figura 8.1, nella quale h
w  è l’altezza della parete, A

 
è il taglio alla base increm

entato, B
 non deve essere inferiore a 0,5A

. 

�
F

igura 8.1 – D
iagram

m
a di inviluppo delle forze di taglio nelle pareti di strutture m

iste 
 Per le strutture in C

D
 ”A

” il taglio deve essere increm
entato del seguente fattore: 

  ���Ç) ×� íîÑ4 eîÑe7Ñ � #����� �ï 6�ð ;�ï 6�J ; �Ù)
    

 
per pareti snelle  

          (8.1) 

      ñò/ eîÑe7Ñ Ç)
  

 
 

 
 

 
per pareti tozze     

          (8.2) 
 

intendendo per snelle le pareti con un rapporto tra altezza e larghezza superiore a 2, 

ponendo γ
R

d =
1,2 ed indicando con M

E
d  ed M

R
d  i m

om
enti flettenti rispettivam

ente di  
calcolo e resistente alla base della parete, con T

1  periodo fondam
entale di vibrazione 

dell’edificio nella direzione dell’azione sism
ica, con 

S
e (T

) l’ordinata 
dello spettro di 

risposta elastico. 
Se il fattore di struttura q è superiore a 2, si deve tener conto della forza assiale 

dinam
ica aggiuntiva che si genera nelle pareti per effetto dell’apertura e chiusura di fessure 

orizzontali e del sollevam
ento dal suolo. In assenza di più accurate analisi essa può essere 

assunta pari al ±50%
 della forza assiale dovuta ai carichi verticali in condizioni sism

iche. 
N

el caso di pareti sem
plici, la verifica di resistenza si effettua con riferim

ento al 
rettangolo di base. N

el caso di pareti di form
a com

posta, la verifica va fatta considerando 
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� la parte di sezione costituita dalle anim

e parallele o approssim
ativam

ente parallele alla 
direzione principale sism

ica ed attribuendo alle ali dim
ensioni date dal m

inim
o fra:  

- 
effettiva larghezza dell’ala; 

- 
m

età della distanza fra anim
e adiacenti; 

- 
25%

 dell’altezza com
plessiva della parete h

w . 
P

er la verifica a pressoflessione viene im
posto un lim

ite allo sforzo norm
ale di 

com
pressione che non deve superare il 40%

 in C
D

 “B
” (o il 35%

 in C
D

 “A
”) della 

resistenza m
assim

a a com
pressione del solo calcestruzzo. 

L
a determ

inazione del m
om

ento resistente viene effettuata com
e per i pilastri, tenendo 

in considerazione tutta l’effettiva arm
atura presente nella parete. 

P
er la verifica a taglio in C

D
 “B

” viene richiam
ata la necessità di verificare, oltre a 

quanto richiesto per un norm
ale elem

ento verticale, anche la verifica di possibile rottura a 
scorrim

ento nelle zone critiche. D
eve risultare: 

 
 

 
 

 
     �>/ Ç�ò/©� �

�
�

��������
�����������(8.3) 

dove �ò/©�  è la resistenza nei confronti dello scorrim
ento ed è fornita dalla seguente 

relazione: 

 
 

 
 

 
 �ò/©� ��// ��«/ ���/ ��

�
�

�����������(8.4) 

 

nella 
quale Òßß , ÒÛß  

e Òóß rappresentano, 
rispettivam

ente, 
il 

contributo 
dell’effetto 

“spinotto” delle arm
ature verticali, il contributo delle arm

ature inclinate presenti alla base, 
il contributo della resistenza per attrito, e sono dati dalle espressioni: 

 
 

 
 

 �// �ôÎ�õ ��ë �Y�ö Ô �A/ �3/
������3/ �Y�ö ì��

�
�

�����������(8.5) 

 
 

 
 

 �«/ ��3/ � �Y�ö ÏÐ~Â«   
 

 
 

          (8.6) 

 
 

 
 

 ��/ �ôÎ�õ ÷� `ø �Y�ö �3/ ���ß ùú� ²µû- d
�����ü��A/ ú$f Wfý

ì��
����������� (8.7) 

 dove þ����ø�. ���F�¹ ù, ¶ó  è il coefficiente d’attrito calcestruzzo-calcestruzzo sotto azioni 
cicliche (può essere assunto pari a 0,60), �xÌ�   la som

m
a delle aree delle barre verticali 

intersecanti il piano contenente la potenziale superficie di scorrim
ento, �  l’altezza della 

parte com
pressa della sezione norm

alizzata all’altezza della sezione, xÌ�  l’area di ciascuna 
arm

atura inclinata che attraversa il piano detto form
ando con esso un angolo ÃÛ . 

Per la verifica a taglio in C
D

 “A
” si deve anche verificare la possibile rottura a taglio 

com
pressione del calcestruzzo d’anim

a assum
endo com

e braccio delle forze interne l’80%
 

dell’altezza della sezione e com
e inclinazione del puntone 45°, ed inoltre nelle zone 

critiche la resistenza andrà m
oltiplicata per un fattore riduttivo pari a 0.4. 

 S
em

pre in C
D

 “A
” dovrà essere verificata la possibile rottura a taglio trazione 

dell’arm
atura d’anim

a. Il calcolo di tale arm
atura deve tenere in considerazione il rapporto 

di taglio α
s  =

 M
E

d  (V
E

d  ×
 lw ) in cui lw  è l’altezza della sezione. S

e α
s  � 2 la verifica a taglio 

trazione viene eseguita com
e per una norm

ale sezione in c.c.a. assum
endo com

e braccio 
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� delle forze interne l’80%

 dell’altezza della sezione e com
e inclinazione delle diagonali 

com
presse 45°. Se, viceversa, α

s  <
 2 si utilizzano le seguenti form

ulazioni: 

 
 

 
 

 �>/ Ç�ò/©A �����¥= �3/©= Wf T� $f
���

�
�����������(8.8) 

 
 

 
 

 ¥= �3/©= Wf©ý +Ç¥L �3/©L Wf +�ê]^'>/ �
�

              (8.9) 

in cui 	�  e 	Å  sono i rapporti tra l’area della sezione dell’arm
atura orizzontale o verticale, 

rispettivam
ente, e l’area della relativa sezione di calcestruzzo, á�ß©�  e á�ß©Å  sono i valori di 

progetto della resistenza delle arm
ature orizzontali e verticali, ½±

 è lo spessore dell’anim
a, 

��ß  è la forza assiale di progetto (positiva se di com
pressione), Ò
ß©¿  è la resistenza a 

taglio degli elem
enti non arm

ati, da assum
ersi nulla nelle zone critiche quando ��ß  è di 

trazione. 
Infine, per i sistem

i di pareti accoppiate, vengono riportate al § 7.4.4.6 le verifiche di 
resistenza da effettuarsi sulle travi di accoppiam

ento. 
L

a verifica di questi elem
enti viene effettuata trattando tali elem

enti com
e norm

ali 
travi in c.c.a. se è verificata alm

eno una delle seguenti condizioni: 
- 

Il rapporto tra luce ed altezza è uguale o superiore a 3; 

- 
Il taglio di calcolo Ò�ß  è inferiore a 6½%2%á¿�ß ;  

Se le condizioni precedenti non sono soddisfatte la sollecitazione di taglio deve essere 
assorbita da due ordini di arm

ature diagonali, opportunam
ente staffate, disposte ad “X

” 
sulla trave che si ancorano nelle pareti adiacenti, con sezione pari, per ciascuna diagonale, 

ad xÌ , tale da soddisfare la relazione: 
 

 
 

 
 

 Ò�ß Ç��xÌ �3/ ~Î�Ã���
���

�
����������(8.10) 

essendo Ã
  l’angolo m

inim
o tra ciascuna delle due diagonali e l’asse orizzontale. 

Inoltre, travi aventi altezza pari allo spessore del solaio non sono da considerare 
efficaci ai fini dell’accoppiam

ento. 
N

el caso di arm
atura ad X

, ciascuno dei due fasci di arm
atura deve essere racchiuso da 

arm
atura a spirale o da staffe di contenim

ento con passo non superiore a 100 m
m

.  
In questo caso, in aggiunta all’arm

atura diagonale deve essere disposta nella trave 
arm

atura 
di 

diam
etro 

alm
eno 

10 
m

m
 

distribuita 
a 

passo 
10 

cm
 

in 
direzione 

sia 
longitudinale che trasversale ed arm

atura corrente di 2 barre da 16 m
m

 ai bordi superiore 
ed inferiore. G

li ancoraggi delle arm
ature nelle pareti devono essere del 50%

 più lunghi di 
quanto previsto per il dim

ensionam
ento in condizioni non sism

iche. 
  

8.2 N
orm

ativa europea E
urocodice 8 

 N
ella norm

ativa europea E
C

8, sono contenute le m
edesim

e indicazioni, già riportate al 
paragrafo precedente, inerenti le definizioni di tipologia strutturale ed i relativi valori dei 
fattori q

0 .  
A

nche le incertezze della distribuzione dei m
om

enti flettenti sulle pareti sism
iche 

snelle sono trattate introducendo la possibilità di effettuare, in via sem
plificata, una 

traslazione del diagram
m

a del m
om

ento flettente che rispecchia quanto m
ostrato in Figura 

8.1. 
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C
on riferim

ento alla resistenza a taglio e flessione di pareti sism
iche la norm

a europea 
raccom

anda una lim
itazione dello sforzo norm

ale agente al 40%
 della resistenza m

assim
a 

del solo calcestruzzo (35%
 per pareti progettate in alta duttilità). Per pareti di form

a 
com

posta sono riportate le stesse lim
itazioni esposte al precedente paragrafo. 

C
on specifico riferim

ento alle travi di accoppiam
ento presenti tra due pareti strutturali, 

viene specificato che il m
ezzo di accoppiam

ento non può essere rappresentato da solette. 
Inoltre, le regole valide per le travi, possono essere utilizzate solam

ente qualora venga 
rispettata alm

eno una delle due condizioni seguenti: 
 

- Ò�ß Ç�As/ Wf *
  

- À� ¾ë
  

 
S

e 
nessuna 

delle 
due 

condizioni 
sopra 

riportate 
è 

verificata, 
allora 

è 
necessario 

predisporre una specifica arm
atura lungo le due diagonali della trave (Figura 8.2). 

  

�
F

igura 8.2 – A
rm

atura diagonale da disporre nelle travi di collegam
ento 

 L
’arm

atura 
predisposta 

dovrà 
essere 

tale 
da 

garantire 
la 

verifica 
della 

seguente 
relazione.  

 
 

 
 

 
   Ò�ß Ç�xÚÛ á�ß ~Î�à���

�
�

����������(8.11) 
 L

’arm
atura dovrà essere “tipo-colonna” con base alm

eno pari alla m
età dello spessore 

della trave di collegam
ento e dovrà possedere arm

atura di contenim
ento per evitare 

problem
i di instabilità. 

  

8.3 N
orm

ativa am
ericana A

.C
.I. 318 

 

R
elativam

ente 
alle 

pareti 
strutturali 

la 
norm

ativa 
am

ericana 
pone 

particolare 
attenzione ai sistem

i di pareti accoppiate e alle relative travi di accoppiam
ento. 

I requisiti di arm
atura m

inim
i sono assegnati già per il calcolo non sism

ico e vengono 
invece prescritti requisiti di regolarità nella disposizione dell’arm

atura trasversale con 
l’intento di controllare l’apertura delle fessure inclinate. V

iene inoltre prescritta la doppia 
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� arm

atura di parete in sostituzione di un’unica arm
atura posizionata centralm

ente rispetto 
allo spessore della parete. 

N
elle zone in cui è probabile una plasticizzazione dell’arm

atura longitudinale le 
lunghezze di sviluppo delle stesse sono m

aggiorate attraverso un coefficiente pari a 1.25 
rispetto a quelle di calcolo. 

L
a resistenza a taglio di pareti strutturali non deve eccedere il valore ÒÜ  dato dalla 

seguente form
ula. 

 
 

 
 

 
 ÒÜ Çx¿Å øà¿ �Ô á¿ Õ�	� á� ù     

 
         (8.12) 

dove à¿  dipende dal rapporto di form
a della parete e varia da 3 a 2 e x¿Å  è l’area del 

calcestruzzo. 
Per la resistenza nei confronti della flessione e del carico assiale di una parete 

strutturale vengono richiam
ate le regole base della progettazione di sezioni in c.c.a.. V

iene 
altresì richiam

ata l’attenzione al caso di presenza di aperture nella parete e al caso di pareti 
flangiate 

o 
di 

form
a 

com
posta. 

Per 
quest’ultim

e, 
nel 

caso 
non 

si 
effettuino 

analisi 
specifiche, la larghezza efficace delle flange è assunta pari al valore più piccolo tra la m

età 
della distanza dalla parete adiacente e il 25%

 dell’altezza totale della parete. 
N

elle zone com
presse, individuate attraverso la seguente relazione, viene prescritto un 

opportuno rinforzo attraverso la predisposizione di elem
enti di confine. 

 
 

 
 

    
      ÏÇ

À´

!! 6�� �´ Æ ; ��

�
�

��
����������(8.13) 

 

dove Ï corrisponde al m
aggiore asse neutro calcolato con riferim

ento allo sforzo norm
ale e 

al m
om

ento flettente coerenti con lo spostam
ento 1� . Il rapporto 1� �± Æ

 non può essere 
inferiore a 0,007. 

D
ove siano necessari opportuni elem

enti di confine, gli stessi devono estendersi 

verticalm
ente dalla sezione critica per una distanza non inferiore alla m

aggiore tra M±
 e  

�� �Ò� Æ. 
Pareti strutturali, per le quali non è previsto il rispetto delle prescrizioni su riportate 

dovranno avere com
unque elem

enti di confine ai bordi o attorno alle aperture quando la 

tensione di com
pressione supera il 20%

 di áÍ¿ . 
D

ove siano necessari elem
enti di confine, essi devono rispettare i seguenti punti: 

- 
L

’elem
ento di confine deve estendersi orizzontalm

ente dal lem
bo com

presso per 

una lunghezza non inferiore al m
aggiore tra �Ï.�©�M± �  e  �Ï���; 

- 
P

er sezioni flangiate, l’elem
ento di confine deve estendersi alla flangia efficace in 

com
pressione e deve estendersi per alm

eno 12 pollici; 
- 

L
’arm

atura trasversale degli elem
enti di confine deve soddisfare i requisiti richiesti 

in 
term

ini 
di 

diam
etro 

e 
passo 

di 
disposizione 

per 
le 

zone 
dove 

è 
prevista 

plasticizzazione; 
- 

L
’arm

atura orizzontale di parete deve essere ancorata in m
odo da sviluppare la 

tensione di snervam
ento e fornire confinam

ento al nucleo. 
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�
F

igura 8.3 – A
rm

atura longitudinale per elem
enti di confine delle pareti strutturali 

   
C

on riferim
ento alle pareti accoppiate la norm

ativa am
ericana prescrive, per 

gli 

elem
enti con rapporto MÜ �§�

Æ
, di rispettare le seguenti indicazioni: 

- 
L

a forza di com
pressione non deve eccedere il valore x� áÍ¿ �� Æ

; 

- 
L

o spessore della trave di collegam
ento deve essere alm

eno il 30%
 dell’altezza e 

com
unque non inferiore a 10 pollici; 

- 
L

o spessore della trave di collegam
ento non può eccedere lo spessore della parete 

che la supporta aum
entata da ciascun lato di una quantità legata alla dim

ensione del 
supporto stesso; 

L
a seconda e terza indicazione possono essere trascurate qualora si dim

ostri con 
apposite analisi che la trave di collegam

ento possiede un adeguata stabilità laterale. 
 Per travi di collegam

ento aventi un rapporto MÜ �Ù�
Æ

 devono essere predisposti 
opportuni gruppi di arm

ature diagonali. 
T

ravi di accoppiam
ento di questo tipo devono soddisfare le seguenti prescrizioni: 

- �q  è determ
inato con la seguente relazione �q ��xÅß á� ~Î�àÇ�� ÔáÍ¿ x¿±

; 

- 
C

iascun gruppo di barre diagonali è realizzato attraverso un m
inim

o di 4 barre 
disposte su due o più strati. L

e barre diagonali devono essere inserite nelle pareti 
adiacenti per non m

eno di 1,25 volte la loro lunghezza; 
- 

O
gni gruppo di barre diagonali devono essere provviste di opportune arm

ature 
trasversali distanti, in profondità, non m

eno di m
età dello spessore della trave di 

accoppiam
ento e in senso longitudinale dello spessore della stessa.  

- 
L

’arm
atura trasversale deve essere presente in tutta la trave di accoppiam

ento con 
spaziatura longitudinale non superiore al valore m

inore tra 6 volte il diam
etro delle 

barre diagonali e 6 pollici. 
 Per travi di collegam

ento sono possibili due diverse configurazioni di confinam
ento 

riportate nelle seguenti figure. 
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F

igura 8.4 – C
onfinam

ento di ogni gruppo di barre diagonali 

�

�
F

igura 8.5 – C
onfinam

ento com
pleto della trave di collegam

ento 
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9. 
C

om
portam

ento di elem
enti in parete sottile a sezione circolare cava  

 Il presente capitolo è stato sviluppato con specifico riferim
ento al caso di edificio 

esistente trattato nella presente tesi, che è dotato di elem
enti di controvento in c.c.a. in 

parete sottile a sezione circolare cava del tutto sim
ili a quelli riportati in Figura 9.1.  

�
F

igura 9.1 – E
dificio a controventi in c.c.a. in parete sottile a sezione circolare cava  

 M
entre lo studio del com

portam
ento statico e sism

ico di pareti strutturali a sezione 
rettangolare, o riconducibile ad essa, è stato approfondito sem

pre più negli ultim
i anni, lo 

studio del com
portam

ento di pareti strutturali a sezione circolare è stato invece piuttosto 
trascurato nella letteratura tecnico-scientifica. 

A
d oggi, le poche cam

pagne sperim
entali eseguite su questo tem

a, da cui sono nate le 
procedure di progetto disponibili, sono da ricondursi allo studio dell’ottim

izzazione del 
rapporto costi-benefici per le pile da ponte. 

 9.1   P
rem

essa  
 U

na corretta valutazione della sicurezza in am
bito sism

ico dei ponti in conglom
erato 

cem
entizio 

arm
ato 

(c.c.a.) 
è 

ritenuta 
un’im

portante 
sfida 

di 
ingegneria 

strutturale 
in 

considerazione dell’elevato num
ero di infrastrutture costruite senza applicare alcun tipo di 

accorgim
ento antisism

ico. S
ul territorio internazionale sono presenti num

erosi ponti aventi 
pile cave che hanno m

ostrato una m
aggiore resistenza alla flessione e una m

aggiore 
rigidezza rispetto a pile piene m

a che risultano ancora poco studiate per ciò che riguarda il 
com

portam
ento a taglio e la capacità di spostam

ento. A
nche i più m

oderni codici di 
progettazione non riportano trattazioni specifiche per le sezioni cave, a causa della lim

itata 
conoscenza dell’argom

ento. 
S

ono state recentem
ente eseguite alcune cam

pagne sperim
entali con lo scopo di: 

• 
V

alutare l’influenza delle sollecitazioni cicliche sulla resistenza a taglio; 

• 
Studiare l’eventuale variazione di resistenza quando la sezione critica non si 
trova alla base dell’elem

ento; 

• 
V

alutare l’influenza della deform
abilità a taglio; 

• 
V

alutare l’influenza del carico verticale nella risposta globale degli elem
enti. 
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9.2   R
esistenza a taglio 

 

L
e 

evidenze 
sperim

entali 
prodotte 

negli 
ultim

i 
anni 

hanno 
m

ostrato 
che 

le 
form

ulazioni tradizionali per stim
are la resistenza a taglio di pareti circolari cave tendono 

ad essere eccessivam
ente conservative a bassi livelli di duttilità e non conservative per 

elevati livelli di duttilità. A
l fine di uniform

are i m
odelli descrittivi del com

portam
ento a 

taglio sono state proposte differenti form
ulazioni che m

irano a considerare il degrado della 
resistenza a taglio con il progredire della duttilità. 

In generale, la m
aggior parte dei codici di progettazione segue l’approccio tradizionale 

che prevede di calcolare la resistenza a taglio com
e som

m
atoria dei contributi di acciaio e 

calcestruzzo. 
L

e principali novità contenute nelle recenti form
ulazioni consistono nel ridurre il 

contributo fornito dal calcestruzzo in funzione della dom
anda di duttilità a flessione, in 

particolare m
ettendo in conto il degrado che si ha nel fenom

eno di “aggregate interlock”. 
Si 

riportano 
di 

seguito 
alcuni 

m
odelli 

di 
calcolo 

pubblicati 
in letteratura 

per 
la 

valutazione del com
portam

ento di pile cave che sono stati calibrati per confronto con 
risultati sperim

entali disponibili:  

• 
M

odello adottato in norm
ativa E

urocodice2, “standard” m
ethod E

N
V

 1992-1-
1 (denom

inato nel seguito E
C

2); 

• 
M

odello adottato in norm
ativa FE

M
A

 273 (denom
inato nel seguito FE

M
A

);  

• 
M

odello proposto da A
schheim

 e M
oehle, [1992] (denom

inato nel seguito 
U

C
B

); 

• 
M

odelli proposti da  Priestley 
e K

ovalsky, [1994/2000] (denom
inati nel 

seguito U
C

S
D

-O
R

IG
 e U

C
S

D
-M

O
D

) 
 I prim

i due m
odelli “E

C
2” e “FE

M
A

” sono due codici sem
plificati e m

aggiorm
ente 

adatti alla pratica progettuale, m
entre i m

odelli “U
C

B
” e “U

C
SD

” sono m
odelli utilizzati 

in diversi casi studio e rappresentano gli strum
enti più raffinati per la valutazione delle 

resistenze a taglio di elem
enti a sezione circolare cava in c.c.a. N

ei paragrafi successivi 
verranno trattati i diversi m

etodi elencati, concentrandosi m
aggiorm

ente sui più recenti 
m

etodi “U
C

SD
”.  

 9.2.1 
M

odelli “E
C

2” e “F
E

M
A

” 
 C

om
e appena anticipato questi m

odelli sono più adatti alla pratica progettuale e sono 
m

odelli recepiti da docum
enti norm

ativi, per il m
etodo “E

C
2”, e da linee guida, per il 

m
etodo “FE

M
A

”.  
Il m

odello “E
C

2” è il classico m
odello di resistenza a taglio in cui la m

assim
a 

resistenza è associata ad un sistem
a tirante-puntone in cui il prim

o elem
ento ad entrare in 

crisi individua la resistenza a taglio dell’elem
ento. Particolarità di tale m

odello è che la 
resistenza ultim

a è indipendente dalle caratteristiche di spostam
ento della sezione. 

Il m
odello “FE

M
A

” è esplicitam
ente orientato alla valutazione sism

ica di edifici 
esistenti e prevede di calcolare il contributo del calcestruzzo secondo l’equazione seguente: 

 
 

 
 

 �A ��©ë�S�
®"KHI �Ô �A ÕWf *

��
�

�
����������(9.1) 
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dove S
 assum

e valore 1 o 0 in, rispettivam
ente, sezioni con dom

anda di duttilità bassa 
o sezioni con dom

anda di duttilità m
edio-alta. 

Il m
etodo “FE

M
A

”, contenuto nelle linee guida FE
M

A
 273 è contenuto anche in  

A
m

erican C
oncrete 

Institute C
om

m
ittee 318 (2002) 

B
uilding C

ode R
equirem

ents for 

Structural C
oncrete (A

C
I 318-02). 

 9.2.2 
M

odello “U
C

B
” 

 Secondo 
il 

m
odello 

“U
C

B
” 

il 
contributo 

del 
calcestruzzo 

è 
dato 

dalla 
seguente 

espressione: 

 
 

 
�A �T Õ���

®"KHI �Ô �A ÕWf *Ç����Ô �A ÕWf *
��

�
�����������(9.2) 

 
 

 
 

 
 T Õ�� Õ �¢ ��¢ÊÑ

���
�

�
�

�����������(9.3) 

dove P è il carico assiale (positivo se di com
pressione), YA  è l’area totale della sezione, �A Õ 

è la resistenza a com
pressione del calcestruzzo, Wf

 lo spessore di parete, *
 l’altezza utile 

della sezione. T Õ è un term
ine che tiene in considerazione la degradazione della resistenza 

dovuta alla duttilità in spostam
ento ÷/  nonché per gli effetti del confinam

ento dato 

dall’arm
atura trasversale espressa attraverso il fattore  ¥L . � Õè una costante e dipende dalla 

form
a della sezione (rettangolare o circolare) e dal tipo di arm

atura trasversale (cerchi o 

spirali), �3L  è la resistenza dell’acciaio. 
 

9.2.3 
M

odelli “U
C

SD
-O

R
IG

” e “U
C

SD
-M

O
D

” 
 

E
ntram

bi i m
odelli U

C
SD

 hanno il m
erito principale di riconoscere che la com

ponente 
di 

resistenza 
non 

degradante 
con 

la 
duttilità 

non 
dipende 

solam
ente 

dal 
contributo 

dell’acciaio. L
e espressioni proposte sono com

poste, sia per il m
odello originale (indicato 

con pedice “O
”) che per quello m

odificato (indicato con pedice “M
”), da tre com

ponenti 
che rappresentano il contributo del calcestruzzo, dell’acciaio e del carico assiale. 

 
 

 
 

 
 �q ��A ��� ��� ���

�
�

�
�����������(9.4) 

Il 
significato 

fisico 
delle 

tre 
com

ponenti 
è 

la 
descrizione 

del 
fenom

eno 
di 

ingranam
ento (Ò¿ ), la descrizione della com

ponente di taglio sopportata dall’acciaio in un 

m
eccanism

o a traliccio (ÒÚ ) e la descrizione della quota parte di taglio sopportata da un 
puntone com

presso, cioè la forza di taglio trasm
essa attraverso la porzione com

pressa della 
sezione trasversale. 

 

�A©� ����ñÔ �A ÕY� �����������������������(9.5) 
�A©e �T�ñÔ �A Õ6���Y�= ;              (9.6) 

��©� � H� �� 6=gA¹ BÉ� ;
�

ÏÐ��
        (9.7) 

��©e � H� �� 6=g#A¹ BÉ� gA ;
�

ÏÐ��
�������(9.8)�

��©� �� 6=gA ;#P
                           (9.9) 

��©e �� 6=gA ;#P
                             (9.10) 

�dove Y� è l’area totale della sezione m
entre Y�= è la porzione di area dove si suppone 

concentrata la tensione di taglio, Y¤  è l’area di acciaio trasversale, �A Õ è la resistenza del 
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� calcestruzzo, �3  è la resistenza dell’acciaio, �

 è l’angolo di inclinazione delle fessure, Âs è 
il diam

etro dell’arm
atura trasversale, X

 è l’altezza della sezione, �
 è il carico assiale, \ è il 

passo delle staffe. Il term
ine �

 è pari a “L
” per schem

i statici a m
ensola e pari ad “L

/2” per 

schem
i 

statici 
di 

doppio 
incastro 

(dove 
L

 
è 

l’altezza 
dell’elem

ento). 
Il 

term
ine Z 

rappresenta la posizione dell’asse neutro e il term
ine Z!  il copriferro delle arm

ature. Q
uesti 

ultim
i due term

ini sono stati introdotti per considerare l’effettivo ruolo dell’apertura delle 
fessure nella m

obilitazione dell’arm
atura trasversale. 

Il m
etodo U

C
SD

-M
O

D
 in particolare è stato derivato da risultati ottenuti parzialm

ente 
da prove sperim

entali effettuate su colonne cave. In fase di progettazione gli autori 
raccom

andano di ridurre il valore della resistenza del contributo del calcestruzzo e del 
contributo dato dal carico assiale per un fattore 0.85 e di utilizzare nel calcolo del 

contributo fornito dall’acciaio un angolo di inclinazione delle fessure pari a ��ë��. 
N

el calcolo del contributo del calcestruzzo l’area effettiva di taglio xÚ�  può essere 
considerata pari a ���x�  per sezioni piene e pari ai seguenti valori per sezioni cave: 
 

 
 

 
        Y�=©C AsPq�}VPC �Wf *

�����
�

�
����������(9.11) 

 
 

 
 

 Y�=©A«CA}VPC ������ !K 6È #.D #;��
�

�
���������� (9.12) 

dove  È
 e D sono rispettivam

ente il raggio esterno ed interno della sezione circolare cava. 

Il param
etro " nel calcolo del contributo del calcestruzzo tiene in considerazione 

l’effetto degradante della resistenza associato alla duttilità. Il suo valore è funzione della 

duttilità di spostam
ento  ¶¼  ed è determ

inato attraverso la seguente Figura 9.2: 
 

�
F

igura 9.2 – A
ndam

ento del param
etro g nel m

odello U
C

SD
 

 

 Infine, i param
etri à�#�$ tengono in considerazione il rapporto di form

a dell’elem
ento 

e la quantità di arm
atura longitudinale presente nella sezione. 

 
 

 
 

����ÇT�ë. %= Ç������
�

�
�

����������(9.13) 

 
 

 
 

  ��������¥V Ç������
�

�
�

����������(9.14) 
 

9.3   V
alutazione in m

erito alle condizioni di collasso 
 

L
’applicazione 

del 
m

odello 
U

C
SD

 
m

erita 
qualche 

considerazione 
riguardante 

la 

com
ponente di resistenza dovuta al carico assiale e il valore del coefficiente $

 nel caso di 
sezioni cave. 
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È
’ im

m
ediato osservare che la com

ponente di resistenza dovuta al carico assiale è 
appropriatam

ente rappresentata dalla resistenza del calcestruzzo nella parte di sezione 
ancora com

pressa. 

L
a com

ponente Ò&  è assim
ilata al contributo di un puntone di calcestruzzo com

presso 

in cui la profondità com
pressa dipende dal livello del carico e dal rapporto di form

a. 

Per quanto riguarda il fattore $
 si deve notare che la presenza della cavità interna alla 

sezione si traduce in una m
aggiore percentuale di rinforzo e di conseguenza un valore di  $

 
m

aggiore che porta ad avere un contributo del calcestruzzo superiore con quantità di 
calcestruzzo 

inferiori. 
G

li 
autori, 

pertanto, 
ritengono 

opportuno 
non 

considerare 
la 

presenza della cavità e riferire la percentuale d’arm
atura all’intera sezione. 

I m
odelli U

C
SD

-M
O

D
 e U

C
B

-M
O

D
 hanno fornito risultati che ben aderivano a 

quanto ottenuto dalle evidenze sperim
entali con errori dell’ordine del 2%

-11%
. 

C
ontrariam

ente 
invece 

i 
m

odelli 
FE

M
A

 
ed 

E
C

2 
hanno 

m
ostrato 

una 
sensibile 

volubilità dei risultati con errori fino al 35%
. 

I 
risultati, 

presentati 
pocanzi, 

ottenuti 
da 

diversi 
autori, 

hanno 
m

ostrato 
che 

il 
problem

a della valutazione della resistenza a taglio di pareti circolari a sezione cava non 
può definirsi risolto interam

ente. Sono stati presentati diversi m
odelli di valutazione della 

resistenza a taglio e in particolar m
odo due sem

brano m
ostrare buon accordo con i risultati 

sperim
entali. 
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10. M
etodi di analisi delle sollecitazioni in strutture a pareti sism

o-resistenti 
 C

om
e accennato nella prem

essa della seconda parte del presente testo, l’approccio 
contem

plato dalla norm
ativa italiana ed europea in fase di progettazione sism

ica delle 
strutture prevede che si adotti una distribuzione di forze sism

iche proporzionale ai m
odi 

elastici di vibrare del sistem
a strutturale e allo spettro elastico di risposta eventualm

ente 
ridotto attraverso l’utilizzo di un fattore di struttura il cui valore racchiude in se le capacità 
dissipative della struttura stessa. T

ale m
etodo è denom

inato “analisi m
odale con spettro di 

risposta” ed è definito com
e “A

pproccio alle forze”. R
ecentem

ente, inoltre, si è sviluppato 
un ulteriore m

etodo di analisi denom
inato D

irect D
isplacem

ent B
ased D

esign che è 
definito com

e “A
pproccio agli spostam

enti”. N
el presente capitolo verranno introdotti i 

concetti base dei due approcci di progettazione. 
 10.1 

  A
pproccio alle forze – A

nalisi M
odale 

 

L
a procedura che adotta l’approccio alle forze per la valutazione sism

ica di un edificio 
esistente effettua il confronto tra richiesta e capacità strutturale in term

ini di forze. I passi 
basilari della procedura possono essere sinteticam

ente cosi rappresentati: 
1. 

C
ertificate le proprietà m

eccaniche dei m
ateriali costituenti l’edificio si determ

ina 
la resistenza a taglio e a flessione dei diversi elem

enti, tralasciando in questa fase i 
degradi conseguenti a fenom

eni ciclici di deform
azione. 

2. 
D

eterm
inazione 

del 
periodo 

fondam
entale 

(elastico), 
T

, 
di 

vibrazione 
della 

struttura. 
3. 

D
eterm

inazione 
della 

dom
anda 

sism
ica 

attraverso 
l’utilizzo 

degli 
spettri 

in 
accelerazione. 

4. 
D

eterm
inazione del tipo di m

eccanism
o che si può form

are e conseguentem
ente 

della capacità strutturale in term
ini di forza laterale sopportabile. 

5. 
D

eterm
inazione del coefficiente di rischio sism

ico espresso com
e rapporto tra la 

capacità strutturale (V
T

O
T ) e la dom

anda sism
ica (W

*a
g ). 

L
a procedura anzi detta prevede di determ

inare le caratteristiche dinam
iche della 

struttura. L
’analisi m

odale rappresenta un insiem
e di tecniche il cui scopo è proprio quello 

della caratterizzazione dinam
ica delle strutture. 

L
’analisi m

odale è un m
etodo che si è sviluppato in m

odo considerevole negli ultim
i 

cinquant’anni, 
il 

cui 
utilizzo 

si 
è 

accelerato 
negli 

ultim
i 

anni 
grazie 

agli 
sviluppi 

com
putazionali. Il suo successo è da ricercare nel sem

plice approccio m
eccanico unito ad 

una base m
atem

atica. 
Il T

eorem
a della sovrapposizione m

odale è diventato fondam
entale nell’analisi dei 

sistem
i lineari, poiché consente di risolvere un sistem

a com
plesso com

e blocchi di strutture 
m

inori.  
N

el cam
po dell’analisi m

odale lineare, questo teorem
a si applica spesso a un sistem

a a 
più gradi di libertà (m

ulti degree of freedom
 - M

D
O

F) per suddividerlo in diversi sistem
i 

indipendenti ad un solo grado di libertà (single degree of freedom
 - SD

O
F), ognuno dei 

quali è im
portante per studiare il com

portam
ento di un dato m

odo del sistem
a originale. 
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Q
uesta m

etodologia sem
plifica l’analisi dei grandi sistem

i e riduce anche le equazioni 
da 

risolvere. 
Il 

com
portam

ento 
strutturale 

viene 
infatti 

espresso 
com

e 
som

m
a 

dei 
com

portam
enti dei sistem

i ad un grado di libertà (S
D

O
F) di cui si com

pone. 
T

eoricam
ente un sistem

a lineare presenta un num
ero di m

odi pari ai gradi di libertà. In 
realtà però il num

ero di m
odi considerati si restringe al range di frequenze m

isurato. Solo i 
m

odi 
definiti 

“dom
inanti” 

possono 
essere 

sufficienti 
a 

descrivere 
fisicam

ente 
il 

com
portam

ento 
strutturale, 

essendo 
i 

rim
anenti 

associati 
a 

com
portam

enti 
fisici 

insignificanti.  
I param

etri che descrivono il sistem
a fisico nello spazio m

odale sono detti “param
etri 

m
odali” e sono autovalori (eigenvalues) e auto vettori (eigenvectors). 

I m
odi propri di una struttura, supposta discretizzata com

e un sistem
a ad n gradi di 

libertà, rappresenta un insiem
e di possibili deform

ate della struttura com
patibili con i 

vincoli presenti su di essa.  
L

’equazione del m
oto per sistem

i a più gradi di libertà ha la stessa form
a di quella per 

sistem
i ad un grado di libertà: 

�
F

igura 10.1  
  

 
 

 
 �'���(�)��. @�� 6t;   

 
 

         (10.1) 
   

dove M
, C

 e K
 rappresentano rispettivam

ente la m
atrice delle m

asse, la m
atrice degli 

sm
orzam

enti e la m
atrice delle rigidezze del sistem

a, il term
ine . @�� 6t; rappresenta 

l’eccitazione di base del sistem
a ossia la forzante del sistem

a stesso. R
isolvere l’equazione 

sopra riportata significa determ
inare l’andam

ento delle funzioni di spostam
ento x

i (t). 
C

om
e 

accennato 
in 

precedenza, 
se 

la 
struttura 

ha 
com

portam
ento 

elastico 
e 

lo 
sm

orzam
ento 

soddisfa 
determ

inate 
condizioni, 

il 
m

oto 
si 

può 
decom

porre 
nella 

sovrapposizione dei m
oti di più oscillatori sem

plici ossia di sistem
i ad un grado di libertà 

(m
odi). 

�
F

igura 10.2 – M
odi di vibrare 
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O
gni m

odo è caratterizzato da un periodo “T
” di oscillazione e da un fattore di 

sm
orzam

ento * oltre che da una propria “form
a”. 

Q
uando il sistem

a oscilla secondo un m
odo proprio, l’am

piezza della deform
ata varia 

m
a la sua “form

a” rim
ane invariata. D

etta form
a è definita tram

ite i vettori delle form
e 

m
odali �Ã 6";©�Ã 6#;©Ã 65;. 

Se il sistem
a viene deform

ato secondo una delle form
e principali di vibrazione e viene 

liberato, continuerà ad oscillare in vibrazioni libere con periodo proprio  �Û . 
 

�
F

igura 10.3 
 

L
e am

piezze sono via via decrescenti a causa della presenza dello sm
orzam

ento del 

m
odo *Û  m

a la “form
a”, definita dai rapporti tra gli spostam

enti dei piani, rim
ane la stessa. 

L
’am

piezza iniziale dipende dalla deform
ata iniziale assegnata al sistem

a e la “form
a” è 

costante e definita a m
eno di una costante. 

Il 
periodo 

“T
” 

e 
le 

form
e 

m
odali 

 �Â� 
possono 

essere 
determ

inate 
facilm

ente 
supponendo l’assenza del fattore di sm

orzam
ento e risolvendo il problem

a delle vibrazioni 
libere del sistem

a. In tal caso la form
ulazione (10.1) viene riscritta com

e segue: 
  

 
 

 
 

     �'�)�����
�

�
�

����������(10.2) 
 

che ha soluzione di vibrazione naturale sincrona: 

 
 

 
 

 
�« 6C ;6t;�Â« 6C ;\�^ 6ÁC t ;�

�
�

����������(10.3)�

dove:  Â« 6C ; rappresenta l’autovettore (incognito): il m
odo; 

 ÁC   rappresenta l’autovalore (incognito): frequenza angolare di vibrazione naturale. 
 

 
 

 
 

     ÁC � #!�ã ���
�

�
�

�
����������(10.4) 

Sostituendo nell’equazione om
ogenea si ottiene )Â« 6C ;�ÁC # Â« 6C ; che, riscritto com

e 

problem
a 

om
ogeneo, 

diventa m).ÁC # nÂ« 6C ;��
 

che 
ha 

soluzione 
non 

banale 
se 

�*�t m).ÁC # n��
, dalla quale si ricavano i valori di ÁC (e quindi di &C ) e di Â« 6C ;. 

D
eterm

inati i param
etri m

odali: &C  e �Â« , possono determ
inarsi gli spostam

enti ai 
piani:  

 
 

 
      �« 6C ;6t;�Â« 6C ;\�^ 6ÁC t ;��

�
�

���������(10.5) 
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� "�Â "\�^6Á" t; 

 

 
� #�Â #\�^6Á# t; 

 
� 5�Â 5\�^6Á5 t; 

 S
e il sistem

a è soggetto ad una eccitazione di base ��  si può effettuare la stessa 
scom

posizione degli spostam
enti ai piani in contributi dovuti ai singoli m

odi. 
L

’equazione del m
oto in questo caso diventa la seguente:   

 
 

 
 

          �'�)��. @�� 6t ;������������
�

�
���������� (10.6) 

 L
o 

spostam
ento 

ad 
un 

generico 
piano 

del 
telaio 

può 
essere 

espresso 
com

e 
com

binazione degli spostam
enti secondo i singoli m

odi. C
onsiderando inoltre che nei 

sistem
i reali è presente anche lo sm

orzam
ento com

pare anche il term
ine corrispondente a 

questo, tornando alla form
a vista in precedenza: 

 
 

 
 

      �'���(�)��. @�� 6t ;�
�

��
���������� (10.7) 

 A
nche in questo caso bisogna determ

inare l’andam
ento degli spostam

enti ai piani 

ossia delle funzioni: �« 6t; 
L

o spostam
ento ad un generico piano può essere espresso com

e com
binazione degli 

spostam
enti secondo i singoli m

odi. 
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�" 6t ;�Â" 6" ;)" 6t ;�Â" 6# ;)# 6t ;�Â" 65 ;)5 6t ; 
�# 6t ;�Â# 6" ;)" 6t ;�Â# 6# ;)# 6t ;�Â# 65 ;)5 6t ; 
�5 6t ;�Â5 6" ;)" 6t ;�Â5 6# ;)# 6t ;�Â5 65 ;)5 6t ; 

O
gni m

odo partecipa allo spostam
ento di piano proporzionalm

ente al term
ine )« 6t ;: 

��+)
 

I coefficienti della com
binazione )« 6t ; sono le am

piezze delle deform
ate m

odali che si 
determ

inano risolvendo l’equazione del m
oto. 

  
 

 �'���(�)��. @�� 6t ;� r�,4-../��ê)'�Z)(�S)�.+ � @�� ���������(10.8) 
 L

e m
atrici “m

” e “k” sono diagonali  

êC � �
 « Â« 6C ; F

5«�!
  (10.9)��

�
SC � �

)« Â« 6C ; F
5«�!

(10.10) 
 S

e 
anche 

c 
è 

diagonale ZC � �
�« Â« 6C ; F

5«�!
 

(sistem
a 

a 
sm

orzam
ento 

classico), 
le 

equazioni del m
oto possono essere disaccoppiate. 

 
 

 
êC )'C �ZC )(C �SC )C �. �

 « Â« 6C;
5«�!

�� ��
��

�
��������(10.11) 

 
 

 
 )'C ��0ÁC )(C �ÁC #)C �.1· ��     

 
 

 
       (10.12) 

dove    1· � �
e2 É2 6ã;

<23¹ªã
   rappresenta il fattore di partecipazione  

 

T
ale fattore di partecipazione rappresenta la porzione dell’eccitazione di base che 

sollecita il m
odo. Se ciascun m

odo, ad esem
pio il prim

o, fosse sollecitato dall’intera 
eccitazione di base la risposta di questo oscillatore sem

plice sarebbe fornita dalla soluzione 
dell’equazione: 

 

Q'" ��0" Á" Q(" �Á" #Q" �.��  
R

isposta del m
odo all’intera eccitazione di base 
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1" Q'" ��0" Á" 1" Q(" �Á" #1" Q" �.1" ��  
1" Q" �)"  

)'" ��0" Á" )(" �Á" #)" �.1" ��  
R

isposta del m
odo sollecitato dalla porzione 1"  

dell’eccitazione di base 

 
 

R
isolvendo per ciascun m

odo l’equazione (10.12) �4'· ��*· Ä· 4(· �Ä· #4· �.1· w�  si ricava 
la risposta 4· �6�; secondo l’r-esim

o m
odo. 

 

e la risposta al piano i-esim
o si ottiene som

m
ando i contributi m

odali: 

 
 

 
 �« 6t ;�Â« 6" ;)" 6t ;�Â« 6# ;)# 6t ;�Â« 65 ;)5 6t ;�

�
��������(10.13) 

In sisntesi quindi l’analisi m
odale si può riassum

ere in 4 passi fondam
entali: 

1. 
D

eterm
inazione dei param

etri m
odali m

ediante soluzione del problem
a delle 

vibrazioni libere non sm
orzate; 

2. 
C

alcolo dei coefficienti di partecipazione; 
3. 

C
alcolo dei coefficienti di sm

orzam
ento; 

4. 
Soluzione dell’equazione del m

oto. 

Pertanto l’analisi m
odale dinam

ica richiede la soluzione dell’equazione del m
oto per 

determ
inare 4· 6� ; 

In alternativa si può effettuare l’analisi m
odale con spettro di risposta, procedendo in 

m
aniera analoga fino al punto 3. precedentem

ente esposto e sostituendo la risoluzione 
dell’equazione del m

oto con la determ
inazione della risposta m

assim
a di ogni singolo 

m
odo alla sollecitazione m

ediante lo spettro di risposta e successivam
ente com

binando i 
contributi ottenuti dai diversi m

odi. 
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�
F

igura 10.4 – Spettro in spostam
ento 

 

Q"©ªPr �oa 6&" ©0" ;���������)"©ªPr �1" oa 6&" ©0" ; 
Q#©ªPr �oa 6&# ©0# ;���������)"©ªPr �1# oa 6&# ©0# ; 
Q5©ªPr �oa 6&5 ©05 ;���������)"©ªPr �15 oa 6&5 ©05 ; 

 
Il m

assim
o spostam

ento relativo del piano i-esim
o dovuto al m

odo r è pertanto fornito 
dalla seguente relazione: 

 
 

 
 �«©ªPr 6C;�Â« 6C;)C©ªPr �Â« 6C;1· oa 6&C ©0C ;�

�
�

�������� (10.14) 

A
nalogam

ente la m
assim

a accelerazione assoluta del piano i-esim
o dovuta al m

odo r è 
data da: 

 
 

 �«©ªPr 6C;�ÁC #�«©ªPr 6C;�ÁC #Â« 6C;1· oa 6&C ©0C ;�Â« 6C;1· oH 6&C ©0C ;�
��������(10.15) 

�
F

igura 10.5 – P
osizionam

ento dei m
odi di vibrare nello spettro delle accelerazioni  

 

 
 

 
 

 
 )'ªPr 6#;�1# oH 6&# ©0# ;����

�
�

          (10.16) 
 

 
 

 
 

�«©ªPr 6#;�ÃÛ 6#;4'# �ÃÛ 6#;1# oH 6&# ©0# ;���
��

�������� (10.17) 
 

D
eterm

inata l’accelerazione che com
pete al m

odo r-esim
o, si può determ

inare il taglio 
m

assim
o correlato al m

edesim
o m

odo: 
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ê« �«©ªPr 6C;
05«�"

� �
ê« ÃÛ 6·;1· oH 6&C ©0C ;

05«�"
�1· oH 6&C ©0C ;�

ê« ÃÛ 6·;
05«�"

�������(10.18) 
 

dove ê«  rappresenta la m
assa partecipante del m

odo r-esim
o ossia la parte della m

assa 
totale che partecipa al m

oto secondo il m
odo r. 

Il taglio m
assim

o può cosi essere riscritto ponendo  6C �1C � �
ê« ÃÛ 6·;

05«�"
  

 
 

 
 

 
 �ªPr 6C;� 6C oH 6&C ©0C ;��

�����
������

��������(10.19)� 
da cui si ottiene: 

��©ªPr 6C;� 6 6C;oH 6&C ©0C ;        con       �� �
 6 6C;

qC�"
 

L
a N

orm
ativa italiana N

T
C

2008 di cui al D
.M

. 14/01/2008 prevede di considerare tutti 
i m

odi che hanno una m
assa attivata superiore o uguale a 5%

 della m
assa totale attivabile, 

ossia  6 6C;§����. O
ppure un num

ero di m
odi di vibrare tali per cui sia verificata la 

seguebte disuguaglianza: 

 
 

 
 

 
 �

 6 6C;
ªC�"

§�©�� 
��

�
�

��������(10.20) 
in m

aniera da considerare tanti m
odi quanti sono necessari per attivare l’85%

 della m
assa 

totale. 
R

isulta com
unque opportuno controllare di non avere tralasciato m

odi di vibrare che 
attivano da soli più del 5%

 della m
assa totale per evitare di non considerare alcuni 

com
portam

enti del fabbricato. 
Poiché i m

assim
i m

odali non si verificano nello stesso m
edesim

o istante, si utilizzano 
regole di com

binazione dei contributi m
odali E

i . 
E

sistono due m
etodi di com

binazione degli effetti m
odali che possono venire utilizzati 

a seconda che i m
odi possano essere considerati dipendenti o indipendenti. 

Se i m
odi possono essere considerati indipendenti 7 &«&ö 8 9Ç�©� allora si utilizza la 

com
binazione S

R
SS

 (S
quare R

oot of the Sum
 Squares): 

 
 

 
 

O� ÔO" #�O# #�O5 #����Oq #��
�

�
��������(10.21) 

Se i m
odi possono essere considerati non indipendenti7 &«&ö 8 9¾�©�  allora si 

utilizza la com
binazione C

Q
C

 (C
om

binazione Q
uadratica C

om
pleta): 

 
 

 
 

O�Ô �¥«ö O« Oö
«©ö

��
�

�
��

�
��������(10.22) 

 

dove:   ¥«ö �
l: Fø"B;2< ù;2< <�F

ø"g;2< ù FBK: F;2< ø"B;2< ù F    con  �«ö � Á«Áö »   
 L

a norm
ativa consente, qualora le costruzioni analizzate abbiano una risposta sism

ica 
che non dipende in m

aniera significativa dai m
odi di vibrare superiori, di utilizzare il 

m
etodo delle forze laterali, altrim

enti detto “analisi statica lineare”. 
T

ale analisi consiste sostanzialm
ente in una analisi dinam

ica sem
plificata in cui non si 

effettua l’analisi dinam
ica com

pleta della struttura per determ
inare i m

odi di vibrare della 
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� stessa m

a si ipotizza un m
odo di vibrare principale caratterizzato da un periodo T

, 
calcolato in m

aniera approssim
ata, e da spostam

enti linearm
ente crescenti con l’altezza dal 

piano di fondazione, ai quali corrisponde una distribuzione di forze statiche. 
 

 
 

�
F

igura 10.6 – P
assaggio da analisi dinam

ica m
odale a statica lineare 

 

i« �ê« �«           �
          �« ��q -2-�          �

       i« �ê« �q -2-�  

 dove �q  si determ
ina im

ponendo che la som
m

atoria dei taglianti di piano sia pari al taglio 
alla base calcolato com

e quello di un oscillatore sem
plice di periodo pari a quello del 

prim
o m

odo di vibrare. 
L

a sem
plificazione fornita dall’analisi statica lineare può essere utilizzata solam

ente 
quando l’edificio rispetta i iprincipi di regolarità, sia in pianta che in elevazione. Infatti, 
edifici non regolari in altezza hanno risposte non rappresentabili attraverso il prim

o m
odo 

di vibrazione poiché le irregolarita ne m
odificano sostanzialm

ente la deform
ata m

odale. 
A

llo stesso m
odo, edifici non regolari in pianta possiedono baricentri di m

assa e rigidezza 
non coincidenti con conseguente aum

ento dell’im
portanza dei m

odi torsionali, i cui effetti 
non possono essere colti da un analisi piana. 

 10.2 
M

odal P
ushover A

nalysis (M
.P

.A
.) 

 L
a “M

odal P
ushover A

nalysis” (M
.P.A

.), proposta da C
hopra e G

oel nel 2001, è una 
procedura di analisi di pushover basata sulla teoria dinam

ica delle strutture. T
ale procedura 
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� m

antiene la sem
plicità concettuale delle usuali procedure di pushover, con applicazione 

della forzante invariata, orm
ai utilizzate sem

pre più di frequente nell’analisi strutturale. 
L

e attuali procedure di pushover determ
inano la dom

anda sism
ica supponendo che la 

distribusione 
di 

forza 
e 

di 
spostam

ento 
siano 

governate 
dal 

m
odo 

fondam
entale 

di 
vibrazione 

e 
che 

tale 
form

a 
m

odale 
rim

anga 
invariata 

anche 
successivam

ente 
alla 

plasticizzazione della struttura. O
vviam

ente tali ipotesi sono approssim
ative m

a le ricerche 
condotte hanno com

unque m
ostrato una buona stim

a dei risultati.  
T

uttavia 
la 

bontà 
della 

stim
a 

della 
dom

anda 
sism

ica 
con 

questa 
procedura 

è 
principalm

ente 
legata 

ad 
edifici 

di 
bassa 

o 
m

edia 
altezza, 

caratterizzati 
da 

una 
plasticizzazione diffusa a tutta l’altezza della struttura. 

In generale, nessuna distribuzione di forze invariante può rappresentare i contributi dei 
m

odi superiori di vibrare della struttura o può considerare il cam
biam

ento delle proprietà 
di vibrazione della struttura stessa a seguito delle prim

e plasticizzazioni. Per superare tali 
lim

itazioni m
olti ricercatori hanno proposto m

etodi di calcolo cosiddetti “adattivi” che 
tentano di seguire le distribuzioni nel tem

po delle inerzie della struttura. T
ali m

etodologie 
sono però m

olto onerose dal punto di vista num
erico e concettualm

ente com
plicate. 

D
i seguito verrà m

ostrato che la procedura “M
.P

.A
.” per edifici a com

portam
ento 

lineare elastico porta ai m
edesim

i risultati della più usuale e conosciuta analisi m
odale con 

spettro di risposta. 
C

om
e già m

ostrato al paragrafo precedente, lo spostam
ento di piano può essere scritto 

com
e =Ü 6t;�Âq 4Ü 6�; dove le coordinate m

odali 4Ü 6�; sono governate dalla seguente 
relazione:  

 
 

 
 

 4'Ü ��*Ü ÄÜ 4(Ü �ÄÜ #4Ü �.1Ü ='� 6� ;���
�

��������(10.23) 

dove ÄÜ è la frequenza naturale di vibrazione del n-esim
o m

odo e *Ü è lo sm
orzam

ento. 

L
a soluzione 4Ü 6�; è ottenuta dall’equazione precedente com

parandola all’equazione 
del m

oto del n-esim
o m

odo di un sistem
a ad un grado di libertà con l’ n-esim

o m
odo di un 

sistem
a a più gradi di libertà soggetto a ='� 6�;: 

 
 

 
 

 > 'Ü ��*Ü ÄÜ > (Ü �ÄÜ #>Ü �='� 6� ;�
�

�
��������(10.24) 

  Pertanto dalle ultim
e due equazioni si ha: 

 
 

 
 

 
 4Ü 6� ;�1Ü >Ü 6�;���

�
�

�
��������(10.25) 

e quindi è possibile scrivere: 

                                          
 =Ü 6t;�Âq 1Ü >Ü 6�;    

   
 

       (10.26) 
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F

igura 10.7 – Schem
atizzazione di analisi m

odale di edificio pluripiano 
 O

gni quantità ricercata (spostam
ento di piano, sollecitazione negli elem

enti, ...) può 
essere scritta com

e: 

                                                    ?Ü 6� ;�?Ü Ú�xÜ 6�;  
 

  
    

       (10.27) 
dove:  

xÜ 6� ;�ÄÜ #>Ü 6�; è la risposta in pseudo accelerazione del n-esim
o m

odo del sistem
a 

S
D

F. L
e equazioni (a) e (b) rappresentano la risposta di un sistem

a M
-D

O
F alla forzante 

@Aóó©Ü 6�;. Pertanto la risposta del sistem
a a detta sollecitazione è descritto dalle seguenti 

due relazioni: 

 
 

 
        = 6t ;� �

=Ü 6t ;�
0q�"

�
Âq 1Ü >Ü 6� ;

0q�"
��

�
��������(10.28) 

 
 

 
 

?6t;� �
?Ü 6t ;�

0q�"
�

?Ü Ú�xÜ 6�;
0q�"

��
��

��������(10.29) 
 Q

uanto m
ostrato è la classica procedura di analisi m

odale dove 4Ü 6�; governa le 
coordinate m

odali, le equazioni (10.26) e (10.27) definiscono il contributo dei m
odi n-esim

i 
alla risposta e le ultim

e due equazioni com
binano gli effetti di tutti i m

odi. T
uttavia queste 

equazioni 
sono 

state 
derivate 

in 
m

aniera 
non 

convenzionale 
ed 

in 
contrasto 

con 
la 

derivazione classica riportata in m
olti libri di testo. Si è utilizzata l’espansione m

odale 
della distribuzione spaziale delle forze sism

iche. Q
uesto fatto è caratterizzante la procedura 

di M
odal P

ushover A
nalysis che viene illustrata di seguito. 

Per sviluppare una procedura M
.P.A

. coerente con i risultati di un’analisi spettrale 
occorre notare che dall’analisi statica della struttura soggetta alle seguenti forze laterali: 

 
 

 
 

 
 áÜ! �êÂq 1Ü xÜ ��

�
�

�
��������(10.30) 

sarà ottenuto lo stesso valore di  ?Ü! . In alternativa questo valore di risposta può essere 
ottenuto da un analisi statica della struttura soggetta a forze laterali distribuite lungo 
l’altezza dell’edificio in accordo con la seguente relazione: 

 
 

 
 

 
     ~Ü B�êÂq ���

�
�

�
��������(10.31) 

e la struttura è spinta fino al raggiungim
ento dello spostam

ento di som
m

ità,  =·Ü! , che 
rappresenta il valore di picco dello spostam

ento di som
m

ita dovuto al n-esim
o m

odo, che 
tram

ite l’equazione precedente (a) possiam
o scrivere com

e: 

 
 

 
 

 
=·Ü! �ÂCq 1Ü >Ü C

��
�

�
�

��������(10.32) 
dove  >Ü �xÜ ÄÜ #Æ. O

vviam
ente >Ü  e xÜ  sono ottenuti dallo spettro di risposta. 
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L
e 

risposte 
m

odali 
di 

picco, ?Ü! , 
ciascuna 

determ
inata 

tram
ite 

analisi 
pushover, 

possono essere com
binate attraverso la relazione SR

SS per ottenere una stim
a dei valori di 

picco ?!  della risposta totale. 
T

ale procedura di M
.P.A

. per sistem
i lineari elastici porta agli stessi risultati ottenuti 

attraverso un analisi m
odale con psettro di risposta. 

 

10.3 
A

pproccio agli spostam
enti  – D

irect D
isplacem

ent B
ased D

esign 
 

N
onostante la crescente consapevolezza che i danni agli elem

enti strutturali e non 
strutturali causati da eventi sism

ici possano essere correlati a livelli di deform
azione 

ovvero a drift di piano eccessivi, gli odierni m
etodi di calcolo sono per la m

aggior parte 
fondati su di una assegnata distribuzione di forze, orizzontali e verticali (vedi paragrafo 
precedente). 

Il m
etodo di progettazione agli spostam

enti (D
irect D

isplacem
ent B

ased D
esign, 

D
D

B
D

) proposto da Priestley, C
alvi e K

ow
alsky nel 2007 sem

bra fornire una prom
ettente 

alternativa ed è stato oggetto di considerevoli m
iglioram

enti grazie ad una estesa cam
pagna 

di ricerca che, com
e accennato in precedenza, ha interessato anche il dipartim

ento di 
ingegneria di F

errara. 
Per determ

inare le sollecitazioni di progetto m
ediante il m

etodo D
D

B
D

 è necessario 
stabilire un param

etro iniziale di progetto nella form
a di uno spostam

ento. T
ale param

etro, 
ad esem

pio un drift di piano, consente di stim
are uno spostam

ento lim
ite di progetto, in 

generale corrispondente alla som
m

ità della struttura. U
na volta definito il valore m

assim
o 

dello spostam
ento, occorre stabilirne l’andam

ento lungo l’altezza della struttura.  
T

ale profilo di spostam
enti di progetto può essere definito m

ediante un m
odello 

num
erico, o altrim

enti per una parete strutturale che possiede un rapporto Rq �Df
 m

aggiore 
di 3.0 e per la quale la rigidezza tagliante risulti trascurabile, dalla seguente equazione: 

 
 

 
 

 v« � #�!!E�%�
=2 F# ��. =25,� �

FGGGGHGGGGI
¼2©�

��� X«J¼2©K
   

 
 

       (10.33) 

in cui:  
 L3  è la deform

azione dell’acciaio d’arm
atura a snervam

ento, 

 
 

 Df
 è la lunghezza di base della parete, 

 
 

 X«  è la quota generica dell’i-esim
o im

palcato, 

 
 

Rq  è l’altezza totale del fabbricato, 
 

 
��  è la rotazione plastica am

m
issibile alla base della parete. 

 L
a stim

a dello spostam
ento totale v«  del piano i-esim

o necessita del calcolo della 

rotazione plastica ��  consentita alla base, la quale può essere calcolata facendo ricorso alla 
seguente relazione: 

 
 

 
 

 
 �� ��A . #�!!E�%�

,�#
�
�

�
�

��������(10.34) 

in cui:  �A  è il param
etro di progetto che lim

ita il drift di piano. 
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L
a rotazione plastica alla base ��  non può com

unque risultare superiore alla m
assim

a 

capacità di rotazione alla base della parete �ªPr , che può essere determ
inata m

ediante la 
seguente equazione: 

 
 

 
 

          �ªPr �øÂV� .Â3f ùD® �
�

�
��������(10.35) 

in cui:     D®   è la stim
a della profondità della cerniera plastica alla base della parete, 

 
  ÂV�   è la m

assim
a curvatura raggiungibile dalla sezione, determ

inabile attraverso 
 

         la seguente relazione: 

 
 

 
 

 
      ÂV� � E�Ñ gEIÑ%�

����
�

�
�

��������(10.36) 

in cui:     L3/   è la deform
azione ultim

a di progetto dell’acciaio, 

 
   LA/   è la deform

azione ultim
a di progetto del calcestruzzo. 

 In m
erito alla profondità della cerniera plastica D®  questa può essere stim

ata com
e 

som
m

a di tre contributi:  
1. 

uno proporzionale all’altezza della parete,  
2. 

uno proporzionale alla lunghezza della parete 
3. 

ed uno relativo al fenom
eno della strain penetration, ossia allo snervam

ento delle 
arm

ature che ancorano la parete alla fondazione.  
L

a profondità com
plessiva della cerniera plastica è riportata nell’equazione seguente: 

 
 

 
 D® ������ ���� .��

FGGGHGGGI
_

Rq ����Df ������3 *�V
FGGHGGI

%ÓK
�

�
��������(10.37) 

N
ell’equazione sopra riportata il coefficiente S

 è vincolato superiorm
ente al valore 

0.06 ed è funzione del rapporto tra la resistenza ultim
a e quella a snervam

ento dell’acciaio, 

m
entre l’ultim

o term
ine D��  dipende dal diam

etro *�V  delle barre di arm
atura longitudinali 

im
piegate e dalla resistenza a snervam

ento dell’acciaio all’interno della cerniera plastica. 
Q

uest’ultim
a 

resistenza 
è 

proposta 
stim

abile, 
in 

assenza 
di 

particolari 
indagini, 

increm
entando del 10%

 la resistenza a snervam
ento �3/ . 

D
opo aver determ

inato il profilo di spostam
ento di progetto dell’edificio è possibile 

procedere con il calcolo dei param
etri caratteristici dell’oscillatore sem

plice equivalente ad 
un grado di libertà.  

L
o 

spostam
ento 

caratteristico 
dell’oscillatore 

sem
plice v/  

può 
essere 

stim
ato 

in 

relazione agli spostam
enti di progetto v«  e alle m

asse ê« �dell’i-esim
o im

palcato, nel m
odo 

seguente: 

 
 

 
 

 
 v/ � M� �

øª2 ¼2 Fù
�23J

�
6ª2 v2 ;

�23J
�

�
�

���������������������(10.38) 

 Il coefficiente Ás , definito fattore di torsione, può essere determ
inato com

e il rapporto 

tra il m
assim

o spostam
ento relativo d’interpiano �A qsC  valutato nel centro di m

assa e il 

m
assim

o spostam
ento relativo d’interpiano (valutato sul perim

etro dell’edificio) �� C«ª
. A

 

m
eno 

di 
una 

eventuale 
eccentricità 

convenzionale, 
per 

un 
edificio 

che 
si 

presenti 
doppiam

ente sim
m

etrico in pianta e i cui im
palcati siano ritenuti infinitam

ente rigidi nel 
proprio piano, l’effetto di torsione può essere quindi trascurato. 
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Inoltre, la m
assa equivalente e l’altezza effettiva dell’oscillatore sem

plice possono 
essere determ

inate con le equazioni seguenti:  

 
 

 ê � �
6ª2 v2 ;

�23JvÑ ��������(10.39) 
   

  R � �
6ª2 v2 ,2 ;

�23J� 6ª2 v2 ;
�23J

       (10.40) 

N
elle equazioni precedenti i term

ini ê« ©���v« ©���R«  sono rispettivam
ente la m

assa, lo 
spostam

ento e l’altezza del piano i-esim
o. 

S
uccessivam

ente, per stim
are il periodo efficace dell’oscillatore, risulta necessario 

calcolare il valore della duttilità di spostam
ento di progetto, com

e di seguito illustrato: 

 
 

 
 

 
     ÷�

¼Ñ¼� 6,ï ; ���
�

�
�

��������(10.41) 

in 
cui N3  

è 
calcolato 

in 
corrispondenza 

dell’altezza 
efficacie 

della 
struttura 

precedentem
ente determ

inata. 
Q

uest’ultim
o 

param
etro 

è 
necessario 

per 
il 

calcolo 
dello 

sm
orzam

ento 
viscoso 

equivalente del sistem
a. L

o sm
orzam

ento viscoso equivalente è im
piegato nell’approccio 

D
D

B
D

 per tener conto degli effetti di dissipazione di energia durante la risposta dinam
ica 

di una struttura ed è equivalente alla som
m

a dello sm
orzam

ento elastico e di quello 
isteretico. L

’equazione seguente è stata calibrata sulla base di analisi dinam
iche non 

lineari, im
piegando stim

e realistiche di sm
orzam

ento elastico e di risposte isteretiche: 

 
 

 
 

 
 ú 4 �������� Êg"Ê! ��

�
�

��������(10.42) 

in cui il param
etro �

 dipende dalla tipologia strutturale e per strutture a apareti in c.c.a. può 
essere assunto, in assenza di indagini specifiche, pari a 0,444. 

L
o sm

orzam
ento viscoso equivalente è un param

etro necessario per il calcolo del 

fattore di riduzione dello spettro elastico È: . Per strutture il cui periodo fondam
entale di 

vibrazione risulta inferiore a 7.0 s, È:  può essere stim
ato com

e segue: 

 
 

 
 

 
 È: �×

!©"
!©!OB:ïP �

�
�

�
��������(10.43) 

T
ale coefficiente riduce le ordinate dello spettro di risposta elastico in spostam

ento. Il 
periodo efficace dell’oscillatore sem

plice equivalente si ottiene dallo spettro di risposta 
ridotto ovvero m

ediante la seguente equazione: 

 
 

 
 

 
 & � ¼Ñ¼Ñ©Q &a ��

�
�

�
�

��������(10.44) 

in cui il param
etro N/©:  e &a

 sono due param
etri caratteristici dello spettro ridotto. 

L
a determ

inazione del periodo efficace consente di calcolare la rigidezza relativa 
secante dell’oscillatore sem

plice: 

 
 

 
 

 
 ) � K! Fªï�ï F

��
�

�
�

�
          (10.45) 

L
a rigidezza relativa )  consente la determ

inazione del taglio di progetto alla base, per 
il quale si tiene conto anche dell’influenza dell’effetto P-�

: 

 
 

 
 

 
 ��P� �) N/ �� ®¼Ñ,ï

�
�

�
          (10.46) 

in cui il param
etro �

 rappresenta il m
assim

o carico gravitazionale in com
binazione sism

ica 

agente sulla parete, m
entre �

 è un param
etro che dipende dalla tipologia strutturale e dal 

com
portam

ento isteretico della struttura. 
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T
ale form

ula è lim
itata superiorm

ente dal m
assim

o taglio alla base che si sviluppa in 
corrispondenza del plateau dello spettro elastico e può essere calcolato nella form

a: 

 
 

 
 

 ��P� ©ªPr ��©�È: P¦� ê ��� ®¼Ñ,ï
��
�

�
��������(10.47) 

Il taglio alla base andrà poi ripartito lungo l’altezza in m
odo proporzionale alla 

deform
ata di progetto dell’edificio calcolata precedentem

ente: 

 
 

 
 

 
 i« ���P� 

6ª2 v2 ;
�

6ª2 v2 ;
�23J

��
�

�����
��������(10.48) 

L
a procedura qui presentata non richiede generalm

ente iterazioni per arrivare ad una 
soluzione valida, e per questo il processo è chiam

ata m
etodo di progettazione diretto agli 

spostam
enti. U

na trattazione più com
pleta ed esaustiva è presente in Priestley et al. (2007). 

L
e sollecitazioni calcolate sulla base della procedura appena descritta dovranno poi 

essere opportunam
ente 

am
plificate, sia per rispettare 

gli aspetti della gerarchia delle 
resistenze, sia per tenere in considerazione le sollecitazioni indotte dai m

odi di vibrazione 
superiori al m

odo fondam
entale. In quest’ottica il m

etodo D
D

B
D

 prevede che ciascuna 

sollecitazione sia am
plificata di un fattore Â �

, che tiene conto della sovraresistenza, e di un 

coefficiente di am
plificazione dinam

ica Á
. Il fattore di sovraresistenza Â �

 può essere 
norm

alm
ente 

calcolato 
m

ediante 
un’analisi 

m
om

ento-curvatura 
della 

sezione 
o 

in 
alternativa 

può 
essere 

cautelativam
ente 

assunto 
pari 

a 
1,25. 

Il 
coefficiente 

di 

am
plificazione dinam

ica Á
 varia invece a seconda del tipo di sollecitazione (m

om
ento o 

taglio) e dell’elem
ento strutturale considerato. 

R
iepilogando la procedura si suddivide i 4 passi fondam

entali: 
- 

D
apprim

a si rappresenta la struttura a più gradi di libertà (M
D

O
F, M

ulti D
egrees 

O
f Freedom

, m
ostrata in Figura 10.8 com

e una struttura equivalente ad un unico 
grado 

di 
libertà 

(SD
O

F, 
Single 

D
egree 

O
f 

Freedom
), 

in 
term

ini 
di 

m
assa 

equivalente e spostam
ento caratteristico. L

a riduzione da struttura a più gradi di 
libertà ad un oscillatore sem

plice equivalente si ottiene m
ediante la procedura di 

substitute structure già introdotta da Shibata e Sozen (1976). L
a Figura 10.8 

riassum
e schem

aticam
ente quanto 

esposto per un edifico a telaio, sebbene la 
procedura sia identica per gli altri tipi di strutture. 

�
F

igura 10.8 – P
assaggio da M

D
O

F
 a SD

O
F

 
 

- 
Successivam

ente si rappresenta la risposta in term
ini di Forza e Spostam

ento della 

struttura 
equivalente 

utilizzando 
la 

rigidezza 
secante RA  

che 
intercetta 

lo 
spostam

ento 
m

assim
o 

di 
progetto, 

piuttosto 
che 

la 
rigidezza 

elastica 
presnervam

ento, com
e m

ostrato in Figura 10.9. 
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�
F

igura 10.9 – R
appresentazione in term

ini F
orza - Spostam

ento della struttura equivalente 

- 
A

llo 
stato 

ultim
o 

un 
edificio 

risponde 
ad 

una 
forzante 

sism
ica 

offrendo 
uno 

sm
orzam

ento superiore allo sm
orzam

ento elastico nom
inale (tipicam

ente il 5%
 di 

quello critico). Per tenere in considerazione questo fenom
eno è possibile correlare 

la duttilità di spostam
ento con lo sm

orzam
ento viscoso equivalente, ottenuto sulla 

base dei risultati di analisi dinam
iche non lineari (N

T
H

A
, N

onlinear T
im

e H
istory 

A
nalyses), com

e m
ostrato in Figura 10.10. 

�
F

igura 10.10 – A
ndam

ento dello sm
orzam

ento per diversi tipi di strutture 

- 
U

na volta determ
inato lo sm

orzam
ento della struttura in esam

e, lo spettro di 
progetto agli spostam

enti calcolato per il corrispondente livello di sm
orzam

ento 

viscoso equivalente consente di determ
inare lo spostam

ento di progetto Nß . Il 
prodotto tra Nß  e RA  fornirà infine il taglio alla base ÒÞ|ÚA  che sarà ripartito lungo 
l’altezza (Figura 10.11). 

�
F

igura 10.11 – D
eterm

inazione dello spostam
ento di progetto 
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11. C
enni in m

erito a sistem
i avanzati di protezione sism

ica delle strutture 
 

11.1 
A

pproccio energetico del problem
a 

 Il m
eccanism

o che origina i terrem
oti è orm

ai noto, anche se l’idea più spontanea che 
viene in m

ente alla m
aggioranza dei professionisti che si occupano di ingegneria sism

ica è 
quella di interpretare i terrem

oti in term
ini di forze e deform

azioni prodotte nelle strutture. 
D

i conseguenza, si è indotti a concludere che per assicurare un’adeguata protezione a 
queste ultim

e, è necessario e sufficiente aum
entare la loro resistenza. In verità, forze e 

deform
azioni sono solo delle m

anifestazioni degli eventi sism
ici e non rappresentano 

affatto la loro essenza. 
I terrem

oti sono essenzialm
ente fenom

eni energetici, nei quali enorm
i quantità di 

energia m
eccanica, accum

ulata nelle rocce per decenni e talvolta secoli, vengono rilasciate 
in tem

pi brevissim
i. Pertanto, per risultare efficaci, le strategie progettuali di difesa devono 

esser organizzate tenendo in debito conto la natura del fenom
eno distruttivo.  

T
enendo conto di questa precisazione, l’obiettivo della progettazione antisism

ica delle 
strutture consiste nel rispettare la disequazione: 

C
A

PA
C

IT
A

’ � D
O

M
A

N
D

A
 

dove la dom
anda è legata al sism

a, m
entre la capacità alle caratteristiche di rigidezza, 

resistenza e duttilità della struttura.  
L

’isolam
ento 

sism
ico 

e 
la 

dissipazione 
di 

energia 
costituiscono, 

attualm
ente, 

gli 
strum

enti più efficaci disponibili nella progettazione di strutture in zona sim
ica. 

 
Si considerino il sistem

a ad un grado di liberta riportato in Figura 11.1 e l’equazione 
del m

oto che ne descrive il com
portam

ento: 

�
F

igura 11.1 – Sistem
a ad un grado di libertà 

 
 

 
     ê 's �Z (��� ��     �

     's � '� '�       
 

         (11.1) 

Integrando l’equazione del m
oto del sistem

a rispetto allo spostam
ento, si ottiene: 
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            (11.2) 

dove: 

Sê 's * ��Sê 's ø* s .* � ù�Sê * s (*t * s .�Sê 's * � �� ê 6 s ( ; #�
.Sê 's * � �O_ .O«  

 

( Z (* �( Z  #(*t��O: �  
 

S�� * �O� �O= � 6�� ; #�S �O=  
N

egli ultim
i anni si è scoperto che è possibile controllare ed aum

entare a piacim
ento la 

dissipazione 
isteretica 

e 
viscosa 

da 
parte 

della 
struttura, 

controllandone 
con 

piena 
padronanza 

la 
risposta 

m
ediante 

l’im
piego 

di 
appositi 

dispositivi 
m

eccanici 
inseriti 

opportunam
ente nella struttura stessa, in posizioni strategiche. Si parla, a tal riguardo, di 

dissipazione passiva di energia. 
U

n altro approccio progettuale, basato sulla riduzione dell’energia trasm
essa alla 

struttura, 
prende 

il 
nom

e 
di 

isolam
ento 

sism
ico 

e 
consiste 

sostanzialm
ente 

nel 
disaccoppiare la m

assa della struttura dalle fondazioni. 
Il ruolo dell’isolam

ento alla base e della dissipazione supplem
entare d’energia nella 

protezione sism
ica delle strutture può essere più facilm

ente com
preso inquadrando il 

problem
a in term

ini di bilancio energetico. 

Il bilancio energetico di una struttura soggetta all’azione sism
ica, al generico istante t, 

distingue nel m
odo seguente i vari contributi in cui si suddivide l’energia sism

ica im
m

essa 

dal terrem
oto�O«q C6t ;: 

 
 

 
 O«q C6t ;�O_ C6t ;�O � 6t ;�OL/ 6t ;�O= 6t ;��

�
���������� (11.3) 

dove: O_ C6t ;    energia cinetica della struttura; 
O � 6t ;   energia di deform

azione della struttura (energia potenziale elastica); 

OL/ 6t ;   energia di sm
orzam

ento viscoso della struttura; 

O= 6t ;     energia di sm
orzam

ento isteretico della struttura. 
 I term

ini O_ C6t ; e O � 6t ; rappresentano l’energia restituibile, m
entre i term

ini OL/ 6t ; e 
O= 6t ; rappresentano l’energia dissipata. N

ell’equazione sopra riportata è trascurato il 

lavoro com
piuto dalle forze elastiche O�s 6t ; costanti durante l’azione sism

ica.  

A
ll’istante tC  in cui term

ina l’evento sism
ico e si ripristinano le condizioni di quiete 

quindi, l’energia totale restituibile del sistem
a si annulla e della relazione precedente 

rim
ane solam

ente: 

 
 

 
 

     O«q C6t ;�OL/ 6t ;�O= 6t ;��
�

�
���������� (11.4) 

che esprim
e il fatto che l’energia in ingresso viene com

pletam
ente trasform

ata in energia 
dissipata per viscosità o per danneggiam

ento e/o plasticizzazione della struttura (energia 
consum

ata dai cicli isteretici del m
ateriale). 
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L
a dissipazione energetica agisce sui term

ini a secondo m
em

bro dell’ultim
a relazione 

accrescendone 
fortem

ente 
l’entità 

m
ediante 

l’introduzione 
di 

opportune 
tecnologie 

di 
dissipazione supplem

entare all’interno della com
pagine strutturale. 

C
iò può essere ottenuto agendo su OL/ 6tC ; attraverso dispositivi a com

portam
ento 

viscoso, oppure su O= 6tC ; con elem
enti dissipativi di tipo elasto-plastico, onde lim

itare, in 

entram
bi i casi, la significatività del term

ine O= 6tC ; da parte della struttura (che rim
ane 

così in cam
po elastico) nel bilanciare l’energia d’ingresso O«q C6tC ;.��

A
ltrim

enti, sem
pre allo scopo di non im

pegnare la struttura in cam
po plastico, è 

possibile operare direttam
ente sul term

ine O«q C6tC ; riducendone considerevolm
ente l’entità 

tram
ite un sistem

a d’isolam
ento alla base. In questo secondo caso, com

unque, il controllo 
degli spostam

enti del piano m
obile richiede di dotare il sistem

a di una certa capacità 
dissipativa, pervenendo di fatto, per la m

aggior parte delle soluzioni tecnologiche offerte 
dalla 

ricerca 
applicata 

e 
dalle 

industrie 
operanti 

in 
questo 

settore, 
a 

strategie 
m

iste 
d’isolam

ento e dissipazione alla base. 
 

11.2 
Isolam

ento sism
ico 

 

Il concetto che sta alla base dell’isolam
ento sism

ico è m
olto sem

plice: consiste nella 
ricerca del disaccoppiam

ento del m
oto della struttura da quello del terreno. Interponendo 

infatti elem
enti strutturali di bassa rigidezza, denom

inati isolatori, tra le fondazioni e la 
sovra-struttura si riesce ad ottenere una forte riduzione delle accelerazioni orizzontali su 
quest’ultim

a. 
L

’introduzione degli isolatori determ
ina un 

forte increm
ento del periodo proprio 

strutturale e lo porta al di fuori del range critico di frequenze che com
portano le m

assim
e 

accelerazioni della località considerata. Inoltre si conferisce alla struttura una form
a del 

prim
o m

odo di vibrazione che com
porta la quasi totalità delle deform

azioni localizzata nei 
nuovi elem

enti strutturali a bassa rigidezza introdotti, im
ponendo alla sovra-struttura un 

com
portam

ento di m
oto rigido (caratterizzato dalla quasi totale assenza di deform

azione e 
pertanto di danneggiam

ento). 
Il com

portam
ento di un edificio isolato può essere ottenuto utilizzando un sem

plice 

m
odello a due gradi di libertà in cui la m

assa ê�  rappresenta la sovrastruttura e la m
assa 

ê�  rappresenta la m
assa  a livello del piano di isolam

ento. T
utti gli elem

enti strutturali si 
presum

e siano linearm
ente elastici con sm

orzam
ento viscoso lineare. P

oiché la m
aggior 

parte dei sistem
i di isolam

ento sono intrinsecam
ente non lineari, questa analisi sarà una 

approssim
azione in cui la rigidezza e lo sm

orzam
ento efficace dovrà essere stim

ato a 
partire da un processo di linearizzazione equivalente. I param

etri del m
odello sono riportati 

in Figura 11.2: 
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F

igura 11.2 – Sistem
a di isolam

ento alla base 
 Si derivano gli spostam

enti relativi da quelli assoluti riportati in Figura 11.2 

 
 

 
 

 
 *� �u� .u� ���
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�
����������(11.5) 
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 L
a pulsazione della struttura a base fissa è pari a: 

 
 

 
 

 
 Á� �× _ÓªÓ ��

�
�

�
�

����������(11.7) 

m
entre la pulsazione della struttura a base isolata, m

olto differente rispetto alla precedente, 
è pari a: 

 
 

 
 

 
 Á� �×

_Ó
ªÓ Bª9 ��

�
�

�
����������(11.8) 

 Il prapporto delle pulsazioni al quadrato L� M9 FMÓ F  , generalem
ente è com

preso tra 0.1 e 

0.01 determ
ina una m

isura delle distanza tra le due pulsazioni. 
 Si definisce anche un rapporto tra le m

asse ñ�
ªÓ

ªÓ Bª9 , sem
pre m

inore di 1. Infine, i 

fattori di sm
orzam

ento risultano, per la struttura norm
ale pari a: 

 
 

 
 

 
 �� �

AÓ#ªÓ MÓ ��
�

�
�

�
            (11.9) 

m
entre per la struttura isolata pari a: 

 
 

 
 

 
 �� �

A9
# 6ªÓ Bª9 ;M9 �

�
�

�
��������(11.10) 

 L
a Figura 11.3 sotto riportata m

ostra le prim
e due form

e di vibrazione del m
odello a 

due gradi di libertà che descrive il sistem
a con isolam

ento. 

�
F

igura 11.3 – F
orm

e m
odali di sistem

a isolato 



P
A

R
T

E
 S

E
C

O
N

D
A

 

�

111�
�

L
a sovra-struttura rim

ane quasi indeform
ata nella prim

a form
a m

odale, m
entre la 

seconda 
form

a 
m

odale 
determ

ina 
deform

azioni 
dello 

stesso 
ordine 

di 
grandezza 

per 
isolatore e sovra-struttura, m

a in direzione opposta.  
L

a prim
a form

a m
odale m

ette in luce l’efficacia dell’isolam
ento, se si introduce una 

rigidezza sufficientem
ente piccola le deform

azioni sulla sovra-struttura sono m
olto ridotte. 

L
a seconda form

a m
odale invece evidenzia che elevate accelerazioni che eccitano il 

secondo m
odo di una struttura isolata non sono accom

pagnate da un taglio alla base 
proporzionale alla som

m
a delle m

asse, poiché queste si m
uovono in contrapposizione. 

L
e principali tipologie di isolatori in com

m
ercio sono di seguito elencate:  

Isolatori elastom
erici: G

li isolatori elastom
erici sono costituiti da strati alterni di 

acciaio 
e 

di 
elastom

ero 
(gom

m
a) 

collegati 
tra 

loro 
m

ediante 
vulcanizzazione. 

S
ono 

realizzati con m
escole elastom

eriche ad alto sm
orzam

ento e garantiscono m
ediam

ente uno 
sm

orzam
ento viscoso equivalente del 10%

 e una deform
azione a taglio del 100%

. I prim
i 

studi effettuati su questi elem
enti furono eseguiti tra il 1958 ed il 1981 da G

ent A
. N

. e 
L

indley P. B
.. 

�
F

igura 11. 4 – Isolatore elastom
erico e ciclo isteretico 

�
Isolatori elastom

erici con nucleo in piom
bo: Sono sem

pre sono costituiti da strati 
alterni di acciaio e di elastom

ero (gom
m

a) collegati tra loro m
ediante vulcanizzazione, in 

aggiunta presentano un nucleo centrale di form
a cilindrica in piom

bo. L
a plasticizzazione 

del nucleo perm
ette di raggiungere uno sm

orzam
ento viscoso equivalente del 30%

 circa. 
Q

uesta tipologia di isolatore fu la naturale evoluzione degli isolatori precedenti e fu 
inventata in N

uova Z
elanda nel 1975. T

ale tipologia ebbe un grande utilizzo negli anni ’80 
soprattutto in U

.S.A
. e nella stessa N

uova Z
elanda.  

 

�
F

igura 11.5 – Isolatore elastom
erico con nucleo di piom

bo e relativo ciclo isteretico 
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Isolatori a scorrim
ento a superficie curva: G

li isolatori a scorrim
ento a superficie 

curva usano la forza di gravità com
e forza di ricentraggio. Il loro funzionam

ento è analogo 
a quello del pendolo, infatti la loro applicazione im

pone il periodo proprio strutturale che 
sarà funzione del raggio di curvatura della superficie utilizzata. L

a dissipazione energetica 
è fornita dall’attrito della superficie di scorrim

ento. N
el caso di spostam

enti elevati si 
possono avere isolatori con doppia superficie curva. L

o sm
orzam

ento viscoso equivalente 
in questi dispositivi dipende dal raggio di curvatura, dal coefficiente di attrito, dallo 
spostam

ento e dal carico assiale e, in generale, può variare dal 10%
 al 15%

. 
U

na prim
a idea in m

erito a questo tipo di isolam
ento, anche se effettivam

ente non 
realizzata, è fatta risalire a Jules T

ouaillon nell’anno 1870 che prevedeva l’uso di sfere 
portanti poste tra la base della sovrastruttura e la fondazione. Si dovette aspettare il 2001 
quando H

yakuda et al. sperim
entarono il sistem

a, noto com
e “D

oppio Pendolo C
oncavo ad 

A
ttrito”.      

�
F

igura 11.6 – Isolatore a scorrim
ento a superficie curva e relativo ciclo isteretico 

 
11.3 

  D
issipazione energetica 

 

L
’obiettivo 

dell’introduzione 
di 

dissipazione 
energetica 

supplem
entare 

nelle 
costruzioni di nuova concezione ed in quelle esistenti è quello di dissipare gran parte 
dell’energia indotta dal sism

a m
ediante i dispositivi introdotti e preservare il resto della 

struttura in m
odo che questa garantisca la resistenza alle azioni gravitazionali anche dopo il 

sism
a.  
I sistem

i di dissipazione energetica si distinguono in due grandi categorie: dissipatori 
dipendenti dallo spostam

ento e dissipatori dipendenti dalla velocità. I principali sistem
i di 

dissipazione dipendenti dallo spostam
ento sono quelli basati sullo snervam

ento dei m
etalli 

e quelli basati sull’attrito i cui cicli isteretici sono riportati in Figura 11.7. 

�
F

igura 11.7 – C
icli isteretici dissipatori: (a) D

issipatore elasto-plastico, (b) D
issipatore ad attrito 
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I principali sistem
i di dissipazione dipendenti dalla velocità sono quelli basati sulla 

deform
azione di m

ateriale solido visco-elastico e quelli basati sul passaggio forzato di 
fluido viscoso attraverso appositi orifizi. In Figura 11.8 sono riportati i cicli isteretici dei 
dissipatori dipendenti dalla velocità: 

�
F

igura 11.8 – C
icli isteretici dissipatori: (a) D

issipatore visco-elastico, (b) D
issipatore fluido-viscoso 

 G
li sm

orzatori visco-elastici solidi si avvalgono di m
ateriali polim

erici o vetrosi che 
dissipano energia per effetto delle deform

azioni tangenziali (questa tipologia di dissapatori 
è orm

ai superata poiché perm
ette una lim

itata dissipazione), m
entre quelli fluido-viscosi si 

basano sulla deform
azione di oli siliconici e dal passaggio degli stessi attraverso appositi 

orifizi. 
 11.3.1 D

issipatori dipendenti dallo spostam
ento 

 U
n sistem

a efficace per dissipare l’energia in input data dal sism
a è sfruttare le 

proprietà di deform
azione plastica di elem

enti m
etallici. I classici criteri di progettazione 

antisism
ica delle strutture prevedono che la dissipazione energetica avvenga in determ

inati 
elem

enti strutturali della costruzione, denom
inati anche fusibili strutturali. Pertanto con 

una 
corretta 

progettazione 
si 

vanno 
a 

localizzare 
le 

deform
azioni 

in 
questi 

fusibili 
perm

ettendo così alla struttura di dissipare l’energia im
m

essa dal terrem
oto.  

L
’idea di utilizzare dei dissipatori m

etallici isteretici, che non 
fanno parte della 

struttura principale, per assorbire una buona quota dell’energia sism
ica in ingresso è 

dovuta al lavoro concettuale e sperim
entale di K

elly et al. (1972) e Skinner et al. (1975). 
D

a questi ricercatori sono stati considerati num
erosi dispositivi tra cui barre torsionali, 

travi a flessione e U
-strip. 

D
urante gli anni seguenti sono stati fatti consistenti progressi nello sviluppo di questi 

dispositivi che hanno portato a nuovi design, com
e per gli X

-Shaped e i dissipatori 
triangolari m

ostrati in Figura 11.9. 

�
F

igura 11.9 – D
issipatori isteretici elastoplastici: (a) D

issipatore a X
, (b) D

issipatore triangolare 
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L
a Figura 11.10 m

ostra alcuni cicli isteretici sperim
entali relativi agli elem

enti in 
Figura 11.9. Q

uesti m
ettono in evidenza la capacità di dissipare energia di tali dispositivi 

oltre il lim
ite elastico. 

�
F

igura 11.10 – C
icli dissipatore isteretico elasto-plastico al variare dell’am

piezza di spostam
ento 

 L
o studio del com

portam
ento dei dissipatori isteretici elasto-plastici presuppone la 

conoscenza delle proprietà m
eccaniche del m

ateriale im
piegato. In Figura 11.11 viene 

riportato il classico legam
e elasto-plastico tensione-deform

azione di una barra di acciaio 
sottoposta a trazione. L

’estensione dei m
odelli m

onotoni ad azioni di tipo ciclico determ
ina 

la definizione di opportune leggi di carico e scarico. In questo contesto l’assegnazione del 
punto Y

’ in Figura 11.12 in cui avviene lo snervam
ento lungo il ram

o di com
pressione è 

condizionata dal cosiddetto effetto B
auschinger. 

�

F
igura 11.11 – L

egam
e tensione deform

azione di una 
barra di acciaio sottoposta a trazione m

onotona 

�

F
igura 11.12 – Snervam

ento a com
pressione 

influenzato dall’effetto B
auschinger 

È
 inoltre im

portante tenere in considerazione due aspetti fondam
entali:  

- 
una 

parte 
rilevante 

della 
dissipazione 

isteretica 
è 

convertita 
in 

calore 
che 

determ
ina 

il 
surriscaldam

ento 
dello 

sm
orzatore 

m
etallico 

stesso. 
Q

uesto 
surriscaldam

ento può com
prom

ettere le prestazioni dei m
etalli le cui proprietà 

m
eccaniche sono influenzate dalla tem

peratura.  
- 

bisogna escludere la crisi del m
ateriale durante i cicli isteretici. È

 fondam
entale 

tutelarsi dalla crisi per fatica oligociclica, ossia per num
ero lim

itato di cicli oltre il 
lim

ite elastico.  
U

n’altra tipologia di dissipazione dipendente dallo spostam
ento, m

olto applicata in 
cam

po sism
ico, è quella ottenuta con i dissipatori ad attrito. Q

uesti dissipano energia 
attraverso il m

eccanism
o di attrito che si sviluppa all’interfaccia di due superfici solide che 

scorrono relativam
ente l’una sull’altra. Il funzionam

ento dei dissipatori ad attrito si basa 
sul lavoro delle forze di attrito definite, a livello m

acroscopico, della teoria di C
oulom

b. 
A

nalizzando l’attrito a scala m
icroscopica, esso è dovuto all’irregolarità delle superfici a 

contatto 
e 

risente 
m

oltissim
o 

della 
form

azione 
di 

stratificazioni 
osside 

o 
d’im

purità 
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D
urante 

lo 
scorrim

ento 
relativo, 

le 
asperità 

delle 
superfici 

a 
contratto 

subiscono 
fenom

eni 
locali 

di 
deform

azione 
elastica, 

elasto-plastica 
e 

visco-elastica, 
eventualm

ente influenzati dai fenom
eni term

ici associati alla dissipazione energetica. L
e 

proprietà 
del 

m
ateriale 

e 
delle 

stratificazioni 
superficiali 

determ
inano 

in 
particolare 

deform
azioni duttili o rotture fragili che m

odificano lo stato delle superfici a contatto. 
  11.3.2 D

issipatori dipendenti dalla viscosità 
�

G
li 

sm
orzatori 

visco-elastici 
si 

avvalgono 
di 

m
ateriali 

polim
erici 

o 
vetrosi 

che 
dissipano energia per effetto delle deform

azioni tangenziali. L
a Figura 11.13 m

ostra un 
dispositivo visco-elastico che, inserito nella struttura, dissipa energia quando le vibrazioni 
strutturali producono scorrim

enti relativi fra la piastra centrale e le flangie laterali.  
L

a 
risposta 

di 
questi 

m
ateriali 

viscoelastici 
sotto 

carichi 
dinam

ici 
dipende 

dalla 
frequenza delle vibrazioni, dal livello di deform

azione e dalla tem
peratura am

biente. Sotto 
eccitazioni arm

oniche infinitesim
ali con frequenza �

, la�relazione tra tensione di taglio �(t) 
e deform

azione di taglio �(t) è stata espressa da Z
hang et al.(1989).  

�
F

igura 11.13 – D
issipatore visco-elastico 

L
e prim

e applicazioni in cam
po civile riguardano la m

itigazione delle vibrazioni 
indotte dal vento. L

e applicazioni degli sm
orzatori visco-elastici in cam

po sism
ico sono 

più 
recenti 

e 
presentano 

m
aggiori 

problem
atiche 

poichè 
la 

protezione 
sism

ica 
delle 

strutture richiede una dissipazione di grandi quantità d’energia che non sem
pre si riescono 

a raggiungere con questi dispositivi.  
I 

dissipatori 
fluido-viscosi 

invece 
sono 

solitam
ente 

realizzati 
m

ediante 
sistem

i 
oleodinam

ici costituiti da un pistone che si m
uove in un cilindro riem

pito di olio siliconico. 

�
F

igura 11.14 – Soluzioni tipiche per dissipatori viscosi: (a) dispositivo oleodinam
ico; (b) parete viscosa 

 L
a testa del pistone suddivide il cilindro in due cam

ere com
unicanti attraverso degli 

orifizi 
opportunam

ente 
progettati. 

L
a 

presenza 
del 

braccio 
del 

pistone 
provoca 

una 
com

pressione 
del 

fluido 
nel 

passaggio 
da 

una 
cam

era 
all’altra, 

che 
determ

ina 
un 

com
portam

ento com
plessivo non puram

ente viscoso, m
a visco-elastico Figura 11.14(a). 
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Q
uesto determ

ina una riduzione dell'efficienza dissipativa del dispositivo, che può 
essere evitata m

ediante l’utilizzo di un apposito sistem
a, costituito da una cam

era di 
accum

ulo e da una valvola di controllo, in m
odo da rendere nulla la forza di richiam

o del 
fluido. In Figura 11.15 si riporta un classico dissipatore a pistone (C

onstantinou et al., 
1993), 

ed 
in 

Figura 
11.16 

si 
riportano 

i 
cicli 

isteretici 
dello 

stesso 
al 

variare 
delle 

tem
peratura e della frequenza di eccitazione. 

�
F

igura 11.15 – D
issipatore fluido-viscoso a pistone con oli siliconici  

�
F

igura 11.16 – C
iclo isteretico dissipatore fluido-viscoso 

 U
na differente tipologia di dissipatori viscosi è quella basata sulla deform

azione di un 
fluido altam

ente viscoso, disposto in un contenitore al cui interno è forzata a m
uoversi una 

piastra di acciaio Figura 11.14(b) (A
rim

a et al., 1988). Per l'efficienza del dispositivo, 
inseribile nelle m

aglie 
di un telaio (Figura 11.17) e tale da 

agire sugli spostam
enti 

d'interpiano 
si 

richiedono 
grandi 

volum
i 

di 
fluido, 

che 
presentano, 

però, 
una 

forte 
dipendenza dalla tem

peratura am
bientale e dalla frequenza di carico. 

�
F

igura 11.17 – “V
iscous dam

ping w
all (V

D
W

) prodotto da Sum
itom

o C
onstruction C

om
pany” 

 

11.3.3 T
ipologie di dissipatori 

 

L
e principali tipologie di dissipatori in com

m
ercio sono di seguito riportate:  

D
issipatori viscosi: sono dei dispositivi in cui la lam

inazione di un fluido siliconico 
attraverso un idoneo circuito idraulico perm

ette la dissipazione energetica. Il legam
e è non-

lineare ed è descritto dalla seguente relazione i��  U, dove i
 è la forza, �

 è la costante 
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� di sm

orzam
ento e  

 è la velocità e T
 è l’esponente che regola la non-linearità del 

dispositivo.  

�
F

igura 11.18 – D
issipatore fluido-viscoso 

 D
issipatori isteretici in acciaio: sfruttano la plasticizzazione di elem

enti in acciaio di 
form

a opportuna, progettata per garantire un com
portam

ento ciclico stabile. N
e esistono di 

varie tipologie:  
- elem

enti a falce di luna,  
- a piolo,  
- assiali ad instabilità im

pedita (B
R

A
D

).  

�
F

igura 11.19 – D
issipatori isteretici in acciaio: (a) elem

enti a falce di luna; (b) a piolo; (c) B
R

A
D

 
 D

ispositivi in lega a m
em

oria di form
a SM

A
D

: sono dispositivi assiali di vincolo che 
sfruttano le proprietà super-elastiche delle leghe a m

em
oria di form

a. L
a curva forza-

spostam
ento, è caratterizzata da uno o più plateau e perm

ette di lim
itare la forza m

assim
a 

trasm
essa alla struttura a cui sono connessi.  

�
F

igura 11.20 – D
ispositivi in lega a m

em
oria di form

a SM
A

D
 



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

118�
� B

IB
L

IO
G

R
A

F
IA

 P
A

R
T

E
 S

E
C

O
N

D
A 

 [17] 
C

alvi G
.M

., Pavese A
., R

asulo A
., B

olognini D
. “E

xperim
ental and N

um
erical 

Studies on the Seism
ic R

esponse of R
.C

. H
ollow

 B
ridge P

iles”, 2005. 

[18] 
K

ow
alsky M

.J., Priestley M
.J.N

 “Im
proved analytical m

odel for shear strength of 
circular reinforced concrete colum

ns in seism
ic regions”, 2000. 

[19] 
L

askar A
., M

o Y
.L

. “Seism
ic Interaction of F

lexural D
uctility and Shear C

apacity in 
N

orm
al Strength C

oncrete”, 2007. 

[20] 
L

eonhardt F., M
önnig E

. “c.a. &
 c.a.p. – calcolo di progetto &

 tecniche costruttive”. 

[21] 
Park R

., Pauley T
. “R

einforced C
oncrete Structures”, 1975. 

[22] 
Paulay T

., Priestley M
.J.N

. “Seism
ic design of reinforced concrete and m

asonry 
buildings”, 1992. 

[23] 
P

ozzati P
., C

eccoli C
. “T

eoria e T
ecnica delle Strutture” V

olum
e secondo, parte 

seconda. 

[24] 
R

anzo 
G

., 
Priestley 

M
.J.N

 
“Seism

ic 
perform

ance 
of 

large 
R

C
 

circular 
hollow

 
colum

ns”, 2000. 

[25] 
R

uiz de G
ordejuela G

., R
am

os G
., T

urm
o J. “E

xperim
ental study on shear behaviour 

of hollow
 core cylindrical bridge piles”, 2005. 

[26] 
Stafford Sm

ith B
., C

oull A
. “T

all B
uildings Structures”, 1991. 

[27] 
W

ight J.K
., M

acG
regor J.G

. “R
einforced concrete – M

echanics &
 design”, 2009. 

[28] 
C

hopra A
. K

. “D
ynam

ics of Structures: T
heory and applications to E

arthquake 
E

ngineering”, 2001. 

[29] 
C

hopra A
. K

., G
oel R

. K
. “A

 m
odal pushover analysis procedure to estim

ate seism
ic 

dem
ands for unsym

m
etric-plan buildings”, 2003. 

[30] 
C

hopra A
. K

., G
oel R

. K
. “A

 m
odal pushover analysis procedure to estim

ate seism
ic 

dem
ands for buildings: Theory and prelim

inary evaluation”, 2001. 

[31] 
Priestley M

.J.N
. “D

isplacem
ent-based seism

ic assessm
ent of reinforced concrete 

buildings”, 1996. 

[32] 
Priestley M

.J.N
., C

alvi G
.M

., K
ow

alsky M
.J. “D

irect D
isplacem

ent-B
ased Seism

ic 
D

esign”, 2007. 

[33] 
R

izzato M
., T

ullini N
., L

audiero F. “A
nalisi di pareti in c.a. soggette a sism

i 
violenti”, 2006. 

[34] 
Sullivan 

T
.J., 

Priestley 
M

.J.N
., 

C
alvi 

G
.M

. 
“Seism

ic 
D

esign 
of 

F
ram

e-W
all 

Structures”, 2006.  

[35] 
A

m
erican C

oncrete Institute A
C

I318, “B
uilding C

ode R
equirem

ents for Structural 
C

oncrete and C
om

m
entary”, 2008. 

[36] 
U

ang C
.M

., B
ertero V

.V
., “U

se of energy as a design criterion in earthquake-
resistant design”, 1988. 

[37] 
G

ent A
. N

., L
indley P. B

., “Internal rapture of bonded rubber cylinders in tension”, 
1958.  

[38] 
H

yakuda et al., “T
he structural design and earthquake observation of a seism

ic 
isolation building using P

endulum
 System

”, 2001. 

[39] 
A

rim
a F. et al., “A

 study on B
uildings w

ith L
arge D

am
ping U

sing V
iscous D

am
ping 

W
alls”, 1988; 



P
A

R
T

E
 S

E
C

O
N

D
A

 

�

119�
� [40] 

C
onstantinou, 

M
.C

. 
et 

al., 
“F

luid 
V

iscous 
D

am
pers 

in 
A

pplications 
of 

Seism
ic 

E
nergy D

issipation and Seism
ic Isolation”, 1993; 

[41] 
Z

hang, 
R

.H
. 

et 
al., 

“Seism
ic 

R
esponse 

of 
Steel 

F
ram

e 
Structures 

w
ith 

A
dded 

V
iscoelastic D

am
pers”, 1989; 

[42] 
K

elly J.M
., Skinner R

.I. and H
eine A

.J. (1972), “M
echanism

 of E
nergy A

bsorption in 
Special D

evices for U
se in E

arthquake R
esistant Structures”, 1972; 

 



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

120�
�

P
arte T

erza   
12. P

rem
essa 

 

N
ella seguente terza ed ultim

a parte del presente elaborato si m
ostreranno i risultati 

della valutazione della vulnerabilità sism
ica del fabbricato di proprietà della R

egione 
E

m
ilia-R

om
agna 

sito 
in 

V
iale 

A
ldo 

M
oro, 

n. 
50/52 

– 
B

ologna 
adibito 

ad 
attività 

istituzionali della G
iunta regionale e dell’A

ssem
blea L

egislativa (Figura 12.1). 
 

�
F

igura 12.1 – T
orre della R

egione E
m

ilia-R
om

agna  
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13. D
ocum

entazione disponibile e descrizione dell’organism
o edilizio 

 

N
el presente capitolo verranno illustrate le inform

azioni desunte dalla docum
entazione 

tecnica reperita per l’edificio oggetto di verifica di vulnerabilità. 
In Figura 13.1 e Figura 13.2 sono riportate due piante tipo del fabbricato, la prim

a 
rappresentante i piani dal prim

o al settim
o e la seconda rappresentante i piani dall’ottavo al 

diciottesim
o. 

�
F

igura 13.1 – P
ianta piano tipo fino al piano 7° 
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�
F

igura 13.2 –�P
ianta piano tipo dal piano 8° al piano 18° 

  Si riporterà successivam
ente una descrizione dell’evoluzione progettuale subita dal 

fabbricato a partire dal prim
o progetto planivolum

etrico fino alla realizzazione effettiva 
dell’edificio oggi presente sul territorio regionale.  

 
13.1 

D
ocum

entazione disponibile 
 

Prim
o passo per l’esecuzione della verifica di vulnerabilità del fabbricato in oggetto è 

stato il reperim
ento di tutta la docum

entazione tecnica inerente lo stesso. 
L

’elevata im
portanza rivestita dal fabbricato, sia per la sua destinazione d’uso m

a 
anche per le dim

ensioni possedute, che al tem
po della realizzazione lo ponevano com

e uno 
tra gli edifici di m

aggiore altezza presenti nel territorio bolognese, hanno fatto si che tutta 
la docum

entazione tecnica prodotta al tem
po fosse conservata. È

 stato infatti possibile 
reperire tutto il progetto strutturale depositato presso le strutture com

petenti com
prensivi 

degli atti di collaudo. 
In particolare il progetto strutturale risulta com

posto da 7 distinti gruppi di elaborati 
cosi com

posti: 
- 

1° gruppo 15/12/1987: 
n. 2 relazioni geotecniche; 
n. 1 relazione tecnica per l’esecuzione dei pali trivellati; 
n. 1 relazione di calcolo delle strutture in c.c.a. e acciaio; 
n. 96 tavole strutturali esecutive; 

- 
2° gruppo 22/12/1988: 

n. 30 tavole strutturali esecutive integrative delle precedenti; 
- 

3° gruppo 20/06/1989: 
n. 1 rrelazione di calcolo inerente le ram

pe di scale e pianerottoli; 
n. 21 tavole esecutive strutturali; 

- 
4° gruppo 30/01/1990: 

n. 326 tavole esecutive strutturali riguardanti particolari costruttivi ed elaborati  
esplicativi delle tavole contenute nel 1° gruppo; 

- 
5° gruppo 28/08/1990: 
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n. 1 relazione di calcolo inerente l’adeguam
ento sism

ico del fabbricato; 
n. 11 tavole esecutive strutturali ad esso relativo; 

- 
6° gruppo 22/11/1990 : 

n. 12 relazioni di calcolo per solette portanti delle sale m
acchine e ascensori; 

n. 7 tavole esecutive strutturali ad esse relative; 
- 

7° gruppo 13/02/1992: 
n. 2 relazioni di calcolo inerenti i prefabbricati di facciata; 
n. 5 fascicoli di disegni esecutivi ad essi relativi; 

 R
isultano pertanto consegnati a partire dal 15/12/1987 fino al 13/02/1992 un totale di 

496 tavole esecutive più le relative relazioni di calcolo. 
D

i particolare im
portanza è la docum

entazione contenuta nel gruppo di elaborati n°5 
riguardanti 

interventi 
per 

l’adeguam
ento 

sism
ico 

del 
fabbricato 

che, 
com

e 
vedrem

o 
am

pliam
ente in seguito, furono realizzati a seguito di una verifica sism

ica in corso d’opera 
(eseguita su richiesta della com

m
ittenza m

a norm
ativam

ente non necessaria) attraverso 
l’utilizzo di uno spettro di accelerazione per zone sism

iche di debole intensità (terza 
categoria:  S

=
6). 

C
om

e accennato furono anche reperiti gli atti di collaudo del fabbricato, grazie al 
quale si è riusciti a risalire ai certificati di prova eseguiti sui m

ateriali utilizzati per la 
costruzione. In particolare si sono recuperati: 
- 

n° 66 certificati di prova eseguiti su calcestruzzo gettato in opera; 
- 

n° 15 certificati di prova eseguiti su acciai utilizzati per c.c.a.. 
Sem

pre dagli atti del collaudo si è potuta appurare l’esecuzione di prove di laboratorio 
sugli acciai da carpenteria e prove in sito sulla qualità delle saldature eseguite in cantiere. 

C
on riferim

ento al sottosuolo sono state recuperate 2 relazioni geologiche/geotecniche 
specifiche per il fabbricato in questione ed ulteriori relazioni geologiche e geotecniche 
eseguite successivam

ente per la realizzazione di altri fabbricati di tipologia sim
ile presenti 

nel Fiera D
istrict.  

Sono state altresì utilizzate le prove disponibili sul sito del Servizio G
eologico, 

Sism
ico e dei Suoli della R

egione E
m

ilia-R
om

agna.  
 13.1.1  D

ocum
enti reperiti per la parte geologica  

 

L
a cam

pagna geotecnica eseguita è stata condotta attraverso l’esecuzione di sondaggi, 
prove penetrom

etriche dinam
iche, prove dilatom

etriche in prefori di sondaggio e prove in 
laboratorio. 

L
a litostratigrafia del sito è caratterizzata da una fitta alternanza di m

ateriali fini e 
coesivi e di m

ateriali incoerenti. 
L

a percentuale volum
etrica della frazione incoerente risulta predom

inante fino a circa 
60 m

etri, in particolare fra i 45 ed i 60 m
etri si rinvengono banchi di ghiaia in m

atrice 
prevalentem

ente sabbioso-lim
osa. 

Per profondità superiori ai 60 m
etri, prevalgono i m

ateriali fini “coesivi” fino alla 
m

assim
a profondità indagata che risulta di 70 m

etri. 
Si riporta nella Figura 13.3 una stratigrafia tipo con i relativi param

etri di calcolo. 
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F
igura 13.3 – Stratigrafia tipo del sottosuolo 

 In m
erito alla costruzione di un ulteriore fabbricato, sem

pre all’interno del “F
iera 

D
istrict”, sono state realizzate altre indagini sul terreno tra cui anche indagini geofisiche. 

Sono state eseguite n° 6 basi sism
iche a rifrazione, n° 9 sondaggi elettrici verticali e 

una linea sism
ica di 193 m

etri. 
Per la determ

inazione della categoria di sottosuolo da utilizzare per la determ
inazione 

dello spettro di progetto si sono sfruttate prove realizzate sul territorio lim
itrofo alla 

costruzione e presenti 
nella banca dati del Servizio G

eologico, Sism
ico e dei Suoli 

regionale (Figura 13.4) e ulteriori prove gentilm
ente concesse dal C

om
une di B

ologna. 
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F

igura 13.4 – P
rove in situ disponibili su database regionale 

In particolare sono stati confrontati i risultati di tre prove eseguite nelle vicinanze della 
torre regionale. L

e tre prove utilizzate sono : 
- 

M
A

SW
; 

- 
C

R
O

S
S

-H
O

L
E

; 
- 

D
O

W
N

 -H
O

L
E

; 
I risultati ottenuti hanno perm

esso di determ
inare la categoria di sottosuolo che è 

risultata di tipo “C
”, con buon accordo dei risultati stessi, m

ostrati in Figura 13.6. 

�
F

igura 13.5 – U
bicazione delle prove 
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a) 

 
 

 
 

     b) 
 

 
                   c) 

F
igura 13.6 – R

isultati delle prove in situ: a) M
A

SW
, b) C

ross-H
ole, c) D

ow
n-H

ole 
�

 

13.1.2 D
ocum

enti reperiti per la struttura  
 C

on riferim
ento alle parti strutturali la m

ole di docum
entazione recuperata è stata 

notevole. Infatti, è stato recuperato tutto il progetto esecutivo originale, oltre che la quasi 
totalità dei particolari costruttivi che com

pongono i vari gruppi di elaborati depositati nel 
corso della costruzione. 

In specifico allegato alla presente tesi (A
llegato A

) sono riportati alcuni estratti degli 
esecutivi di progetto della torre regionale.   

 13.2 
D

escrizione dell’organism
o edilizio 

 L
a Sede istituzionale della R

egione E
m

ilia-R
om

agna sorge su un’area ove era stata 
prevista, in principio, la realizzazione di un albergo per il quale erano già stati avviati i 
lavori 

arrivando 
al 

com
pletam

ento 
delle 

strutture 
i 

fondazione 
e 

delle 
strutture 

in 
elevazione fino al piano terreno.  

L
’originario progetto planivolum

etrico elaborato dall’arch. K
enzo T

ange destinava 
l’area all’edificazione di un albergo la cui parte principale, che si sviluppava in direzione 
W

-E
 era e com

posta da due corpi, di paragonabile altezza, a pianta pressochè rettangolare, 
sfalsati di 8 m

etri, collegati nella parte centrale ad un nucleo destinato a servizi che 
com

prendeva 6 torri cilindriche di sezione circolare. A
 ciascuna delle estrem

ità libere dei 
corpi a pianta rettangolare erano previste altre due torri di eguale sezione (Figura 13.7). 

Il corpo ad O
vest era previsto com

posto da 6 piani fuori terra oltre a due m
ezzanini, 

non estesi all’intera pianta, e avrebbe raggiunto l’altezza di 30 m
etri a partire dal piazzale 

antistante assunto com
e quota 0.00. 

Il corpo ad E
st era in previsione con un piano in più raggiungendo un altezza pari a 34 

m
etri. N

on erano previsti il prim
o m

ezzanino e parte del secondo in m
odo da m

antenere in 
fondazione un sostanziale equilibrio tra i due corpi. 
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Il sistem
a fondale (gi

indiretto e costituito da un
circa 40 m

etri.  
I pali sono collegati d

soletta in c.c.a. con funzion
Il progetto strutturale 

Professor Ing. C
laudio C

ecF

In seguito all’esigenza
della R

egione E
m

ilia-R
om

aum
entava, fra l’altro, le vo

presente negli altri edifici 
m

etri e travi di facciata in 
alla quota di 11.68 m

etri 
portanti del portico realizza

Il nuovo progetto essen

- 
il m

antenim
ento de

relativam
ente alle t

del portico. V
a rile

127�

à costruito al tem
po della variazione proge

na palificata realizzata con pali trivellati Φ
 

da plinti uniti tra loro e alle altre opere fon
ne anche di contrasto alla sottospinta idraulica

originario fu elaborato dal Professor Ing. 
coli e dall’Ing. T

iziano G
uidotti. 

F
igura 13.7 – Schem

a del fabbricato originario 

a di trasform
are l’originario progetto dell’alb

m
agna l’arch. K

enzo T
ange elaborò una n

olum
etrie originariam

ente previste e ricalcav
già realizzati nel “F

iera D
istrict”, con pilast

cem
ento bianco bocciardato che si ripetono 

ove la presenza di una trave di piano int
ate con interasse doppio pari a 8 m

etri (Figura

�
F

igura 13.8 – Schem
a del fabbricato attuale 

nzialm
ente proponeva: 

ei corpi di 8 piani conservandone l’originar
orri cilindriche di sezione circolare sia relat

evato che al di sopra del portico la facciata ettuale) era di tipo 

1000 di lunghezza 

ndali attraverso una 
a.  P

iero P
ozzati, dal 

�bergo in nuova sede 
nuova proposta che 
va il m

otivo form
ale 

tri ad interasse di 4 
dalla som

m
ità fino 

troduce le strutture 
a 13.8). 

io tracciam
ento sia 

ivam
ente ai pilastri 

aggetta di 1 m
etro 
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rispetto ai pilastri portanti il cui passo risulta doppio (8 m
etri) rispetto a quelli di 

facciata. 
- 

L
a realizzazione di una torre alta 78 m

etri, che si sviluppa in direzione N
-S e si 

innesta nella zona centrale fra i corpi di 8 piani, com
posta da due torri cilindriche 

con sezione ad “U
” disposte all’estrem

ità di un corpo a pianta rettangolare previsto 
con struttura intelaiata. Il passo dei pilastri in tale zona è di 4 m

etri per l’intera 
altezza, com

preso il portico. 
- 

A
lcuni corpi bassi, sul lato sud, com

prendenti le grandi aule e le sale riunioni. 
- 

L
a realizzazione di un secondo piano scantinato per ottenere il quale, non potendosi 

m
odificare la quota di estradosso delle fondazioni già realizzate, viene innalzata la 

quota del piano terra a +
0.86 m

etri realizzando un ulteriore piano a -2.20 m
etri e 

lasciando la quota del 2° scantinato a -5.17 m
etri. C

iò im
plicava la dem

olizione del 
piano terreno già realizzato (operazione che sarebbe stata com

unque necessaria per 
realizzare gli increm

enti di strutture di fondazione). 

Il progetto strutturale della nuova sede della R
egione E

m
ilia R

om
agna fu curato dal 

Prof. Ing. R
oberto A

lessi e dall’Ing. A
ntonio R

affagli, che nel M
arzo del 1985 elaborarono 

uno studio di fattibilità dell’intervento. 

 13.3 
L

’organism
o strutturale in progetto nell’anno 1985 

  N
ei riguardi della progettazione strutturale occorre osservare innanzitutto com

e i 
progettisti, oltre ai consueti vincoli conseguenti all’im

postazione form
ale del progetto 

architettonico, 
dovettero 

soddisfare 
i 

vincoli 
dovuti 

alla 
presenza 

di 
quanto 

era 
già 

realizzato, 
il 

che 
ha 

costituito 
un 

ulteriore 
condizionam

ento 
delle 

scelte 
strutturali, 

soprattutto per la necessità di recuperare il sistem
a fondale già esistente. 

N
el descrivere l’organism

o strutturale risulta perciò necessario illustrare dapprim
a i 

più significativi input progettuali evidenziandone le im
plicazioni statiche e fornendo così, 

nel contem
po, giustificazione della im

postazione progettuale adottata dai progettisti. 
Il previsto cam

biam
ento di destinazione d’uso del fabbricato (da albergo ad uffici) 

im
pose di assum

ere un più elevato sovraccarico di progetto e unitam
ente alla scelta di 

inserire un ulteriore piano scantinato questo provocò un notevole aum
ento dei carichi in 

fondazione. 
N

e 
consegui 

la 
generale 

necessità 
di 

rinforzare 
le 

esistenti 
fondazioni 

attraverso l’integrazione della palificata ed il rinforzo della struttura fondale con, allo 
stesso tem

po, la necessità di non aum
entare i carichi. 

N
ei 

riguardi 
delle 

fondazioni 
va 

notato com
e 

la 
presenza 

di 
num

erosi 
pali, 

già 
distribuiti nel terreno secondo i criteri scaturiti dalla progettazione dell’albergo, abbia 
predeterm

inato la tipologia e le caratteristiche di  insiem
e della palificata che, se pure 

integrata 
con 

un 
num

ero 
di 

pali 
sufficiente 

a 
garantire 

la 
portanza, 

non 
può 

essere 
m

odificata 
nei 

riguardi 
del 

com
portam

ento 
d’insiem

e 
in 

presenza 
dei 

nuovi 
carichi, 

soprattutto se si considera che la zona centrale del fabbricato, nella quale per evidenti 
ragioni si addensano le tensioni dovute ai carichi, risulta essere anche quella con le più 
elevate pressioni specifiche. Q

uesto fece si che si dovettero prevedere non trascurabili 
cedim

enti differenziali fra la zona centrale (torre) ed i corpi laterali ad 8 piani. 
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Per le ragioni esposte l’organism
o strutturale è stato progettato per incassare cedim

enti 
differenziali verticali, realizzando giunti strutturali tali da suddividere il fabbricato in vari 
corpi 

(Figura 
13.9) 

separando 
i 

blocchi 
cilindrici 

dalle 
parti 

intelaiate 
e 

rendendo 
indipendenti i m

ovim
enti verticali della torre da quelli dei corpi ad 8 piani. Q

uesto schem
a 

statico viene realizzato m
ediante l’adozione di giunti a pettine fra le torri e le parti 

intelaiate le quali tuttavia risultano ad esse collegate nei riguardi delle azioni orizzontali, 
cosi 

da 
garantire 

il 
necessario 

com
portam

ento 
d’insiem

e 
sia 

per 
quanto 

attiene 
alla 

funzione di controventam
ento che i cilindri esercitano sulle parti intelaiate sia per quant 

riguarda la lim
itazione delle deform

ate conseguenti ai cedim
enti differenziali. 

 
F

igura 13.9 – D
isposizione dei giunti a pettine 

 L
a torre alta era prevista indipendente dai corpi di 8 piani per quanto riguarda i 

m
ovim

enti orizzontali al fine di non fare interagire fra loro strutture aventi com
portam

enti 
profondam

ente dissim
ili. Q

uesto schem
a statico era ottenuto adottando particolari giunti 

(pendolari) 
nei 

solai 
com

uni 
alle 

due 
citate 

strutture, 
tali 

da 
consentire 

m
ovim

enti 
orizzontali pur garantendo il necessario sostegno ai solai stessi. 

O
ve risultava possibile i carichi del piano terra e del solaio dello scantinato sono stati 

scaricati 
direttam

ente 
in 

fondazione 
m

ediante 
l’aggiunta 

di 
pilastri 

posizionati 
in 

corrispondenza dei nuovi pali di fondazione. 
Soprattutto nella zona centrale, la presenza della torre alta aveva richiesto di integrare 

la palificata con num
erosi pali, che hanno trovato spazio tra quelli già esistenti nel rispetto 

delle regole distributive. 
Q

uesto fatto ha com
portato di realizzare, per sopportare gli elevati carichi in gioco, 

una piastra di fondazione notevolm
ente più am

pia della zona direttam
ente carica, con 

l’inevitabile conseguenza dell’insorgere di elevati stati flessionali nella fondazione. Per 
tale ragione fu realizzata una struttura di fondazione particolarm

ente rigida e resistente 
ottenuta collegando con un reticolo di grandi setti verticali i solai del 1° scantinato e del 
paino 

terreno, 
ottenedo 

sezioni 
resistenti 

di 
notevole 

altezza 
e 

perciò 
dotate 

della 
necessaria inerzia e capacità di diffusione del carico. 

A
ltri 

significativi 
problem

i 
strutturali 

relativam
ente 

alle 
parti 

in 
elevazione 

scaturivano, da un lato dalla rilevante altezza dell’edificio che, oltre agli elevati carichi, 
com

portava anche la necessità di organizzare correttam
ente il m

ontaggio essendo previste 
tolleranze non grandi sulla verticalità dei pilastri al fine di ottenere il corretto “a piom

bo” 
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� della facciata, dall’atro, relativam

ente ai corpi ad 8 piani, di sostenere la facciata in aggetto 
rispetto all’asse dei pilastri del portico. 

L
a trasm

issione dei carichi dai pilastri di facciata superiori con interasse 4 m
etri ai 

pilastri di facciata del portico aventi interasse doppio avviene tram
ite una grossa trave 

m
etallica a cassone poggiata sui pilastri del portico sulla quale scaricano in posizione 

eccentrica le pilastrate superiori della facciata stessa (Figura 13.10). 

�
F

igura 13.10 – T
rave a C

assone presente sopra ai pilastri del portico 
 A

ll’attacco tra la trave a cassone ed i pilastri del portico è presente una cerniera sferica 
che im

pedisce il propagarsi di nocivi effetti flessionali ai pilastri stessi e garantisce inoltre 
l’assialità del carico. 

U
na cerniera analoga è prevista anche superiorm

ente alla trave a cassone per il 
collegam

ento dei pilastri superiori nella fase di m
ontaggio in m

odo tale che la travatura 
divenga insensibile nei riguardi degli spostam

enti orizzontali. T
ali vincoli sono stati poi 

successivam
ente bloccati m

ediante saldatura una volta com
pletata l’installazione. 

G
li im

palcati di piano sono realizzati in sistem
a m

isto acciaio-cls con solette di 
calcestruzzo di diversi spessori a seconda della zona del fabbricato. L

o schem
a tipo degli 

im
palcati di piano è riportato in Figura 13.11 e in Figura 13.12. L

o schem
a statico delle 

travi m
etalliche è di sem

plice appoggio.     

�
F

igura 13.11 – Sezione degli im
palcati di solaio 
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F

igura 13.12 – V
ista laterale delle travi m

etalliche costituenti gli im
palcati di solaio 

 P
articolare cura fu posta nella concezione del nodo di attacco tra trave e pilastro per 

realizzare lo schem
a statico di cerniera fissa che garantiva anche la trasm

issione centrata 
degli sforzi ai pilastri in fase di m

ontaggio e la successiva saldatura a installazzione 
avvenuta. 

Il controvento dei vari piani è, com
e accennato in precedenza, garantito dalla presenza 

delle torri cilindriche in c.c.a. alle quali questi trasm
ettono gli sforzi attraverso i giunti a 

pettine ed attraverso un sistem
a di tiranti utili anche in fase di m

ontaggio per effettuare le 
regolazioni eventualm

ente necessarie. Q
uesti giunti hanno anche la funzione di far sfogare 

le deform
azioni conseguenti al ritiro della soletta in c.c.a. costituente i piani. 

I solai dei corpi bassi (am
m

etzzati, piano terra e coperture) sono prevalentem
ente di 

tipologia “a fungo”, sorretti da pilastri con am
pi capitelli in som

m
ità per consentire la 

diffusione dei carichi. 
Infine tutte le strutture m

etalliche sono rivenstite con appositi elem
enti prefabbricati 

realizzati con sottili cartelle in c.c.a. 
  13.4 

V
ariante alle strutture dell’anno 1990 

 N
el Febbraio 1990, durante la realizzazione del fabbricato, fu presentato lo studio del 

com
portam

ento dell’edificio in presenza di azioni sism
iche. 

L
’azione 

sism
ica 

di 
riferim

ento 
fu 

quella 
di 

terza 
categoria, 

assum
endo 

com
e 

coefficiente di intensità S=
6 ed assum

endo com
e coefficiente di im

portanza I=
1. 

L
’esam

e della struttura dal punto di vista sism
ico com

portò la preventiva verifica della 
corretta organizzazione strutturale nei riguardi delle prescrizioni generali fornite dalla 
norm

a del tem
po. 

È
 opportuno sottolineare che negli anni interessati dal progetto e dalla successiva 

costruzione il territorio di B
ologna non era soggetto a nessuna classificazione sism

ica e che 
pertanto la verifica eseguita non giungeva in risposta a nessuna prescrizione norm

ativa m
a 

più sem
plicem

ente com
e richiesta esplicita della com

m
ittenza, vista l’im

portanza della 
costruzione per un territorio com

e quello della R
egione E

m
ilia-R

om
agna. 

In 
generale, 

dai 
controlli 

effettuati, 
em

erse 
la 

sostanziale 
verifica 

in 
term

ini 
di 

resistenza di ogni com
ponente strutturale principale m

a tuttavia em
erse anche la necessità 



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

132�
� di realizzare o giunti che rispettassero le prescrizioni di am

piezza >
 H

/10 oppure di 
elim

inare i giunti presenti e non adeguabili. 
T

ra i vari interventi, conseguenti la verifica alle azioni sism
iche, ci fu l’elim

inazione 
del giunto presente tra il corpo di altezza pari a 78 m

etri ed il corpo anteriore a 8 piani. 
N

on potendo allargare 
il giunto tecnico si decise di collegare i due corpi m

ediante 
l’inserim

ento a tutti i piani di 3 accoppiatori sism
ici di diversa portata al fine di consentire 

gli spostam
enti “lenti” e im

pedire gli spostam
enti “im

pulsivi” tipici degli eventi sism
ici. 

Inoltre furono ridim
ensionati i collegam

enti tra gli im
palcati di piano e le strutture di 

controventam
ento (torri cilindriche in c.c.a.). 

Fu m
ostrato, com

e accennato, che in term
ini di resistenza le sezioni progettate erano 

sufficienti e pertanto non si dovette provvedere al rinforzo diretto degli elem
enti verticali. 

Il dim
ensionam

ento di tutti gli elem
enti variati avvenne attraverso la discretizzazione 

della struttura m
ediante m

odello num
erico con successiva analisi dinam

ica m
odale. 

L
a verifica sism

ica ed i successivi interventi vedevano com
e progettisti sem

pre il Prof. 
Ing. R

oberto A
lessi e l’Ing. A

ntonio R
affagli. 

 13.5 
P

rincipi generali di funzionam
ento dell’edificio 

 

N
ell’approccio 

alla 
verifica 

di 
vulnerabilità 

sism
ica 

di 
un 

fabbricato 
risulta 

di 
fondam

entale im
portanza riuscire a com

prenderne il funzionam
ento sotto azioni orizzontali 

per individuarne così, a prescindere dai risultati num
erici che poi la verifica stessa fornirà, i 

punti critici.   
D

a 
quanto 

riportato 
nei 

paragrafi 
precedenti 

si 
può 

già 
dedurre 

il 
principio 

di 
funzionam

ento che caratterizza l’edificio oggetto di verifica di vulnerabilità. 
C

om
e accennato in precedenza la struttura ha subito diverse varianti in corso d’opera 

di 
cui 

la 
prim

a, 
la 

più 
im

portante, 
ne 

ha 
pesantem

ente 
rivisitata 

l’im
postazione 

architettonica con, ovviam
ente, anche elevati risentim

enti dal punto di vista strutturale, 
m

entre 
la 

seconda 
variante 

ha 
m

antenuto 
inalterato 

l’aspetto 
architettonico 

e 
ne 

ha 
m

odificato, ancora una volta in m
odo sostanziale, il com

portaam
ento strutturale. 

L
a prim

a variante ha di fatto portato alla realizzazione di un fabbricato avente la 
conform

azione della odierna torre che nell’iniziale progetto non era in previsione di 
costruzione, visto che era previsto un fabbricato di soli nove piani fuori terra. L

a seconda 
variante, invece, ne ha alterato sensibilm

ente il com
portam

ento sotto azioni orizzontali. 
Solo in seguito alla seconda variante, infatti, possiam

o afferm
are che il fabbricato nei 

confronti delle azioni orizzontali sia un tutt’uno e che risponda alle stesse in m
odo unico. 

Il 
fabbricato si affida 

a due sistem
i differenti per 

contrastare le azioni verticali 
(gravitazionali) e le azioni orizzontali (vento e sism

a). 
L

e 
azioni 

verticali 
sono 

infatti 
affidate 

ad 
un 

sistem
a 

m
etallico 

pluripiano 
e 

m
onocam

pata (Figura 13.13) m
entre le azioni orizzontali vengono assorbite da elem

enti in 
c.c.a. cilindrici a sezione circolare o sem

i-circolare e a pareti che fungono da controventi 
(Figura 13.14). 
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�
F

igura 13.13 – Schem
a statico resistente alle azioni verticali 

�
F

igura 13.14 – Schem
a statico resistente alle azioni orizzontali 

D
al punto di vista della risposta alle azioni orizzontali, l’infinità rigidezza degli 

im
palcati di piano si può supporre garantita dalla tipologia stessa dei solai, realizzati con 

tecnologia m
ista acciaio-cls in cui la soletta collaborante ha spessore m

inim
o di 13 cm

. 
T

ale ipotesi garantisce il corretto svolgim
ento della funzione di controvento affidata agli 

elem
enti in c.c.a. a cui vengono trasm

esse le sollecitazioni orizzontali. 
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L
’introduzione di sistem

i di accoppiam
ento tra il fabbricato a 8 piani fuori terra e il 

fabbricato alto 78 m
etri, introdotti con la seconda variante a lavori strutturali praticam

ente 
ultim

ati, fa si che i due corpi si possano considerare indipendenti nella risposta ai carichi 
gravitazionali ed ai carichi orizzontali non im

pulsivi com
e il vento, m

entre nella risposta ai 
carichi orizzontali im

pulsivi quali il sism
a questi debbano considerarsi uniti. Il sistem

a di 
accoppiam

ento, infatti, si basa su pistoni oleodinam
ici opportunam

ente dim
ensionati sulla 

base dell’analisi sism
ica eseguita nel 1990, che m

iravano proprio ad elim
inare gli effetti di 

m
artellam

ento tra i due corpi, profondam
ente dissim

ili nella risposta sism
ica, separati da 

un giunto tecnico non più adeguabile.  
   

13.6 
A

nalisi dei carichi 
 

Si riportano di seguito le analisi dei carichi utilizzate per il progetto dell’edificio 
all’epoca della costruzione. 

R
isulta tuttavia da sottolineare che dall’epoca della progettazione ad oggi le entità dei 

carichi variabili a subito alcune variazioni passando, per esem
pio, da 3,50 kN

/m
q a 3,00 

kN
/m

q per zone aperte al pubblico.  
Si è scelto di m

antenere com
e entità dei carichi accidentali quelli utilizzati all’epoca di 

progettazione suddividendoli però, com
e previsto dalle N

T
C

08, in perm
aneneti strutturali 

(q
G

1 ), perm
anenti non strutturali (q

G
2 ) e variabili (q

k ). 
D

ovendo poi affrontare l’analisi sism
ica del fabbricato si riportano sotto ciascuna 

analisi dei carichi i coefficienti di com
binazione 

Ψ
�� � previsti nella T

abella 2.5.I delle 
N

orm
e T

ecniche per le C
ostruzioni attualm

ente in vigore. Si riportano infine i carichi degli 
elem

enti prefabbricati in c.c.a. di rivestim
ento della facciata del fabbricato. 

 

Solaio tipo parti intelaiate: 

 
C

arichi perm
anenti strutturali (q

G
1 ) 

 
Soletta in c.c.a. (s =

 13 cm
) 

 
 3,25 

 
kN

/m
2 

 
Strutture m

etalliche (1,80 kN
/m

) 
 

 0,45 
 

kN
/m

2 
 

 
 

------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti strutturali: 

q
G

1  =
    

3,70 
kN

/m
2 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

Finiture ed im
pianti 

 
 1,20 

 
kN

/m
2 

 
Protezione antincendio travi m

etalliche (1,40 kN
/m

) 
 

 0,35 
 

kN
/m

2 
 

T
ram

ezzi 
 

 0,50 
 

kN
/m

2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

2,05 
kN

/m
2 

 
Sovraccarico variabile di esercizio (q

k ) 
 

Sovraccarico variabile (C
ategoria  B

.2) 
q

k  =
   

3,50 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi 
q

tot  =
   

9,25 
kN

/m
2 

C
oefficienti per la definizione delle com

binazioni di carico (ai sensi del D
.M

. del M
inistero 

delle Infrastrutture e dei T
rasporti del 14-01-08, punto 2.5.3): 

 
 

Ψ
0j  =

 0,7 
; 

Ψ
1j  =

 0,5 
; 

Ψ
2j  =

 0,3 
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� Solaio di copertura parti intelaiate: 

 
C

arichi perm
anenti strutturali (q

G
1 ) 

 
Soletta in c.c.a. (s =

 13 cm
) 

 
 3,25 

 
kN

/m
2 

 
Strutture m

etalliche (1,80 kN
/m

) 
 

 0,45 
 

kN
/m

2 
 

 
 

------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti strutturali: 

q
G

1  =
    

3,70 
kN

/m
2 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

Finiture ed im
pianti 

 
 2,60 

 
kN

/m
2 

 
Protezione antincendio travi m

etalicche (1,40 kN
/m

) 
 

 0,35 
 

kN
/m

2 
 

 
 

------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

2,95 
kN

/m
2 

 
Sovraccarico variabile di esercizio (q

k ) 
 

Sovraccarico variabile (C
ategoria  H

.3) 
q

k  =
   

3,50 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi 
q

tot  =
             10,15 

kN
/m

2 

C
oefficienti per la definizione delle com

binazioni di carico (ai sensi del D
.M

. del M
inistero 

delle Infrastrutture e dei T
rasporti del 14-01-08, punto 2.5.3): 

 
 

Ψ
0j  =

 0,0 
; 

Ψ
1j  =

 0,0 
; 

Ψ
2j  =

 0,0 

 
Solaio copertura degli am

m
ezzati: 

 
C

arichi perm
anenti strutturali (q

G
1 ) 

 
Soletta in c.c.a. (s =

 30 cm
) 

 
 7,50 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti strutturali: 

q
G

1  =
    

7,50 
kN

/m
2 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

Finiture ed im
pianti 

 
 2,60 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

2,60 
kN

/m
2 

 
Sovraccarico variabile di esercizio (q

k ) 
 

Sovraccarico variabile (C
ategoria  B

.2) 
q

k  =
   

3,50 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi 
q

tot  =
             13,60 

kN
/m

2 

C
oefficienti per la definizione delle com

binazioni di carico (ai sensi del D
.M

. del M
inistero 

delle Infrastrutture e dei T
rasporti del 14-01-08, punto 2.5.3): 

 
 

Ψ
0j  =

 0,7 
; 

Ψ
1j  =

 0,5 
; 

Ψ
2j  =

 0,3 

 
 �����
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� Solaio piani am

m
ezzati: 

 
C

arichi perm
anenti strutturali (q

G
1 ) 

 
Soletta in c.c.a. (s =

 31 cm
) 

 
 7,75 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti strutturali: 

q
G

1  =
    

7,75 
kN

/m
2 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

Finiture ed im
pianti 

 
 2,60 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

2,60 
kN

/m
2 

 
Sovraccarico variabile di esercizio (q

k ) 
 

Sovraccarico variabile (C
ategoria  E

.1) 
q

k  =
   

8,00 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi 
q

tot  =
             18,35 

kN
/m

2 

C
oefficienti per la definizione delle com

binazioni di carico (ai sensi del D
.M

. del M
inistero 

delle Infrastrutture e dei T
rasporti del 14-01-08, punto 2.5.3): 

 
 

Ψ
0j  =

 1,0 
; 

Ψ
1j  =

 0,9 
; 

Ψ
2j  =

 0,8 

 

Solaio piano terra: 

 
C

arichi perm
anenti strutturali (q

G
1 ) 

 
Soletta in c.c.a. (s =

 35 cm
) 

 
 8,75 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti strutturali: 

q
G

1  =
    

8,75 
kN

/m
2 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

Finiture ed im
pianti 

 
 4,05 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

4,05 
kN

/m
2 

 
Sovraccarico variabile di esercizio (q

k ) 
 

Sovraccarico variabile (C
ategoria  C

.3) 
q

k  =
   

6,00 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi 
q

tot  =
             18,80 

kN
/m

2 

C
oefficienti per la definizione delle com

binazioni di carico (ai sensi del D
.M

. del M
inistero 

delle Infrastrutture e dei T
rasporti del 14-01-08, punto 2.5.3): 

 
 

Ψ
0j  =

 0,7 
; 

Ψ
1j  =

 0,7 
; 

Ψ
2j  =

 0,6 
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� Solaio prim

o scantinato: 

 
C

arichi perm
anenti strutturali (q

G
1 ) 

 
Soletta in c.c.a. (s =

 30 cm
) 

 
 7,50 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti strutturali: 

q
G

1  =
    

7,50 
kN

/m
2 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

Finiture ed im
pianti 

 
 2,60 

 
kN

/m
2 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

2,60 
kN

/m
2 

 
Sovraccarico variabile di esercizio (q

k ) 
 

Sovraccarico variabile (C
ategoria  E

.1) 
q

k  =
             10,00 

kN
/m

2 
 

 
 

------------------ 

 
T

otale carichi 
q

tot  =
             20,10 

kN
/m

2 

C
oefficienti per la definizione delle com

binazioni di carico (ai sensi del D
.M

. del M
inistero 

delle Infrastrutture e dei T
rasporti del 14-01-08, punto 2.5.3): 

 
 

Ψ
0j  =

 1,0 
; 

Ψ
1j  =

 0,9 
; 

Ψ
2j  =

 0,8 

 C
am

po tipo di facciata (elem
enti prefabbricati): 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

Pilastri-T
ravi-Parapetti 

 
 27,00 

 
kN

 
 

V
etrate  

 
   6,00 

 
kN

 
 

 
 

------------------ 
 

T
otale carichi perm

anenti non strutturali: 
q

G
2 =

    
33,00 

kN
 

 
 

E
lem

enti a quota 78.00 m
 (elem

enti prefabbricati): 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

T
ravi-Parapetti 

 
 29,00 

 
kN

/m
 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

29,00 
kN

/m
 

 E
lem

enti a quota 38.20 m
 (elem

enti prefabbricati): 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

T
ravi-Parapetti 

 
 10,00 

 
kN

/m
 

 
 

 
------------------ 

 
T

otale carichi perm
anenti non strutturali: 

q
G

2 =
    

10,00 
kN

/m
 

��E
lem

enti a quota 11.68 m
 (elem

enti prefabbricati): 

 
Sovraccarichi perm

anenti non strutturali (q
G

2 ) 
 

T
ravi-Parapetti 

 
 53,00 

 
kN

 
 

V
etrate  

 
   6,00 

 
kN

 
 

 
 

------------------ 
 

T
otale carichi perm

anenti non strutturali: 
q

G
2 =

    
59,00 

kN
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13.7 
A

zione sism
ica di riferim

ento 
 

Si riporta di seguito la determ
inazione, ai sensi delle N

T
C

08, dell’azione sism
ica di 

riferim
ento per il territorio su cui sorge la torre della R

egione E
m

ilia-R
om

agna. 
L

o spettro elastico di riferim
ento è stato determ

inato considerando una V
ita N

om
inale 

“V
N ” di 50 anni ed un C

oefficiente d’U
so “C

U ” pari a 2 associato ad una C
lasse d’uso IV

. 
L

a V
ita di R

iferim
ento “V

R ” è pertanto pari a 100 anni, a cui è associato un T
em

po di 
R

itorno “T
R ” del sism

a pari a 949 anni.  
D

alla 
docum

entazione 
disponibile 

è 
stata 

determ
inata 

la 
categoria 

di 
sottosuolo, 

assunta di T
ipologia “C

”. 
 

�
F

igura 13.15 – U
bicazione della costruzione 

 

Si riporta l’andam
ento dei tre param

etri caratterizzanti l’azione sism
ica a

g , F
0  e T

C
* al 

variare del T
em

po di R
itorno del sism

a “T
R ”. 

�
F

igura 13.16 – V
ariabilità di a

g  in funzione di T
R  

 



P
A

R
T

E
 T

E
R

Z
A

 

�

139�
�

 
�

F
igura 13.17 – V

ariabilità di F
0 in funzione di T

R  

�
F

igura 13.18 – V
ariabilità di T

C
* in funzione di T

R  

�

N
ella figura seguente sono riepilogati i valori per ciascun Stato L

im
ite dei param

etri 
caratterizzanti lo spettro elastico. 

�
F

igura 13.19 – V
alori dei param

etri caratterizzanti lo spettro elastico di ciascun S.L
. 

�������
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SL
O

 
SL

D
 

SL
V

 
SL

C
 

�

F
igura 13.20 – T

abelle riepilogative dei param
etri di definizione degli spettri elastici per i diversi S.L

. 

 N
ella figura seguente sono riportati gli andam

enti dei 4 Spettri E
lastici per i diversi 

S
tati L

im
ite. 

�
F

igura 13.21 – Spettri E
lastici di riferim

ento 

�

13.8 
L

ivello di conoscenza e F
attore di confidenza 

 

Si riporta di seguito la determ
inazione, com

e richiesto dalle N
T

C
08, la determ

inazione 
del L

ivello di C
onoscenza “L

C
” e del relativo Fattore di C

onfidenza “FC
” riguardante la 

struttura in esam
e. 

C
om

e noto, le N
T

C
08, hanno introdotto il concetto di L

ivello di C
onoscenza della 

struttura al quale è associato un Fattore di C
onfidenza utilizzato com

e ulteriore fattore di 
sicurezza nella stim

a delle resistenze dei m
ateriali costituenti il fabbricato.  

L
’attuale norm

ativa, di cui al D
.M

. 14/01/2008, al § 8.5.4 specifica che “sulla base 
degli approfondim

enti effettuati nelle fasi conoscitive, saranno individuati i “
livelli di 

conoscenza”
 dei diversi param

etri coinvolti nel m
odello, e definiti i correlati fattori di 

confidenza, da utilizzare com
e ulteriori coefficienti parziali di sicurezza che tengono conto 

delle carenze nella conoscenza dei param
etri del m

odello”. N
el testo di legge non è 
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� specificata 

però 
l’entità 

di 
tali 

Fattori 
di 

C
onfidenza 

“FC
” 

rim
andando 

alla 
annessa 

C
ircolare 617/2009 del C

.S.L
L

.PP contenente una guida alla stim
a degli stessi.  

P
er costruzioni in cem

ento arm
ato o acciaio il paragrafo di riferiem

nto è il C
8A

.1.B
 in 

cui è riportato che le fonti da considerare per l’acquisizione dei dati necessari sono: 
- 

D
ocum

entazione di progetto; 
- 

D
ocum

entazione acquisita successivam
ente alla costruzione; 

- 
R

ilievo strutturale e geom
etrico; 

- 
R

isultati di prove in situ o di laboratorio. 
In Figura 13.22 è riportata la tabella per la definizione dei fattori di confidenza “FC

” 
in funzione delle inform

azioni disponibili. 
C

on riferim
ento all’edificio oggetto della presente tesi si hanno a disposizione le 

seguenti inform
azioni: 

- 
Intera docum

entazione di progetto (relazione strutturale e disegni esecutivi); 
- 

D
ocum

entazione attinente alle varianti occorse in fase di costruzione; 
- 

R
isultati delle prove sui m

ateriali eseguite all’epoca della costruzione; 
- 

C
ollaudo statico del fabbricato; 

Pertanto, in considerazione del fatto che non sono state eseguite lim
itate prove in situ 

la cui definizione, anche se orientativa, è riportata in Figura 13.23 e Figura 13.24, il L
ivello 

di C
onoscenza “L

C
” è pari ad 1 ed il Fattore di C

onfidenza “FC
” correllato è pari a 1,35.  

 

L
IV

E
L

L
O

 D
I 

C
O

N
O

SC
E

N
Z

A
 

G
E

O
M

E
T

R
IA

  
(C

A
R

P
E

N
T

E
R

IE) 
D

E
T

T
A

G
L

I 

ST
R

U
T

T
U

R
A

L
I 

P
R

O
P

R
IE

T
À

 D
E

I 

M
A

T
E

R
IA

L
I 

M
E

T
O

D
I D

I 

A
N

A
L

ISI 
F

.C
. 

L
C

1 

D
a disegni di 

carpenteria originali 
con rilievo visivo a 

cam
pione  

O
ppure 

R
ilievo ex-novo 

com
pleto 

Progetto sim
ulato in accordo 

alle norm
e dell’epoca e lim

itate 
verifiche in-situ 

V
alori usuali per la pratica 
costruttiva dell’opera e  
lim

itate prove in-situ 

A
nalisi lineare 

statica o 
dinam

ica 
1,35 

L
C

2 

D
isegni costruttivi incom

plete 
con lim

itate verifiche in-situ 
O

ppure 
estese verifiche in-situ 

D
alle specifiche originali di 

progetto o dai certificati di 
prova originali con lim

itate 
prove in-situ 

O
ppure  

estese prove in situ 

T
utti 

1,20 

L
C

3 

D
isegni costruttivi com

plete 
con lim

itate verifiche in-situ 
O

ppure 
esaustive verifiche in-situ 

D
ai certificati di prova 

originali o dalle specifiche 
originali di progetto con 

estese prove in-situ 
O

ppure 
esaustive prove in-situ  

T
utti 

1,00 

F
igura 13.22 – L

ivelli di C
onoscenza in funzione dell’inform

azione disponibile e relativi F
attori di C

onfidenza 
� 

R
ilievo (dei dettagli costruttivi) (a) 

Prove (sui m
ateriali) (b) (c) 

Per ogni tipo di elem
ento “prim

ario” (trave, pilastro,...) 

V
erifiche L

im
itate 

L
a quantità e disposizione dell’arm

atura è 
verificata 

per 
alm

eno 
il 

15%
 

degli 
elem

enti 

1 provino di cls, per 300 m
q di piano 

dell’edificio, 1 cam
pione di arm

atura per 
piano dell’edificio 

V
erifiche E

stese 
L

a quantità e disposizione dell’arm
atura è 

verificata 
per 

alm
eno 

il 
35%

 
degli 

elem
enti 

2 
provini 

di 
cls, 

per 
300 

m
q 

di 
piano 

dell’edificio, 2 cam
pioni di arm

atura per 
piano dell’edificio 

V
erifiche E

saustive 
L

a quantità e disposizione dell’arm
atura è 

verificata 
per 

alm
eno 

il 
50%

 
degli 

elem
enti 

3 
provini 

di 
cls, 

per 
300 

m
q 

di 
piano 

dell’edificio, 3 cam
pioni di arm

atura per 
piano dell’edificio 

F
igura 13.23 – D

efinizione orientativa dei livelli di rilievo e prove per edifici in c.c.a. 

�
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R
ilievo (dei collegam

enti) (a) 
Prove (sui m

ateriali) (b) (c) 

Per ogni tipo di elem
ento “prim

ario” (trave, pilastro,...) 

V
erifiche L

im
itate 

L
e 

caratteristiche 
dei 

collegam
enti 

sono 
verificate 

per 
alm

eno 
il 

15%
 

degli 
elem

enti 

1 
provino 

di 
acciaio 

per 
piano 

dell’edificio, 
1 

cam
pione 

di 
bullone 

o 
chiodo per piano dell’edificio 

V
erifiche E

stese 
L

e 
caratteristiche 

dei 
collegam

enti 
sono 

verificate 
per 

alm
eno 

il 
35%

 
degli 

elem
enti 

2 provini di acciaio per piano dell’edificio, 
2 cam

pioni  di bullone o chiodo per piano 
dell’edificio 

V
erifiche E

saustive 
L

e 
caratteristiche 

dei 
collegam

enti 
sono 

verificate 
per 

alm
eno 

il 
50%

 
degli 

elem
enti 

3 provini di acciaio per piano dell’edificio, 
3 cam

pioni  di bullone o chiodo per piano 
dell’edificio 

F
igura 13.24 – D

efinizione orientativa dei livelli di rilievo e prove per edifici in acciaio 

�

V
ista l’im

portanza dell’edificio oggetto della presente tesi è stato possibile reperire 
com

e anticipato tutto il m
ateriale inerente la progettazione com

prensivo anche delle prove 
sui 

m
ateriali 

com
piute 

all’epoca 
di 

costruzione, 
operazione 

non 
sem

pre 
fattibile 

per 
costruzioni di carattere ordinario. N

ello specifico sono stati reperiti i seguenti certificati 
originali di prove sui m

ateriali da costruzione: 

• 
N

° 67 certificati di prova su calcestruzzo per getti in elevazione o fondazione; 

• 
N

° 15 certificati di prova su barre di acciaio per c.c.a.; 
 D

all’analisi dei risultati ottenuti da tali prove si sono ottenuti i seguenti valori: 
 C

alcestruzzo: 

R
esistenza C

ubica m
edia �

 
50.5

C
m

R
M

P
a

=
   (dev. st. 9.2 M

Pa)  
 D

a tale valore, attraverso le relazioni note, si è determ
inata la resistenza cilindrica. 

 R
esistenza C

ilindrica m
edia �

 
41.9

C
m

f
M

P
a

=
�

D
a cui, i seguenti valori di progetto: 

 

41.9
0.85

26.4
1.35

41.9
0.85

17.6
1.35

1.50

28098

C
m

cc
C

duttili

C
m

cc
C

fragili
C

f
f

M
P

a
F

C
f

f
M

P
a

F
C

E
M

P
a ααγ

−−

⋅
⋅

=
=

=

⋅
⋅

=
=

=
⋅

⋅

=

 

 A
cciaio: 

R
esistenza a snervam

ento m
edia  

�
 

539.25
ym

f
M

P
a

=
    

R
esistenza a rottura m

edia  
 

�
 

632.35
tm

f
M

P
a

=
 

 
 

D
a cui, i seguenti valori di progetto: 

539.25
399.45

1,35

632.35
468.40

1,35

ym
yd

duttili

tm
td

duttili

f
f

M
P

a
F

Cf
f

M
P

a
F

C

−−

=
=

=

=
=

=
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539.25
347.35

1,35
1.15

632.35
407.31

1,35
1.15

ym
yd

fragili
S

tm
td

fragili
S

f
f

M
P

a
F

Cf
f

M
P

a
F

C

γγ

−−

=
=

=
⋅

⋅

=
=

=
⋅

⋅

 

1.173
tdyd

f
k

f
=

=
 

dove k rappresenta il rapporto di sovraresistenza utilizzato per determ
inare il legam

e 
costitutivo dell’acciaio. 

L
a differenziazione tra m

eccanism
i duttili e fragili segue quanto prescritto nella 

C
ircolare del C

.S.L
L

.PP. 617/2009 alle N
T

C
2008 di cui al D

.M
. 14.01.2008 al §C

8.7.2.4. 
C

on riferim
ento alle caratteristiche di resistenza dell’acciaio da carpenteria utilizzato 

nella costruzione del fabbricato, stante la presenza di strutture di protezione degli elem
enti 

strutturali e la presenza del collaudo statico che richiam
ava i risultati di prove su acciai 

prelevati in officina ed in cantiere si è ritenuto di utilizzare valori di resistenza di progetto. 
O

ccorre 
sottolineare 

che 
la 

scelta 
di 

porsi 
in 

L
ivello 

di 
C

onoscenza 
L

C
1 

con 
conseguente Fattore di C

onfidenza FC
=

1,35 com
e m

ostrato nelle precedenti Figura 13.23 e 
Figura 13.24, necessiterebbe dell’esecuzione di alm

eno “lim
itate” prove in situ. T

uttavia, 
vista 

l’estensione 
del 

fabbricato, 
tali 

prove 
“lim

itate” 
sarebbero 

risultate 
abbastanza 

invasive e pertanto si è deciso di posticipare, a valle dei risultati ottenuti con le verifiche di 
vulnerabilità 

e 
propedeuticam

ente 
alla 

definizione 
degli 

interventi 
di 

m
iglioram

ento, 
l’esecuzione di tali prove in accordo con la com

m
ittenza, in m

odo tale da poter valutare 
anche l’opportunità di am

pliare la cam
pagna di dette prove sul fabbricato se l’ipotetica 

dim
inuzione del Fattore di C

onfidenza FC
 avesse com

portato un sostanziale cam
biam

ento 
dei risultati di vulnerabilità.  
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14.   C
onsiderazioni in m

erito alla verifica statica del fabbricato 
  

14.1 
P

rem
essa 

 

N
elle valutazioni di vulnerabilità sism

ica dei fabbricati esistenti lo scopo prim
ario è la 

definizione dell’indice di sicurezza nei confronti delle sollecitazioni di tipo sism
ico per 

poter 
definire 

la 
capacità 

della 
struttura 

esam
inata 

a 
far 

fronte 
ad 

una 
tipologia 

di 
sollecitazioni non contem

plate durante la sua passata fase di progettazione oppure, com
e 

nel caso in esam
e, contem

plata facendo riferim
ento ad azioni di input non inerenti alla 

zona in cui è ubicata la costruzione stessa. 
O

ltre a questo aspetto, la verifica di vulnerabilità sism
ica del fabbricato è anche 

l’occasione per verificare lo stato di sicurezza nei confronti delle azioni statiche. D
i fatto, 

però, non vi è nessun obbligo legislativo che im
ponga la verifica del fabbricato nei 

confronti dei carichi gravitazionali, rispetto ai quali l’edificio stesso è stato progettato.  
N

ella fattispecie la linea tenuta dalla R
egione E

m
ilia-R

om
agna nella gestione di fondi 

pubblici per l’esecuzione di verifiche di vulnerabilità sism
ica su edifici pubblici, strategici 

o rilevanti, è quella di richiedere al tecnico incaricato di esprim
ersi anche sulle condizioni 

statiche in cui versa il fabbricato. Infatti, lo svolgim
ento delle procedure collegate alla 

realizzazione di una verifica sism
ica di un fabbricato (indagini, prove, m

odellazione, etc.) è 
vista com

e opportunità per la realizzazione di un “check-up” più generale del patrim
onio 

edilizio pubblico costruito. 
T

utt’altro discorso è la successiva gestione dei risultati forniti da queste verifiche di 
vulnerabilità poiché se da un lato la conoscenza dello stato di “salute” dei fabbricati è la 
base per poter indirizzare al m

eglio i fondi di riqualificazione e riam
m

odernam
ento del 

patrim
onio dall’altro lato il periodo di depressione econom

ica che sta attraversando il 
paese non da certezze sulla presenza di fondi atti a ripristinare ogni situazione di carenza.  

Per quanto sopra esposto si riporta di seguito alcune valutazioni sulla idoneità statica 
del fabbricato nei confronti dei carichi gravitazionali.  

 14.2 
V

erifica degli im
palcati di piano 

 I corpi con struttura intelaiata, al di sopra di quota 11.68 m
etri,  presentano strutture 

portanti di solaio di tipo m
isto, costituite da travi m

etalliche in sem
plice appoggio sui 

pilastri e soletta collaborante di calcestruzzo arm
ato. 

L
o schem

a statico è quello di trave appoggiata di luce L
=

13.48 m
etri ed interasse    i =

 
4 m

etri. E
ssendo la sezione reagente di tipo m

isto si riporteranno le verifiche tensionali 
nelle 3 fasi sotto indicate: 

F
ase 0: Sezione reagente costituita dalla sola trave m

etallica che sorregge la soletta 
ancora non reagente; 

F
ase 1: S

ezione reagente costituita da trave m
etallica e soletta collaborante per carichi 

di lunga durata; 
F

ase 2: S
ezione reagente costituita da trave m

etallica e soletta collaborante per carichi 
di breve durata; 
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F

igura 14.1 – Schem
a tipo di im

palcato di piano 

�
F

igura 14.2 – V
ista in pianta e prospettica della trave m

etallica 
 F

ase 0 
 I carichi in questa fase sono dati oltre che dal peso proprio della trave m

etallica dal 
peso 

della 
soletta 

in 
cls 

arm
ato 

all’atto 
del 

getto 
e 

quindi 
non 

ancora 
reagente. 

In 
particolare 

la 
travatura 

m
etallica 

sarà 
soggetta 

ai 
seguenti 

carichi 
uniform

em
ente 

distribuiti. 
 

G
k1  – P

eso trave  
 

 
 

G
k1  =

 1,80  
kN

/m
 

 
G

k2  – Peso soletta in cls non collaborante  
G

k2  =
 13,00  

kN
/m

 
(3,25*4) 

 
Q

k  – C
arico A

ccidentale  
 

 
Q

k    =
  0,00 

kN
/m

 
 In 

com
binazione 

S
L

U
, 

considerando 
che 

i 
carichi 

dovuti 
alla 

soletta 
sono 

com
piutam

ente definiti, si ha: 1.3*G
k1  +

 1.3*G
k2  =

 19,24 kN
/m

 

L
e sollecitazioni in fase 0 risultano: 

(
)

2
2

19,24
13.48

437,01
8

8
19,24

13.48
129,68

2
2

Sd

Sd

ql
M

kN
m

ql
V

kN

⋅
=

=
=

⋅
=

=
�
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In questa fase la sezione reagente è la sola trave m
etallica. L

e caratteristiche sono le 
seguenti: 

�

�

�
�
�

���

�� 	


	
�

 

A
rea 

A
 

23312 
[m

m
2] 

M
om

ento d’inerzia X
 

Jx 
1140454386 

[m
m

4] 

M
om

ento d’inerzia Y
 

Jy 
234735210 

[m
m

4] 

R
aggio d’inerzia X

 
ix 

221.18 
[m

m
] 

R
aggio d’inerzia Y

 
iy 

100.34 
[m

m
] 

D
istanza lem

bo com
presso 

D
c 

307.5 
[m

m
] 

D
istanza lem

bo teso 
D

t 
212.5 

[m
m

] 

M
odulo 

di 
resistenza 

lato 
com

presso 
W

c 
3708794.75 

[m
m

3] 

M
odulo di resistenza lato teso 

W
t 

5366844.17 
[m

m
3] 

T
abella 14. 1 – C

aratteristiche geom
etriche della trave m

etallica 
 L

o stato tensionale indotto risulta pertanto il seguente: 
L

a m
assim

a tensione di com
pressione risulta  

σ
c  =

 -117.845 M
Pa 

L
a m

assim
a tensione di trazione risulta  

 
σ

t  =
  81.415 M

Pa 

�

�

�
�
�

���

�� 	


	
�

	
	
�
��
�
�

�
��

�
	
��
	
�

�
��

�
F

igura 14.3 – Stato tensionale nella trave m
etallica in F

ase 0 
 L

a sollecitazione dovuta all’azione tagliante risulta verificata, infatti: 

�T©ò/ � YL %�3_
U ë%ñe! �����S'¾��/  

   F
ase 1 

 I carichi in questa fase sono rappresentati dai perm
anenti non strutturali più una quota 

parte di accidentali. In questa fase vengono considerati i carichi cosiddetti di lunga durata. 
 

G
k2  – Protezione antincendio  

 
G

k2  =
 1,40  

kN
/m

 

 
G

k2  – Finiture im
pianti  

  
 

G
k2  =

 4,80  
kN

/m
 

(1,20*4) 

 
G

k2  – T
ram

ezzi  
 

 
 

G
k2  =

 2,00  
kN

/m
 

(0,50*4) 

 
Q

k  – C
arico A

ccidentale al 20%
 

 
Q

k    =
 2,80 

kN
/m

 
(3,50*0.2*4) 
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In com
binazione S

L
U

: 

1.5*G
k2  +

 1.5*Q
k  =

 16,50 kN
/m

 

L
e sollecitazioni in fase 1  risultano: 

(
)

2
2

16,50
13.48

374,78
8

8
16,50

13.48
111,21

2
2

Sd

Sd

ql
M

kN
m

ql
V

kN

⋅
=

=
=

⋅
=

=
 

In questa fase la sezione reagente è com
posta dalla trave m

etallica e dalla soletta in 
c.a. L

a larghezza collaborante della soletta in c.a. è stata considerata pari a 270 cm
 ed il 

coefficiente di om
ogeneizzazione è stato posto, in questa fase, pari a n =

 21. 

L
e caratteristiche della sezione reagente sono le seguenti: 

���

�� 	


�
�
�
�

	��

�

�

�
�
�

 

n = 21 

 

A
ltezza soletta 

h
soletta  

130 
[m

m
] 

L
arghezza collaborante 

L
soletta  

2700 
[m

m
] 

A
ltezza trave acciaio 

h
s  

520 
[m

m
] 

A
ltezza totale 

h
totale  

650 
[m

m
] 

A
rea acciaio 

A
s  

23312 
[m

m
2] 

A
rea totale (norm

alizzata) 
A

n  
40026 

[m
m

2] 

M
om

ento d’inerzia X
 trave acciaio 

Jx
s  

1140454386 
[m

m
4] 

M
om

ento statico totale 
Sx

totale  
14730725 

[m
m

3] 

Q
uota baricentro sezione com

posta 
Y

G  
368 

[m
m

] 

M
om

ento d’inerzia X
 trave com

posta 
Jx

totale  
2515032671 

[m
m

4] 

M
odulo di resistenza lato com

presso 
W

c  
8919386,49 

[m
m

3] 

M
odulo di resistenza lato teso 

W
t  

6833840,06 
[m

m
3] 

T
abella 14. 2 – C

aratteristiche geom
etriche della sezione m

ista per carichi di lunga durata 
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L
o stato tensionale indotto risulta pertanto il seguente: 

6

inf
inf

6

sup
sup

374.78
10

54.84
6833840.06

374.78
10

1
2.00

8919386.49
21

Sd
S

Sd
C

M
M

P
a

WM
M

P
a

W

σσ

−−

×
=

=
=

×
=

=
⋅

=
−

�

L
a posizione dell’asse neutro risulta: m

m
x

x
H

n
S

tot

C
S

1.
368

inf
sup

inf
=

→
=

⋅
+

−
−

−
σ

σ
σ

 
 L

a 
soletta 

risulta 
interam

ente 
com

pressa 
e 

le 
tensioni 

all’interfaccia 
acciaio 

cls 
risultano: 

M
P

a
n

M
P

a
h

x

S
C

s
S

S
S

077
.1

21 63
.

22

63
.

22
520

1.
368 84

.
54

84
.

54

sup
inf

inf
inf

sup

−
=

−
=

=

−
=

⋅
−

=
⋅

−
=

−

−

−
−

−

σ
σ

σ
σ

σ

�

R
iepilogando: 

M
P

a

M
P

a

M
P

a

M
P

a

C C S S

00
.2 077
.1

63
.

22 84
.

54

sup

inf

sup

inf

−
=

−
=

−
= =

− − − −

σ σ σ σ

 
 F

ase 2 
 I carichi in questa fase sono rappresentati dalla rim

anente porzione degli accidentali. 
In questa fase vengono considerati i carichi cosiddetti di breve durata. 
 

Q
k  – C

arico A
ccidentale al 80%

 
 

Q
k    =

 11,20 
kg/m

 
(3,50*0.8*4) 

In com
binazione S

L
U

: 

1.5*Q
k  =

 16,80 kN
/m

 

L
e sollecitazioni in fase 2  risultano: 

(
)

(
)

2
2

16,80
13.48

381,59
8

8
16,80

13.48
113,23

2
2

Sd

Sd

ql
M

kN
m

ql
V

kN

⋅
=

=
=

⋅
=

=
=

 

In questa fase la sezione reagente è com
posta dalla trave m

etallica e dalla soletta in 
c.a.. L

a larghezza collaborante della soletta in c.a. è stata considerata pari a 270 cm
 ed il 

coefficiente di om
ogeneizzazione è stato posto, in questa fase, pari a n =

 7. 
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A
ltezza soletta 

h
soletta  

130 
[m

m
] 

L
arghezza collaborante 

L
soletta  

2700 
[m

m
] 

A
ltezza trave acciaio 

h
s  

520 
[m

m
] 

A
ltezza totale 

h
totale  

650 
[m

m
] 

A
rea acciaio 

A
s  

23312 
[m

m
2] 

A
rea totale (norm

alizzata) 
A

n  
73454 

[m
m

2] 

M
om

ento d’inerzia X
 trave acciaio 

Jx
s  

1140454386 
[m

m
4] 

M
om

ento statico totale 
Sx

totale  
34286439 

[m
m

3] 

Q
uota baricentro sezione com

posta 
Y

G  
466.8 

[m
m

] 

M
om

ento d’inerzia X
 trave com

posta 
Jx

totale  
3419656199 

[m
m

4] 

M
odulo di resistenza lato com

presso 
W

c  
18663072 

[m
m

3] 

M
odulo di resistenza lato teso 

W
t  

7326231 
[m

m
3] 

T
abella 14.3 – C

aratteristiche geom
etriche della sezione m

ista per carichi di breve durata 

 L
e tensioni della fase 2 risultano pari a: 

6

inf
inf

6

sup
sup

381.59
10

52.08
7326231

381.59
10

1
2.92

18663072
7

Sd
S

Sd
C

M
M

P
a

WM
M

P
a

W

σσ

−−

×
=

=
=

×
=

=
⋅

=
−

 

L
a posizione dell’asse neutro risulta: m

m
x

x
H

n
S

tot

C
S

7.
466

inf
sup

inf
=

→
=

⋅
+

−
−

−
σ

σ
σ

 

L
a 

soletta 
risulta 

interam
ente 

com
pressa 

e 
le 

tensioni 
all’interfaccia 

acciaio 
cls 

risultano: 

M
P

a
n

M
P

a
h

x

S
C

s
S

S
S

85
.0

7 95
.5

95
.5

520
7.

466 08
.

52
08

.
52

sup
inf

inf
inf

sup

−
=

−
=

=

−
=

⋅
−

=
⋅

−
=

−

−

−
−

−

σ
σ

σ
σ

σ

�
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R
iepilogando: 

M
P

a

M
P

a

M
P

a

M
P

a

C C S S

92
.2 85
.0 95
.5 08
.

52

sup

inf

sup

inf

−
=

−
=

−
= =

− − − −

σ σ σ σ

�

L
e sollecitazioni totali si ottengono per sovrapposizione degli effetti com

e di seguito 
m

ostrato. N
ella sovrapposizione degli effetti è stato considerato anche (secondi addendi 

per tensioni 
σ

S  e prim
i addendi per tensioni σ

C ) gli effetti del ritiro del calcestruzzo 

considerando un ε
r  pari a 20*10

-5. 

M
P

a

M
P

a

M
P

a

M
P

a

C C S S

57
.4

92
.2

00
.2

35
.0

197
.1

85
.0

077
.1

73
.0

18
.

173
95
.5

63
.

22
75
.

26
85

.
117

08
.

193
08

.
52

84
.

54
75
.4

41
.

81

sup

inf

sup

inf

−
=

−
−

=

=
−

−
=

−
=

−
−

−
−

=

=
+

+
+

=

− − − −

σ σ σ σ

�

N
ei confronti dell’azione tagliante, la sola sezione m

etallica risulta sufficiente a 
contenere gli sforzi derivanti sia per la fase 0 che per le fasi successive che la vedono 
collaborante con la soletta in c.c.a. Si sottolinea che alle estrem

ità della trave, dove la 
stessa si collega alle pilastrate e la soletta collaborante non è più presente, sebbene l’anim

a 
della trave dim

inusca di dim
ensione per via della rastrem

atura presente, la sezione risulta 
sem

pre sufficiente nei confronti del taglio grazie ad ulteriori piatti saldati che rinforzano la 
sezione resistente.  

  V
erifica P

ioli di connessione 
L

a soletta il conglom
erato cem

entizio arm
ato viene resa solidale alla sezione del 

traverso in acciaio m
ediante pioli di connessione. 

D
agli elaborati si ottiene che sono stati posti in opera pioli di diam

etro d=
18 m

m
 e 

altezza h=
100 m

m
. L

a resistenza di calcolo al taglio di un piolo posto in una soletta di 
calcestruzzo piena può essere assunta pari al m

inore dei seguenti valori: 

(
)

(
)

kN
E

f
d

P

kN
A

f
P

V

c
ck

c
R

d

V

piolo
u

a
R

d

17
.

66
25

.1

31000
25

18
1

29
.0

29
.0

15
.

73
25
.1

254
450

8.
0

8.
0

5.
0

2
5.

0
2

, ,

=
⋅

⋅
⋅

⋅
=

⋅
⋅

⋅
⋅

=

=
⋅

⋅
=

⋅
⋅

=

γ

α γ
�

q
tot  =

 16,80 +
 16,50 =

 33,30 kN
/m

 

L
a trave è stata divisa in tre porzioni, la prim

a di lunghezza 3.24, la seconda di 2.25 e 
la terza di 2.5 m

etri. Pertanto gli sforzi di taglio risultano: 

�
�

�
T

1  =
 224,44 kN

 

 
 

 
T

2  =
 224,44 – 107,89 =

 116,55 kN
 

 
 

 
T

3  =
 116,55 – 74,92 =

 41,63 kN
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 G
li scorrim

enti sono pari a: 

 
 

 
S

1-2 =
 1,70 kN

/cm
  

 
 

 
S

2-3 =
 0,79 kN

/cm
 

 
 

 
S

3-4 =
 0,21 kN

/cm
 

Il num
ero di pioli necessario in ciascun cam

po è pertanto il seguente: 

n
1-2  =

 (1,70*324)/66,17 =
 8.32  �

 9  m
inore di quelli posti in opera che sono pari a 16 

n
2-3  =

 (79*225)/66,17 =
 2.68    �

 3 
m

inore di quelli posti in opera che sono pari a 9 

n
3-4  =

 (21*250)/66,17 =
 0.79    �

 1 
m

inore di quelli posti in opera che sono pari a 5 
  V

erifica dell’arm
atura presente nella soletta in c.c.a. 

C
onsiderando una striscia di un m

etro, si ha: 

 
G

k1  – Peso proprio soletta 
  

 
 

G
k1  =

 3,25  
kN

/m
 

 
G

k2  – Finiture im
pianti  

 
  

 
G

k2  =
 1,20  

kN
/m

 
 

 
G

k2  – T
ram

ezzi  
 

  
 

 
G

k2  =
 0,50  

kN
/m

 
 

 
Q

k  – C
arico A

ccidentale al 20%
 

 
 

Q
k    =

 3,50 
kN

/m
 

 

In com
binazione: 

1.3*G
k1  +

 1.5*G
k2  +

 1.5*Q
k  =

 12,025 kN
/m

 

L
e sollecitazioni diventano: 

(
)

(
)

2
2

12,025
4

16,03
12

12
12,025

4
24,05

2
2

Sd

Sd

ql
M

kN
m

ql
V

kN

⋅
=

=
=

⋅
=

=
=

 

L
’arm

atura in m
ezzeria è: 

 
A

’s =
 4 Φ

 8  

 
A

s  =
 8 Φ

 10 

C
on queste arm

ature si ottiene il seguente m
om

ento resistente:  M
R

d  = 21,64 kN
m

 
 L

’arm
atura a filo della trave m

etallica è: 

 
A

s =
 4 Φ

 8  +
 4�Φ

 10 

 
A

’s  =
 8 Φ

 10 

C
on queste arm

ature si ottiene il seguente m
om

ento resistente: M
R

d  = 18,76 kN
m

 
 In entram

bi i punti i m
om

enti resistenti M
R

d  risultano m
aggiori dei rispettivi m

om
enti 

sollecitanti M
Sd . 
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F

igura 14.4 – C
alcolo M

R
d  soletta in c.c.a. in m

ezzeria 
 

.
�

F
igura 14.5 – C

alcolo M
R

d  soletta in c.c.a. a filo trave 
 N

ei 
confronti 

dell’azione 
tagliante 

la 
resistenza 

della 
soletta, 

considerata 
senza 

arm
atura specifica resistente al taglio, risulta la seguente: 

(
)

{
} 1/3

0.18
100

105
R

d
l

ck
Sd

V
k

f
b

d
kN

V
ρ

=
⋅

⋅
⋅

⋅
⋅

⋅
=

>
 

Pertanto, per quanto sopra esposto, si ritiene che gli im
palcati di piano risultino 

verificati alle azioni gravitazionali.  

N
elle zone con carichi accidentali particolari (archivi, biblioteche, etc.) sono state 

realizzate 
soluzioni 

strutturali 
ad 

hoc, 
con 

solette 
di 

spessore 
m

aggiore 
e 

arm
ature 

m
etalliche appositam

ente progettate.  
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14.3 
V

erifica delle strutture m
etalliche verticali 

 

L
e sezioni adottate per la realizzazione delle pilastrate in acciaio sono elencate nella 

seguente tabella, unitam
ente alle caratteristiche geom

etriche dei profili adottati. Il sistem
a 

costruttivo prevede l’utilizzo di due tipologie di profilati, H
E

B
 280 ed H

E
B

 300 con 
l’aggiunta di piatti di rinforzo di spessore variabile da 6 a 24 m

m
. 

Il m
ateriale utilizzato è l’Fe360 per i piani più elevati ed Fe510 per i restanti. 

R
if. 

Sez. 
P

rofilato 
P

iatti 
rinforzo 

M
ateriale 

F
e 

A
 

[cm
2] 

J
x  

ix  
J

y  
iy  

l0  

H
E

 B
 

[m
m

] 
fyk [M

P
a] 

[cm
4] 

[m
m

] 
[cm

4] 
[m

m
] 

[cm
] 

1 
280 

-- 
235 

131 
19270 

12,1 
6595 

7,1 
364 

2 
280 

6 
235 

150,3 
20722 

11,4 
12091 

8,7 
364 

3 
280 

8 
235 

170 
21206 

11,2 
13818 

9 
364 

4 
280 

12 
235 

189 
22175 

10,8 
17117 

9,5 
364 

5 
300 

12 
235 

212 
28763 

11,7 
21609 

10,1 
364 

6 
300 

16 
235 

233 
29961 

11,3 
25486 

10,5 
364 

7 
300 

20 
235 

254 
31160 

11,1 
29139 

10,7 
364 

8 
300 

24 
235 

275 
32360 

10,9 
32573 

10,9 
364 

9 
300 

12 
355 

212 
28763 

11,7 
21609 

10,1 
364 

10 
300 

14 
355 

222 
29362 

11,5 
23576 

10,3 
364 

11 
300 

16 
355 

233 
29961 

11,3 
25486 

10,5 
364 

12 
300 

18 
355 

243 
30561 

11,2 
27340 

10,6 
364 

13 
300 

22 
355 

264 
31750 

11 
30883 

10,8 
364 

14 
300 

24 
355 

275 
32360 

10,9 
32573 

10,9 
364 

15 
280+

300 
24,16,20 

235 
536 

193591 
19 

55718 
10,2 

632�
T

abella 14.4 – C
aratteristiche geom

etriche sezioni pilastri m
etallici 

 

L
o 

schem
a 

statico 
adottato 

per 
la 

pilastrata 
è 

quello 
di 

pilastro 
doppiam

ente 
incernierato. T

ale assunzione è giustificata dalla presenza a 
ciascun piano di ritegni 

trasversali forniti dalle travi di piano e dalle travi di bordo. 
Il particolare sistem

a di vincolo trave di solaio – pilastro, già descritto in precedenza, 
perm

ette 
di 

trasm
ettere 

la 
reazione 

della 
trave 

in 
asse 

al 
pilastro 

a 
ciascun 

piano. 
L

’inevitabile 
eccentricità 

dei 
carichi 

conseguente 
al 

cam
biam

ento 
di 

sezione 
lungo 

l’altezza o all’attacco non in asse dei prefabbricati di facciata non som
m

a i propri effetti 
flessionali nell’altezza della pilastrata perché lo stesso vincolo trave – pilastro è in grado di 
fornire le necessarie forze orizzontali atte a ricentrare il carico ad ogni livello.  

E
ssendo le aste com

presse dovrà risultare rispettata, ai sensi del § 4.2.4.1.3.1 delle 
N

T
C

2008 di cui al D
.M

. 14.01.2008, la seguente disuguaglianza: 

 
 

 
 

 
 

VµûVæ©Wû Ç��
�

�
�����������������������(14.1) 

dove:  
 

 
 

 
        �Þ©
ß � XzóY�Z[J

�
�

�
�

��������� (14.2) 



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

154�
� in cui i valori di  \ dipendono dal tipo di sezione e dal tipo di acciaio im

piegato; essi si 

desum
ono, in funzione di appropriati valori di snellezza adim

ensionale � ], dalla seguente 
form

ula: 

 
 

 
 

 
     ^�

"
ÉB ÔÉ Fg_̀ F Ç��

�
�

��
���������� (14.3)�

dove: Ã����a��àø� ].�©�ù�� ] #b; 
à

 =
 fattore di im

perfezione; 

� ]� × zóY�V�c  snellezza adim
ensionale; 

�¿· � d F��À¹ F
 carico critico. 

�

Pertanto per le diverse sezioni presenti nello sviluppo verticale si hanno i seguenti 
valori m

assim
i di resistenza N

b,R
d : 

R
if. 

Sez. 
Profilato 

Piatti 
rinforzo 

M
ateriale 

Fe 
A

  
[cm

2] 

N
cr 
 

e f 
T

 
Â

 
^

 
N

b,rd 
 

 
H

E
 B

 
[m

m
] 

fyk  [M
Pa] 

[N
] 

[kN
] 

1 
280 

-- 
235 

131 
30143799 

0,32 
0,21 

0,56 
0,97 

2852 
2 

280 
6 

235 
150,3 

32415143 
0,33 

0,34 
0,58 

0,95 
3206 

3 
280 

8 
235 

170 
33172258 

0,35 
0,34 

0,59 
0,95 

3602 
4 

280 
12 

235 
189 

34688051 
0,36 

0,34 
0,59 

0,94 
3987 

5 
300 

12 
235 

212 
44993570 

0,33 
0,34 

0,58 
0,95 

4517 
6 

300 
16 

235 
233 

46867585 
0,34 

0,34 
0,58 

0,95 
4947 

7 
300 

20 
235 

254 
48743165 

0,35 
0,34 

0,59 
0,95 

5375 
8 

300 
24 

235 
275 

50620308 
0,36 

0,34 
0,59 

0,94 
5802 

9 
300 

12 
355 

212 
44993570 

0,41 
0,34 

0,62 
0,92 

6612 
10 

300 
14 

355 
222 

45930578 
0,41 

0,34 
0,62 

0,92 
6908 

11 
300 

16 
355 

233 
46867585 

0,42 
0,34 

0,63 
0,92 

7232 
12 

300 
18 

355 
243 

47806157 
0,42 

0,34 
0,63 

0,92 
7527 

13 
300 

22 
355 

264 
49666094 

0,43 
0,34 

0,63 
0,91 

8142 
14 

300 
24 

355 
275 

50620308 
0,44 

0,34 
0,64 

0,91 
8463 

15 
280+

300 
24,16,20 

235 
536 

100454650�
0,35 

0,49 
0,60 

0,92 
11053 

T
abella 14.5 – Sforzo norm

ale resistente nei confronti dell’instabilità 

Si riporta di seguito il calcolo dell’azione sollecitante per ciascuna pilastrata N
E

d  da 
confrontarsi con i valori resistenti N

b ,R
d  determ

inati in T
abella 14.5. 

In 
T

abella 
14.6 

sono 
state 

riportate 
le 

verifiche 
per 

le 
pilastrate 

m
aggiorm

ente 
sollecitate che com

pongono la torre alta che si estende fino ai 78.00 m
etri di altezza.  

N
ella tabella è riportata la verifica fino alla quota di 5.36 m

etri da p.c., quota fino alla 
quale le strutture portanti sono rappresentate solam

ente dalle pilastrate m
etalliche. 

T
utte le sezioni sopra esposte risultano verificate ai carichi gravitazionali ai sensi delle 

N
T

C
2008 di cui al D

.M
. 14.01.2008. L

e verifiche delle strutture verticali m
etalliche 

com
ponenti i corpi bassi, ossia quelli che si estendono per soli 8 piani oltre agli am

m
ezzati, 

fino ad una quota di 37,16 m
etri dal p.c., si om

ettono per brevità essendo le stesse 
verificate in quanto soggette agli stessi regim

i di carico di quelle sopra riportate riguardanti 
la torre alta. 
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P
iano 

Q
uota 

R
if. 

Sez. 
A

rea 
Infl. 

P
eso 

P
ilastro 

P
eso 

P
ref. 

P
erm

. 
Strut.  

P
erm

. 
N

O
N

 
strut.  

V
ariab. 

N
E

d,i  
N

E
d,tot  

N
b,rd  

C
heck 

[-] 
[m

] 
[-] 

[m
q] 

[kN
] 

[kN
] 

[kN
/m

q] 
[kN

/m
q] 

[kN
/m

q] 
[kN

] 
[kN

] 
[kN

] 
[-] 

X
V

III 
73,56 

1 
26,96 

3,74 
116 

3,7 
2,95 

3,5 
530 

530 
2852 

ok 

X
V

II 
69,92 

1 
26,96 

3,74 
33 

3,7 
2,05 

3,5 
390 

921 
2852 

ok 

X
V

I 
66,28 

1 
26,96 

3,74 
33 

3,7 
2,05 

3,5 
390 

1311 
2852 

ok 

X
V

 
62,64 

1 
26,96 

3,74 
33 

3,7 
2,05 

3,5 
390 

1702 
2852 

ok 

X
IV

 
59 

1 
26,96 

3,74 
33 

3,7 
2,05 

3,5 
390 

2093 
2852 

ok 

X
III 

55,36 
2 

26,96 
4,29 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

391 
2485 

3206 
ok 

X
III 

51,72 
3 

26,96 
4,86 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

392 
2877 

3602 
ok 

X
I 

48,08 
4 

26,96 
5,4 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

393 
3270 

3987 
ok 

X
 

44,44 
5 

26,96 
6,06 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

393 
3664 

4517 
ok 

IX
 

40,8 
6 

26,96 
6,65 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

394 
4058 

4947 
ok 

V
III 

37,16 
7 

26,96 
7,26 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

395 
4454 

5375 
ok 

V
II 

33,52 
8 

26,96 
7,86 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

396 
4850 

5802 
ok 

V
I 

29,88 
9 

26,96 
6,06 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

393 
5244 

6612 
ok 

V
 

26,24 
10 

26,96 
6,34 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

394 
5638 

6908 
ok 

IV
 

22,6 
11 

26,96 
6,66 

33 
3,7 

2,05 
3,5 

394 
6033 

7232 
ok 

III 
18,96 

12 
26,96 

6,94 
33 

3,7 
2,05 

3,5 
395 

6428 
7527 

ok 

II 
15,32 

13 
26,96 

7,54 
33 

3,7 
2,05 

3,5 
395 

6823 
8142 

ok 

I 
11,68 

14 
26,96 

7,86 
33 

3,7 
2,05 

3,5 
396 

7220 
8463 

ok 

A
 

5,36 
15 

26,96 
26,59 

59 
77,5 

2,6 
8,0 

3242 
10615 

11053 
ok 

T
abella 14.6 – V

erifica pilastrate in acciaio  
�

14.4 
V

erifica della trave a cassone a quota 11.68 m
etri 

 

In corrispondenza dei corpi aventi 8 piani, alla quota di 11.68 m
etri dal p.c., è presente 

una 
trave 

m
etallica 

a 
cassone, 

resa 
necessaria 

per 
sostenere 

le 
strutture 

di 
facciata, 

pilastrate m
etalliche ad interasse di 4 m

etri, che si estendono da tale quota fino alla 
som

m
ità dell’edificio. T

ale trave a cassone poggia su pilastrate m
etalliche disposte ad 

interasse doppio, 8 m
etri, ed il cui asse è arretrato di 1.36 m

etri rispetto alle pilastrate anzi 
dette aventi interasse 4 m

etri. 

�
F

igura 14.6 – Sezione generica della trave m
etallica a cassone 
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T
ale struttura di sostegno è costituita, com

e accennato, da una trave m
etallica a 

cassone avente sezione trapezia che poggia ogni 8 m
etri sui pilastri del portico ricevendo i 

carichi dei piani superiore sul lato esterno. T
ale struttura risulta perciò inflessa in direzione 

longitudinale ed in più soggetta all’effetto torcente che scaturisce dal disassam
ento tra 

pilastri di facciata e del portico. 
A

l fine di equilibrare l’azione trasversale dei carichi, le due strutture a cassone di 
ciascun corpo sono state collegate in direzione trasversale ogni 4 m

etri in corrispondenza 
dei pilastri di facciata. 

L
a struttura nel suo com

plesso risulta in grado di equilibrare i carichi in virtù delle 
rigidezze flessionali delle travature trasversali e del cassone, in più, la form

a a cassone con 
sezione trasversale chiusa, essendo dotata di elevata rigidezza torsionale, partecipa al 
m

eccanism
o resistente descritto introducendovi la sua rigidezza torsionale ed attivando 

cosi 
un 

funzionam
ento 

iperstatico 
atto 

soprattutto 
a 

lim
itare 

la 
deform

abilità 
del 

com
plesso.  
 

�
F

igura 14.7 – Sezione trasversale trave a cassone 

In Figura 14.7 è riportata la sezione trasversale della trave a cassone m
entre in T

abella 
14.7 sono riportate le caratteristiche m

eccaniche adottate nel calcolo.  
 

g
 

20970 
cm

2 

A
 

974 
cm

2 
J

X
0  

2,490 x 10
6 

cm
4 

J
P  

3,657 x 10
6 

cm
4 

T
abella 14.7 – C

aratteristiche della trave a cassone 

I carichi agenti sulla trave sono i seguenti: 
 

R
eazione pilastro ricorrente:   

2933,9 kN
   

(già in com
binazione S

L
U

) 
 

Peso proprio trave a cassone:  
   45,0 kN

/m
 

 
A

ccidentale su trave a cassone: 
     9,0 kN

/m
 

 
Peso proprio trave trasversale: 

   54,0 kN
/m

 
 

A
ccidentale su trave trasversale: 

   14,0 kN
/m
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  C
on i suddetti carichi si ottiene la seguente sollecitazione: 

M
E

d  =
 6066 kN

m
 

V
E

d  =
 1824 kN

 
da cui: 

 
 

 h�}� �
eiÓ�K �


!

�%"! j
#©K¨!%"! J¹OK! » ��ë�©��� ���Ù ��kí�¹ ��

����
���������(14.4) 

 
 

 h«q� �
ei2�£ �


!

�%"! j
#©K¨!%"! J¹l5! » ����©��� ���Ù ��kí�¹ �

�
���������(14.5) 

I valori di resistenza del profilo a cassone risultano i seguenti: 

 
 

 
  T©ò/ � iïä©l2� %��k

í�¹
������S'ê�¾ >/ �

�
��

���������(14.6) 

 
 

 
 �T©ò/ � H¢ %��k

U 5 %í�¹ ���ë��S'¾�>/ �
�

�
���

���������(14.7) 

D
agli elaborati progettuali esecutivi reperiti, si riscontra anche la presenza di diverse 

aste di irrigidim
ento delle pareti che form

ano la trave a cassone. D
alla relazione risulta 

infatti che le pareti sono irrigidite tram
ite ribs realizzati da profili ad “L

” ed inoltre 
risultano verificate le prescrizioni contenute nella C

N
R

 relativa all’acciaio del 10/03/1980. 
Sono presenti inoltre delle lam

ine m
etalliche a com

partim
entare il cassone onde 

evitare problem
i di deform

azione della sezione trasversale. 
C

on riferim
ento alle travi trasversali si hanno le seguenti sollecitazioni: 

M
E

d  =
 4478 kN

m
 

V
E

d  =
 565 kN

 
I valori di resistenza delle travi trasversali risultano i seguenti: 

 
 

 
  T©ò/ � iïä©l2� %��k

í�¹
������S'ê�¾ >/ ����

�
����������(14.8) 

 
 

 
 �T©ò/ � H¢ %��k

U 5 %í�¹ ������S'¾�>/ ��
�

�
�

����������(14.9) 

D
a considerare che, com

e tra l’altro procedettero all’epoca della costruzione, nel 
calcolo delle resistenze e di conseguenza dei fattori di sicurezza, non si sono considerate le 
due solette in c.c.a. superiore ed inferiore di spessore, rispettivam

ente, 13 cm
 e 18 cm

. L
a 

loro 
presenza 

assicura, 
com

e 
anticipato, 

un 
m

igliore 
com

portam
ento 

d’insiem
e 

dell’im
palcato e scongiura fenom

eni di instabilità della parte com
pressa delle m

em
brature. 

D
agli 

elaborati 
grafici 

risulta 
inoltre 

una 
particolare 

cura 
dei 

dettagli 
costruttivi 

riguardanti i nodi di collegam
ento “C

assone – T
rave trasversale - Pilastro” e “Pilastro - 

C
assone”.  
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�
F

igura 14.8 – P
articolare costruttivo trave m

etallica a cassone 

 

�
F

igura 14.9 – P
articolare costruttivo trave m

etallica a cassone 

  

14.5 
V

erifica degli elem
enti in c.c.a. 

 

L
e parti in c.c.a. gettato in opera in elevazione sono prevalentem

ente rappresentate 
dalle strutture di controventam

ento delle torri. 
I cilindri 1, 2, 3, 4, 6, 7, 8, 9 e 10 sono costituiti da tubi in c.c.a. con direttrice circolare 

di raggio 2.5 m
etri che dallo spiccato di fondazione (quota -5.50 m

) si elevano fino a quota 
41.58 m

etri dal p.c. e presentano spessore costante pari a 20 cm
 (il cilindro n° 5 non è 
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ente alla fase di m
odifica del progetto 

architettonico). L
a realizzazione è eseguita m

ediante getto in opera e a seconda della loro 
destinazione d’uso (scale, ascensori, cavedi o locali di servizio) possono essere presenti ai 
livelli solette di piano o pareti divisorie. In Figura 14.10 è rappresentata una sezione 
generica 

dei 
cilindri 

a 
sezione 

circolare 
ed 

in 
Figura 

14.11 
è 

rappresentata 
invece 

l’arm
atura tipo di tali elem

enti. Si rim
anda all’A

llegato A
 per una più esaustiva visione 

delle arm
ature dei singoli cilindri. 

�
F

igura 14.10 – Sezione generica di C
ilindri da 1 a 9 

 

 
 

F
igura 14.11 – A

rm
atura tipo nei C

ilindri da 1 a 9 
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I 
cilindri 

11 
e 

12, 
sono 

pure 
costituiti 

da 
un 

tubo 
di 

c.c.a. 
con 

direttrice 
però 

sem
icircolare di form

a allungata con raggio 4.5 m
etri e si elevano fino a quota 78.00 m

etri 
dal p.c. con spessore costante pari a 20 cm

 nelle parti sem
icircolari e di suddivisione 

interna e spessore 40 cm
 nelle pareti parallele alla direzione lunga della torre. 

 

�
F

igura 14.12 – Sezione tipo C
ilindro 11 

             
�

F
igura 14.13 – Sezione tipo C

ilindro 12 

D
al 

punto 
di 

vista 
strutturale 

è 
da 

notare 
che 

tali 
strutture 

si 
presentano 

sostanzialm
ente con schem

a statico di m
ensola incastrata al piede vista la presenza di 

giunti 
con 

le 
restati 

parti 
intelaiate 

della 
struttura, 

alle 
quali 

forniscono 
tuttavia 

il 
necessario controventam

ento in presenza di azioni orizzontali. 
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Q
uesta azione m

utua si esplica attraverso i collegam
enti che a ciascun piano sono 

operati: 
1. 

In direzione parallela alle facciate dai collegam
enti a biella esistenti fra il solaio 

delle parti intelaiate ed i cilindri di controventam
ento; 

2. 
In direzione perpendicolare alle facciate dall’ingranam

ento esistente tra la soletta 
della parte intelaiata ed i cilindri di controventam

ento; 
D

al punto di vista del calcolo i cilindri sono soggetti ai carichi verticali, dovuti oltre 
che al peso proprio anche dai carichi a loro trasm

essi dai solai collegati, e ai carichi 
orizzontali dovuti all’azione del vento applicata sia alla loro stessa superficie m

a anche alle 
parti intelaiate che successivam

ente la trasm
etto. 

     L
’azione del vento è schem

atizzata dal diagram
m

a delle pressioni riportato in Figura 
14.14 e le superfici investite da tale pressione sono riportate in Figura 14.15. 

�
F

igura 14.14 – D
iagram

m
a delle pressioni del vento 

�
F

igura 14.15 – Superfici investite dal vento 

 C
on riferim

ento ai corpi bassi si ha una risultante delle pressioni del vento pari a 
R

=
30.2 kN

/m
 applicata ad una quota Y

=
20.7 m

etri dal p.c.. M
entre, per la torre alta si ha 

una risultante R
=

68.3 kN
/m

 applicata ad una quota Y
=

42.5 m
etri dal p.c.. 

I cilindri n° 9 e n° 10 risultano essere i più sollecitati fra quelli a sezione circolare 
poiché ad essi com

pete la m
aggior superficie di facciata. 
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Il peso m
edio del cilindro, dovuto ai carichi perm

anenti (com
prese finiture interne ed 

im
pianti) considerando anche le solette di piano di collegam

ento e dovuto alla com
ponente 

accidentale è il seguente: 

 
 

 
 m_ �����S'�ê

 

 
 

 
 â_ ����S'�ê

 
In com

binazione, si ha un carico totale m
assim

o pari a: 

 
 

 
 )ªPr �����S'�ê

 

 
 

 
 )ª«q �����S'�ê

 
Pertanto, alla quota del piano terra, il carico m

assim
o ed il carico m

inim
o risultano: 

 
 

 
 'ªPr �����%�����������S'

 

 
 

 
 'ª«q �����%�������ë��S'

 

D
i conseguenza la tensione di com

pressione m
assim

a e m
inim

a della sezione risulta: 

 
 

 
hªPr � "!"#
%"! <

5�!%"! j �ë�ë�� ��
  

 
  

 
       (14.10) 

 
 

 
hª«q � l
5#%"! <

5�!%"! j ������ ���  
 

 
 

       (14.11) 

L
a sollecitazione indotta dal vento risulta pari a: 

 
 

  L qsý � 6ë���B��� ;�%����%�����������S'ê
�

�
��������(14.12) 

da cui si ricava la tensione indotta su un cilindro:  

 
 

 
 hªPr �

Fbnbo%J¹ j
n©p¹%J¹ JFFb¹¹

»#
�ë��ë� ��

��
�

�
�

��������(14.13) 

C
om

binando assiem
e la m

assim
a trazione derivante dall’azione del vento e la m

inim
a 

com
pressione derivante dal peso perm

anente dei cilindri in c.c.a. si ha, nel caso più 
sfavorevole, una tensione di trazione pari a: 

 
 

 
hsCP-«ýq �.�����ë��ë��©��� ��

��
�

�
��������(14.14) 

V
alore 

am
piam

ente 
coperto 

dalla 
arm

atura 
predisposta 

all’interno 
delle 

torri 
cilindriche. 

C
on riferim

ento alla torre alta, che raggiunge i 78 m
etri dal p.c. si ha che il cilindro 

m
aggiorm

ente sollecitato è il n° 12.  

Il peso m
edio del cilindro, dovuto ai carichi perm

anenti (com
prese finiture interne ed 

im
pianti) considerando anche le solette di piano di collegam

ento e dovuto alla com
ponente 

accidentale è il seguente: 

 
 

 
 m_ �ë���S'�ê

 

 
 

 
 â_ ����S'�ê

 
In com

binazione, si ha un carico totale m
assim

o pari a: 

 
 

 
 )ªPr �����S'�ê

 

 
 

 
 )ª«q �����S'�ê

 
Pertanto, alla quota del piano terra, il carico m

assim
o ed il carico m

inim
o risultano: 

 
 

 
 'ªPr �����%�����ë�����S'

 

 
 

 
 'ª«q �����%�����ë�����S'
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D
i conseguenza la tensione di com

pressione m
assim

a e m
inim

a della sezione risulta: 

 
 

 
hªPr � 5O#O
%"! <


�K%"! j ������ ��
 

 
 

 
       (14.15) 

 
 

 
hª«q � 5#KKl%"! <


�K%"! j ������ ��� 
 

 
 

       (14.16) 

L
a sollecitazione indotta dal vento risulta pari a: 

 
 

  L qsý � 6���ëB��� ;�%����%� 5Ö# ��������S'ê
���

�
��������(14.17) 

da cui si ricava la tensione indotta su un cilindro:  

 
 

 
hªPr �

Ö
Ö
!%"! j

©5!%"! J<K5!!

»
����ë� ��

��
�

�
�

��������(14.18) 

C
om

binando assiem
e la m

assim
a trazione derivante dall’azione del vento e la m

inim
a 

com
pressione derivante dal peso perm

anente del cilindro in c.c.a. si ha, nel caso più 
sfavorevole una tensione di trazione pari a: 

 
 

 
 hsCP-«ýq �.��������ë��©��� ��

��
�

�
          (14.19) 

V
alore 

am
piam

ente 
coperto 

dalla 
arm

atura 
predisposta 

all’interno 
delle 

torri 
cilindriche. 

 14.6 
C

onsiderazioni inerenti alle fondazioni 
 

N
el 

presente 
paragrafo 

si 
riporteranno 

alcune 
sem

plici 
considerazioni 

inerenti 
l’adeguatezza del sistem

a fondale del fabbricato.  
L

a progettazione delle fondazioni ha rivestito nello sviluppo del progetto originario un 
nodo di particolare com

plessità sia a causa della volum
etria del fabbricato, a form

a di “T
”. 

con la gam
ba del “T

” m
olto più alta e pesante delle ali, sia perché buona parte del 

fabbricato era già stata costruita per la realizzazione del prim
o progetto architettonico, 

com
e illustrato am

pliam
ente nei capitoli precedenti. 

L
e principali questioni affrontate riguardarono: 

• 
D

eterm
inazione della capacità portante dei singoli pali e della palificata; 

• 
V

erifica 
della 

palificata 
già 

esistente 
e 

successiva 
integrazione 

dove 
necessario; 

• 
Interazione terreno-struttura. 

P
er accertare le caratteristiche del terreno è stata prelim

inarm
ente condotta una vasta 

cam
pagna di indagini geotecniche i cui risultati e la relativa interpretazione furono riportati 

nella 
relazione 

dello 
Studio 

G
eotecnico 

Italiano 
(S.G

.I.) 
depositata 

in 
allegato 

alla 
relazione di calcolo strutturale. 

N
ella palificata già costruita prim

a della variante al progetto erano presenti pali Φ
800 

e Φ
1000 im

postati alla quota – 40 m
etri dal piano cam

pagna e lunghi m
ediam

ente 33 
m

etri. 
L

a loro portanza lim
ite, valutata secondo i criteri riportati nella citata relazione 

geotecnica dello S.G
.I., vale: 

P
alo Φ

800   
�

 
 P

lim  =
 638 +

 83    =
 721 ton. 

P
alo Φ

1000 
�

 
 P

lim  =
 741 +

 130  =
 871 ton. 
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L
a 

capacità 
portante 

am
m

issibile, 
valutata 

tenendo 
conto 

di 
un 

coefficiente 
di 

sicurezza pari a 2.5, com
e prescritto dal D

.M
. 21/01/1981 risulta perciò pari a: 

P
alo Φ

800   
�

 
 P

am  =
 721/2.5    =

 288 ton. 

P
alo Φ

1000 
�

 
 P

am  =
 871/2.5    =

 348 ton. 
T

ali valori com
portano una tensione, nella sezione del palo, di poco inferiore a 60 

kg/cm
q, valore considerato lim

ite, nella prassi corrente, dai palificatori. 
I citati valori am

m
issibili sono stati utilizzati dai progettisti per il dim

ensionam
ento 

della 
palificata 

in 
tutte 

quelle 
sezioni 

dove 
la 

distribuzione 
dei 

pali 
stessi 

era 
sufficientem

ente rada, ossia nelle aree occupate dal corpo ad 8 piani e dai fabbricati 
lim

itrofi bassi. 
N

elle zone denom
inate B

1 e B
2 evidenziate in Figura 14.16, dove vi erano pali m

olto 

più addensati con distanze inferiori a volte a 3
Φ

, collegati da un’unica platea, fu verificata 
anche la portanza lim

ite di gruppo dei pali che risultò: 
 

Q
u  =

 69530 ton. 

D
a cui, adottando sem

pre il coefficiente di sicurezza pari a 2.5 si ottenne la portanza 
am

m
issibile di gruppo seguente: 
 

Q
am  =

 27800 ton. 

I carichi che insistono sulle zone B
1 e B

2 valgono rispettivam
ente 15200 ton e 9872 

ton e som
m

ano a 25072 ton, valore inferiore alla portata di gruppo am
m

issibile. 

�
F

igura 14.16 – Individuazione delle strutture di fondazione e delle zone B
1 e B

2 
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Il progetto in variante verifico la capacità di resistere della palificata già realizzata. D
a 

tale verifica risulto che nelle zone A
1 ed A

2 di Figura 14.16 la fondazione esistente era 
am

pliam
ente 

verificata 
anche 

nei 
confronti 

dei 
nuovi 

carichi 
m

a, 
tuttavia, 

in 

corrispondenza di ogni coppia di plinti a 4 pali si aggiunse un palo Φ
1000 per sopperire a 

carenze di arm
atura degli stessi plinti esistenti. Invece, per le zone B

1 e B
2 la palificat non 

era in grado di sostenere i nuovi carichi con il voluto coefficiente di sicurezza e per 
risolvere tale problem

atica si increm
entarono i pali realizzando un totale di 14 nuovi pali 

Φ
1000 e 36 nuovi pali Φ

800. 
A

lla 
luce 

di 
quanto 

esposto, 
in 

considerazione 
anche 

della 
particolare 

cura 
ed 

attenzione che il progetto delle fondazioni ebbe, si ritiene che, vista anche l’assenza totale 
di ogni segno di dissesto o sofferenza del piano fondale, la struttura di fondazione sia 
adeguata ai carichi di progetto e che non necessiti di ulteriori verifiche num

eriche che non 
aggiungerebbero nulla al quadro conoscitivo e di verifica delle strutture costituenti la 
fondazione stessa. 

 14.7 
C

onsiderazioni finali in m
erito all’idoneità statica del fabbricato 

 

In 
considerazione 

di 
quanto 

riportato 
nei 

paragrafi 
precedenti, 

si 
ritiene 

che 
il 

fabbricato sia idoneo, dal punto di vista statico, alle condizioni di carico che lo sollecitano. 
D

'altronde l’idoneità della struttura a sopportare le condizioni di carico a cui 
è 

assoggettata è in prim
o luogo m

ostrata dal suo stesso funzionam
ento senza alcun segno di 

sofferenza e pertanto è possibile afferm
are che la stessa sia stata in un qualche m

odo 
collaudata “sperim

entalm
ente” nei confronti di questo tipo di sollecitazioni.  

D
a sottolineare che, dall’epoca della progettazione alla data odierna, pur essendo stata 

m
odificata la filosofia di progettazione, con il passaggio dalle T

ensioni A
m

m
issibili agli 

Stati L
im

ite, non si sono avute m
odifiche alle entità dei carichi da applicare alle strutture o 

alle resistenze assolute dei m
ateriali da costruzione e pertanto la progettazione eseguita 

allora ed il 
collaudo statico redatto a conclusione delle opere sono tutt’oggi ancora 

pienam
ente validi sia sotto l’aspetto tecnico che sotto l’aspetto giuridico. 

      



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

166�
�

15. A
nalisi delle frequenze proprie della struttura 

  
15.1 

C
onsiderazioni prelim

inari 
 

N
el presente capitolo si m

ostreranno i risultati dell’analisi in frequenza svolta sulla 
struttura in esam

e. 
L

’analisi 
dinam

ica 
è 

stata 
condotta 

m
ediante 

l’utilizzo 
di 

due 
m

etodologie 
di 

m
odellazione, attraverso la discretizzazione degli elem

enti resistenti verticali con elem
enti 

finiti m
onodim

ensionali (beam
) e con elem

enti finiti bidim
ensionali (plate).  

L
a scelta condotta di sviluppare in parallelo due m

odellazioni differenti è stata fatta 
per accertarsi che il m

odello realizzato con elem
enti verticali discretizzati attraverso 

elem
enti m

onodim
ensionali (denom

inato M
odello B

eam
) non si discostasse tanto da quello 

realizzato attraverso la discretizzazione della struttura resistente alle forze orizzontali 
m

ediante 
elem

enti 
bidim

ensionali 
(denom

inato 
M

odello 
Plate), 

per 
poter 

poi, 
visto 

l’elevato 
onere 

com
putazionale 

del 
“M

odello 
Plate”, 

utilizzare 
i 

risultati 
forniti 

dal 
“M

odello B
eam

”.   
I risultati in frequenza ottenuti, sia del M

odello B
eam

 che del M
odello Plate sono stati 

poi confrontati con quelli desunti dalla relazione tecnica di verifica sism
ica condotta nel 

1990 
nella 

quale 
era 

stata 
eseguita 

un’analisi 
dinam

ica 
m

odale 
utilizzata 

per 
il 

dim
ensionam

ento degli accoppiatori sism
ici tra i due corpi aventi differenti altezze e per il 

rinforzo dei collegam
enti presenti tra im

palcati di piano e strutture di controventam
ento. 

In tutte le m
odellazioni eseguite si è sem

pre discretizzato l’im
palcato di piano con la 

sua effettiva rigidezza per non trascurare alcuni m
odi di vibrazione che viceversa sarebbero 

andati perduti. 
C

on riferim
ento al collegam

ento tra i due corpi aventi differente altezza si sono 
inseriti, in sostituzione degli accoppiatori sism

ici presenti ai vari livelli, degli elem
enti 

indeform
abili assialm

ente aventi funzione di biella infinitam
ente rigida. Sebbene tale 

soluzione sia approssim
ativa, poiché non considera la dissipazione energetica intrinseca a 

tali elem
enti, si è ritenuto che ben rappresentasse il principio di funzionam

ento degli stessi 
elem

enti che, sollecitati da forzanti im
pulsive, dovrebbero reagire com

e collegam
enti rigidi 

tra le due parti collegate. 
C

on riferim
ento ai collegam

enti m
etallici presenti tra im

palcati di piano e torri di 
controventam

ento essi si sono m
odellati inserendovi le effettive rigidezze fornite, cosicché 

fossero apprezzabili alcune deform
ate m

odali viceversa trascurate. 
Infine, il grado di vincolo al piede degli elem

enti resistenti verticali, vista la tipologia e 
la form

a degli elem
enti stessi e vista la fondazione presente, è stato quello di incastro 

perfetto. 
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15.2 
M

asse sism
iche e rigidezza del sistem

a 
 

Si 
riporta 

la 
determ

inazione 
delle 

m
asse 

sism
iche 

attivabili 
e 

delle 
rigidezze 

traslazionali della struttura 

 
15.2.1 A

nalisi delle m
asse 

  

Si riporta nel presente paragrafo la determ
inazione delle m

asse sism
iche attivabili. 

C
on riferim

ento al calcolo delle m
asse sism

iche attivabili si sono utilizzate le analisi 
dei carichi riportate al precedente § 13.6 e la form

ula di com
binazione sism

ica di cui alle 
N

T
C

08 § 2.5.3. sotto riportata. 

 
 

 
 

 O�m" �m# �q#" â_" �q## â_# �c
  

 
         (15.1) 

  Solai tipici T
orre a X

V
III piani  

Perm
anenti strutturali:  

 
m" �ë©���S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ��©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � �ëë©���S'�Z�êé[ 

(� 14 cam
pi per piano ) 

 
 

 
 

 
 

Peso proprio strutture verticali ��m� ��T«V"" ��T«V"# �������ë���ëë�S'
 

 Pertanto: �r� 6�©��%��� ;� 6ëë©��%�� ;� 6��ëë ;¬�����S'� 6¬�s
�tuv ;� 
 Solaio copertura T

orre a X
V

III piani  
Perm

anenti strutturali:  
 

m" �ë©���S'�ê #� 
Perm

anenti non strutturali: 
m# ��©���S'�ê #� 

A
ccidentali: 

 
 

â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 
 

)�m" �m# �q#" â_" ��©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � ���©���S'�ê

 
(� 63 m

etri ) 
 

 
 

 
 

 

Peso proprio Strutture verticali w& �xyÛÀ"" �xyÛÀ"# �����������������
 

 Pertanto: �r� 6�©��%��� ;� 6��©��%�ë ;� 6���� ;¬�����S'� 6¬�s
�tuv ;� 
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Solaio a quota 11.36 m
 T

orre a X
V

III piani  
Perm

anenti strutturali:  
 

m" ��©���S'�ê #� 
Perm

anenti non strutturali: 
m# ��©���S'�ê #� 

A
ccidentali: 

 
 

â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 
 

)�m" �m# �q#" â_" ���©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � ���©���S'�Z�êé[ 

(� 14 cam
pi) 

 
 

 
 

 

Peso proprio Strutture verticali w& �xyÛÀ"" �xyÛÀ"# �������ë���������
 

 Pertanto: �r� 6��©��%��� ;� 6��©��%�� ;� 6���� ;¬�����S'� 6¬s�
�tuv ;� 
 Solai tipici T

orre a V
III piani lato SX

 

Perm
anenti strutturali:  

 
m" �ë©���S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ��©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � �ëë©���S'�Z�êé[ 

(� 20 cam
pi per piano ) 

 
 

 
 

 
 

Peso proprio Strutture verticali w& �xyÛÀ!¨ �xyÛÀ"! ���ë���ë�������
 

 Pertanto: �r� 6�©��%��� ;� 6ëë©��%�� ;� 6��� ;¬�����S'� 6¬

��tuv ;� 
 Solaio copertura T

orre a V
III piani lato SX

 

Perm
anenti strutturali:  

 
m" �ë©���S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ��©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � ���©���S'�ê

 
(� 100 m

etri ) 
 

 
 

 
 

 

Peso proprio Strutture verticali w& �xyÛÀ!¨ �xyÛÀ"! ���ë���ë�������
 

 Pertanto: �r� 6�©��%��� ;� 6��©��%��� ;� 6��� ;¬�����S'� 6¬��	�tuv ;� 
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Solaio a quota 11.36 m
 T

orre a V
III piani lato SX

 

Perm
anenti strutturali:  

 
m" ��©���S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ���©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � ���©���S'�Z�êé[ 

(� 20 cam
pi) 

 
 

 
 

 
 

Peso proprio Strutture verticali m� ��T«V!¨ ��T«V"! �ë��©��ë��©������S'
 

 Pertanto: �r� 6��©��%��� ;� 6��©��%�� ;� 6��� ;¬�����S'� 6¬	z
�tuv ;� 
 Solai tipici T

orre a V
III piani zona centrale 

Perm
anenti strutturali:  

 
m" ��©ë��S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ��©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � �ëë©���S'�Z�êé[ 

(� 3 cam
pi per piano ) 

 
 

 
 

 
 

Peso proprio Strutture verticali w& �xyÛÀ!5 �xyÛÀK �xyÛÀ!
 �xyÛÀ!Ö ��������
 

 Pertanto: �r� 6�©��%��� ;� 6ëë©��%ë ;� 6���� ;¬�����S'� 6¬�s
�tuv ;� 
 Solai tipici T

orre a V
III piani lato D

X
 

Perm
anenti strutturali:  

 
m" �ë©���S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ��©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � �ëë©���S'�Z�êé[ 

(� 16 cam
pi per piano ) 

 
 

 
 

 
 

Peso proprio Strutture verticali w& �xyÛÀ!" �xyÛÀ!# ���ë���ë�������
 

 
Pertanto: �r� 6�©��%��� ;� 6ëë©��%�� ;� 6��� ;¬�����S'� 6¬�s
�tuv ; 
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Solaio copertura T
orre a V

III piani lato D
X

 

Perm
anenti strutturali:  

 
m" �ë©���S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ��©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � ���©���S'�ê

 
(� 82 m

etri ) 
 

 
 

 
 

 

Peso proprio Strutture verticali m� ��T«V!" ��T«V!# ���ë���ë�����S'
 

 
Pertanto: �r� 6�©��%��� ;� 6��©��%�� ;� 6��� ;¬�����S'� 6¬

��tuv ; 
 Solaio a quota 11.36 m

 T
orre a V

III piani lato D
X

 

Perm
anenti strutturali:  

 
m" ��©���S'�ê #� 

Perm
anenti non strutturali: 

m# ��©���S'�ê #� 
A

ccidentali: 
 

 
â" �ë©���S'�ê #   (q#" ���ë) 

 

)�m" �m# �q#" â_" ���©���S'�ê # 
 A

rea influenza:  
 

 
Y�����ê # 

 Prefabbricati di facciata:  
m�C � ���©���S'�Z�êé[ 

(� 16 cam
pi) 

 
 

 
 

 
 

Peso proprio Strutture verticali w& �xyÛÀ!" �xyÛÀ!# �ë��©��ë��©��������
 

 
Pertanto: �r� 6��©��%��� ;� 6��©��%�� ;� 6��� ;¬�����S'� 6¬s
z�tuv ; 
 In conclusione, la m

assa sism
ica totale del fabbricato risulta pari a circa 18.000 

tonnellate. 
U

na rappresentazione della distribuzione di tale m
assa ai diversi livelli del fabbricato è 

riportata in Figura 15.1.  
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F

igura 15.1 – Sezione parziale e vista posteriore della torre con distribuzione delle m
asse sism

iche ai piani 
 

 15.2.2 A
nalisi delle rigidezze 

 

Si riporta nel presente paragrafo la determ
inazione delle rigidezze degli elem

enti 
resistenti verticali. 

C
om

e 
già 

anticipato 
in 

precedenza 
il 

sistem
a 

resistente 
alle 

forze 
orizzontali 

è 
costituito dalle torri cilindriche a sezione circolare o sem

icircolare in c.c.a. 
T

ali torri hanno uno schem
a statico riconducibile a quello di m

ensola incastrata al 
piede con conseguente rigidezza data dalla seguente form

ula: 

 
 

 
 

 
 

)� 5>�= < � 
 

  
                            (15.2) 

C
onsiderando le caratteristiche geom

etriche delle torri di controvento si ottengono, in 
prim

a approssim
azione, i valori di rigidezza riportati nelle figure successive. 

N
el suo com

plesso il fabbricato è dotato delle seguenti rigidezze traslazionali: 
  

 
D

irezione X
  �

  124.053 kN
/m

  
 

 
D

irezione Y
  �

  143.511 kN
/m
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IL
IN

D
R

O
 11 

�
F

igura 15.2 – Sezione tipo C
ilindro 11�

 

 
 

 
 

 
  

 
 

 
 

A
rea [m

2] 
11.86 

M
om

ento di Inerzia X
X

 [m
4] 

81.82 
M

om
ento di Inerzia Y

Y
 [m

4] 
132.19 

R
aggio di girazione X

 [m
] 

2.62 
R

aggio di girazione Y
 [m

] 
3.34 

R
igidezza X

 [kN
/m

] 
15987 

R
igidezza Y

 [kN
/m

] 
25829 

  

 C
IL

IN
D

R
O

 12 

�
F

igura 15.3 – sezione tipo C
ilindro 12�

 
 

 
 

A
rea [m

2] 
8.58 

M
om

ento di Inerzia X
X

 [m
4] 

36.17 
M

om
ento di Inerzia Y

Y
 [m

4] 
85.39 

R
aggio di girazione X

 [m
] 

2.05 
R

aggio di girazione Y
 [m

] 
3.15 

R
igidezza X

 [kN
/m

] 
7068 

R
igidezza Y

 [kN
/m

] 
16684 

 
 

 

 
C

IL
IN

D
R

O
 1, 2, 3, 4, 6, 7, 8, 9, 10 (sezione sem

plificata senza aperture errore 10-:-15 %
) 

 
F

igura 15.4 – Sezione sem
plificata C

ilindri 1, 2, 3, 4, 6, 7, 8, 9, 10 

 
 

 
 

A
rea [m

2] 
3.01 

M
om

ento di Inerzia X
X

 [m
4] 

8.70 
M

om
ento di Inerzia Y

Y
 [m

4] 
8.70 

R
aggio di girazione X

 [m
] 

1.69 
R

aggio di girazione Y
 [m

] 
1.69 

R
igidezza X

 [kN
/m

] 
11222 

R
igidezza Y

 [kN
/m

] 
11222 
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15.3 
M

odelli ad elem
enti finiti  

 

N
el presente paragrafo verranno riportati i risultati ottenuti dall’analisi dinam

ica 
eseguita sulla struttura in esam

e attraverso un m
odello con discretizzazione degli elem

enti 
verticali resistenti con elem

enti finiti m
onodim

ensionali (M
odello B

eam
) e bidim

ensionali 
M

odello P
late. 

  15.3.1 M
odello B

eam
 

 

N
el “M

odello B
eam

”, com
e anticipato, gli elem

enti di controventam
ento sono stati 

discretizzati attraverso elem
enti m

onodim
ensionali aventi sezione costante lungo l’altezza 

e caratteristiche geom
etriche riportate nel precedente paragrafo. 

Il m
odello risulta realizzato attraverso 2269 nodi, 2858 elem

enti m
onodim

ensionali e 
1552 elem

enti bidim
ensionali, quest’ultim

i utilizzati per discretizzare i soli im
palcati di 

piano. 
Si riportano alcune viste del m

odello im
plem

entato in cui sono visibili gli elem
enti 

verticali, gli im
palcati e le m

asse sism
iche attivabili. 

  

�
F

igura 15.5 – V
ista frontale del m

odello  
  



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

174�
�

�
F

igura 15.6 – V
ista in pianta del m

odello  
�

�
F

igura 15.7 – V
ista laterale del m

odello 
�
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�
F

igura 15.8 – V
ista assonom

etrica del m
odello 

 L
’analisi delle frequenze di vibrazione ha portato ai seguenti risultati in term

ini di 
determ

inazione dei m
odi propri di vibrare della struttura in esam

e. 
  

M
odo 
 

[n.] 

Frequenze  
“M

odello B
eam

” 
f 

[H
z] 

Periodo 
“M

odello B
eam

” 
T

 
[sec.] 

M
assa attivata X

 
“M

odello B
eam

” 
M

x 

[%
] 

M
assa attivata Y

 
“M

odello B
eam

” 
M

y 

[%
] 

1 
0,51 

1,96 
4,142 

47,183 
2 

0,63 
1,59 

44,323 
4,390 

3 
0,94 

1,06 
6,334 

0,073 
4 

1,74 
0,57 

5,215 
26,833 

5 
2,00 

0,50 
5,667 

0,168 
6 

2,94 
0,34 

17,831 
1,762 

7 
3,19 

0,31 
0,132 

1,470 
8 

5,22 
0,19 

0,005 
0,795 

9 
5,54 

0,18 
0,235 

0,09 
10 

5,76 
0,17 

1,069 
10,142 

11 
7,24 

0,14 
0,027 

0,057 
12 

7,59 
0,13 

9,093 
0,711 

13 
9,25 

0,11 
0,212 

0,030 
14 

10,14 
0,099 

0,077 
0,060 

15 
11,35 

0,088 
0,001 

0,015 
T

abella 15.1 – M
odi di vibrare e relative frequenze ottenute dal “M

odello B
eam

” 

Si riporta di seguito una vista delle deform
ate m

odali correlate ai principali m
odi di 

vibrazione ottenuti. 
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�
F

igura 15.9 – D
eform

ata del 1°m
odo di vibrare della struttura 

  

�
F

igura 15.10 – D
eform

ata del 2° m
odo di vibrare della struttura 
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F

igura 15.11 – D
eform

ata del 3° m
odo di vibrare della struttura 

 L
’analisi condotta ha conferm

ato, vista la conform
azione strutturale presente, quanto 

ci si aspettava dal com
portam

ento dinam
ico della struttura, ossia la presenza di prim

i m
odi 

di vibrare con valori di frequenza bassi e relativi periodi elevati, con deform
ate m

odali 
puram

ente traslazionali nelle due direzioni (1° e 2° m
odo) e torsione attorno alla zona 

centrale del fabbricato, coincidente con il C
ilindro 11 (3° m

odo). 
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15.3.2 M
odello P

late 
�

N
el “M

odello Plate”, com
e anticipato, gli elem

enti di controventam
ento sono stati 

discretizzati attraverso elem
enti bidim

ensionali aventi spessore costante lungo l’altezza. 
Il m

odello risulta realizzato attraverso 7438 nodi, 1434 elem
enti m

onodim
ensionali e 

8669 elem
enti bidim

ensionali. 
Si riportano alcune viste del m

odello im
plem

entato in cui sono visibili gli elem
enti 

verticali, gli im
palcati e le m

asse sism
iche attivabili. 

�

�
F

igura 15.12 – V
ista frontale del m

odello 

�

�
F

igura 15.13 – V
ista in pianta del m

odello 
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�
F

igura 15.14 - V
ista laterale del m

odello 
�

 

�
F

igura 15.15 - V
ista assonom

etrica del m
odello  
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L
’analisi 

in 
frequenza 

condotta 
ha 

portato 
hai 

seguenti 
risultati 

in 
term

ini 
di 

determ
inazione dei m

odi propri di vibrare della struttura in esam
e. 

 
M

odo 
 

[n.] 

Frequenze  
“M

odello Plate” 
f 

[H
z] 

Periodo 
“M

odello Plate” 
T

 
[sec.] 

M
assa attivata X

 
“M

odello Plate” 
M

x  
[%

] 

M
assa attivata Y

 
“M

odello Plate” 
M

y 

[%
] 

1 
0,55 

1,82 
3,005 

44,243 
2 

0,67 
1,49 

48,024 
5,571 

3 
1,23 

0,81 
2,921 

0,137 
4 

1,57 
0,64 

11,818 
27,012 

5 
1,78 

0,56 
11,214 

1,085 
6 

2,64 
0,38 

1,594 
4,633 

7 
3,12 

0,32 
5,497 

0,468 
8 

4,48 
0,22 

1,871 
0,117 

9 
5,03 

0,20 
2,570 

4,342 
10 

5,17 
0,193 

0,439 
6,418 

11 
5,35 

0,186 
2,773 

0,246 
12 

5,55 
0,18 

3,729 
0,738 

13 
6,23(n.c.) 

0,16 (n.c) 
--- 

--- 
14 

6,47(n.c.) 
0,154 (n.c.) 

--- 
--- 

15 
6,63(n.c.) 

0,15 (n.c.) 
--- 

--- 
T

abella 15. 2 – M
odi di vibrare e relative frequenze ottenute dal “M

odello P
late” 

 Si riporta di seguito una vista delle deform
ate m

odali correlate ai principali m
odi di 

vibrazione ottenuti. 

�
F

igura 15.16 – D
eform

ata del 1°m
odo di vibrare della struttura 

�
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�
F

igura 15.17 – D
eform

ata del 2° m
odo di vibrare della struttura�

�

�
F

igura 15.18 – D
eform

ata del 3° m
odo di vibrare della struttura 

L
’analisi in frequenza condotta sul “M

odello Plate” ha conferm
ato quanto già ottenuto 

con il precedente “M
odello B

eam
” sia in term

ini di frequenze che in term
ini di deform

ate 
m

odali. 
 15.3.3 M

odello globale della struttura contenuto nella verifica eseguita nel 1990 
 

C
om

e accennato nei capitoli precedenti, sulla struttura in esam
e fu eseguita nel 1990 

una verifica sism
ica adottando com

e tipologia di analisi la dinam
ica m

odale con spettro di 
risposta, quest’ultim

o assunto convenzionalm
ente pari a quello da adottare per la zona di 

N
apoli con coefficiente di intensità S =

 6 e fattore d’im
portanza I =

 1, poiché B
ologna non 

era al tem
po classificata sism

ica. 
In Figura 15.19 e in Figura 15.20 sono riportate rispettivam

ente un’im
m

agine in pianta 
ed una vista assonom

etrica della discretizzazione della struttura eseguita all’epoca. 
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�
F

igura 15.19 - V
ista in pianta del m

odello dell’epoca�

�
F

igura 15.20 - V
ista assonom

etrica del m
odello dell’epoca 

L
’analisi in frequenza condotta all’epoca portò hai seguenti risultati in term

ini di 
determ

inazione dei m
odi propri di vibrare della struttura in esam

e. 
 

M
odo 
 

[n.] 

Frequenze analisi m
odale   

 verifica sism
ica 1990 

f 
[H

z] 

P
eriodi analisi m

odale   
 verifica sism

ica 1990 
T

 
[sec.] 

1 
0,54 

1,85 
2 

0,68 
1,47 

3 
1,16 

0,86 
4 

1,85 
0,54 

5 
2,22 

0,45 
6 

2,85 
0,35 

7 
2,94 

0,34 
8 

5 
0,20 

9 
5,26 

0,19 
10 

5,88 
0,17 

11 
6,66 

0,15 
12 

7,14 
0,14 

13 
7,69 

0,13 
14 

9,09 
0,11 

15 
10 

0,10 
T

abella 15. 3 - M
odi di vibrare e relative frequenze ottenute dal “M

odello 1990” 
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Per com
pletezza, com

e fatto per i m
odelli sviluppati ad oggi, si riporta di seguito una 

vista delle deform
ate m

odali correlate ai principali m
odi di vibrazione. 

 

 
 

F
igura 15.21 - D

eform
ata del 1°m

odo di vibrare della 
struttura 

F
igura 15.22 - D

eform
ata del 2°m

odo di vibrare della 
struttura 

 
�

�

�
F

igura 15. 23 - D
eform

ata del 3°m
odo di vibrare della struttura 
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15.3.4 C
onfronto tra m

odelli di calcolo  
 

Si riporta di seguito un confronto tra i risultati delle analisi in frequenza ottenuti dai 
m

odelli im
plem

entati, “M
odello B

eam
” e “M

odello Plate”. 
In parallelo si confronteranno i risultati ottenuti da entram

be le m
odellazioni con i 

risultati allegati alla relazione di verifica sism
ica che fu effettuata nel 1990 e che portò al 

dim
ensionam

ento, tra gli altri, degli accoppiatori sism
ici installati. 

� 
M

odo 
 

[n.] 

Frequenze analisi m
odale   

verifica sism
ica 1990 

f1990 
[H

z] 

Frequenze 
“M

odello B
eam

” 
fbeam

 

[H
z] 

Frequenze 
“M

odello Plate” 
fplate 
[H

z] 
1 

0,54 
0,51 

0,55 
2 

0,68 
0,63 

0,67 
3 

1,16 
0,94 

1,23 
4 

1,85 
1,74 

1,57 
5 

2,22 
2,0 

1,78 
6 

2,85 
2,94 

2,64 
7 

2,94 
3,19 

3,12 
8 

5 
5,22 

4,48 
9 

5,26 
5,54 

5,03 
10 

5,88 
5,76 

5,17 
11 

6,66 
7,24 

5,35 
12 

7,14 
7,59 

5,55 
13 

7,69 
9,25 

6,23(n.c.) 
14 

9,09 
10,14 

6,47(n.c.) 
15 

10 
11,35 

6,63(n.c.) 
T

abella 15.4 – C
onfronto frequenze m

odi di vibrare 

   
M

odo 
 

[n.] 

M
assa attivata direzione “X

” 
M

assa attivata direzione “Y
” 

“M
odello B

eam
” 

M
x,beam  

[%
] 

“M
odello Plate” 

M
x,plate  

[%
] 

“M
odello B

eam
” 

M
y,beam  

[%
] 

“M
odello Plate” 

M
y,plate  

[%
] 

1 
4,142 

3,005 
47,183 

44,243 
2 

44,323 
48,024 

4,390 
5,571 

3 
6,334 

2,921 
0,073 

0,137 
4 

5,215 
11,818 

26,833 
27,012 

5 
5,667 

11,214 
0,168 

1,085 
6 

17,831 
1,594 

1,762 
4,633 

7 
0,132 

5,497 
1,470 

0,468 
8 

0,005 
1,871 

0,795 
0,117 

9 
0,235 

2,570 
0,09 

4,342 
10 

1,069 
0,439 

10,142 
6,418 

11 
0,027 

2,773 
0,057 

0,246 
12 

9,093 
3,729 

0,711 
0,738 

T
abella 15.5 – C

onfronto m
asse sism

iche attivate 

D
alla tabella sopra 

riportata si può concludere che sia il m
odello im

plem
entato 

utilizzando elem
enti finiti m

onodim
ensionali “M

odello B
eam

” sia il m
odello che utilizza 

elem
enti finiti bidim

ensionali “M
odello Plate”, forniscono soluzioni com

parabili (T
abella 

15.5). 
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Si sottolinea inoltre com
e entram

bi i m
odelli forniscano valori com

parabili con quelli 
ottenuti dalla m

odellazione eseguita nel 1990 (T
abella 15.4). 

A
nche 

le 
deform

ate 
m

odali, 
riportate 

di 
seguito, 

m
ostrano 

buon 
accordo 

tra 
le 

m
odellazioni eseguite. 

�
F

igura 15.24 – C
onfronto 1° m

odo di vibrare 

�

�
F

igura 15.25 – C
onfronto 2° m

odo di vibrare 

��

�
F

igura 15.26 – C
onfronto 3° m

odo di vibrare  
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�
F

igura 15.27 – C
onfronto 4° m

odo di vibrare 

���

�
F

igura 15.28 – C
onfronto 5° m

odo di vibrare 

��
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�
F

igura 15.29 – C
onfronto 6° m

odo di vibrare 

�
F

igura 15.30 – C
onfronto 7° m

odo di vibrare 

L
e deform

ate m
odali dei m

odi 6° e 7° risultano invertite tra il “M
odello B

eam
” e il 

“M
odello P

late”. 
Pertanto si può concludere che, vista la sim

ilitudine dei risultati ottenuti tra i due 
m

odelli 
im

plem
entati, 

anche 
il 

m
odello 

realizzato 
con 

elem
enti 

verticali 
resistenti 

m
onodim

ensionali porti alla corretta stim
a delle rigidezze e della distribuzione delle 

forzanti 
sism

iche 
con 

conseguente 
corretta 

stim
a 

delle 
sollecitazioni 

sugli 
elem

enti 
strutturali 

e, 
pertanto, 

si 
utilizzerà 

il 
“M

odello 
B

eam
”, 

visto 
il 

lim
itato 

onere 
com

putazionale richiesto dallo stesso rispetto a quanto richiesto dal “M
odello Plate” 

realizzato interam
ente con elem

enti bidim
ensionali. 
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16.   A
nalisi sism

ica della struttura con spettro di risposta 
 

Successivam
ente 

alla 
determ

inazione 
dei 

m
odi 

propri 
di 

vibrare 
della 

struttura  
attraverso la sua m

odellazione con due m
etodologie di discretizzazione, si è eseguita 

un’analisi con spettro di risposta. 
L

o spettro elastico di riferim
ento è quello definito al precedente § 0 per la zona di 

B
ologna e per un edificio con V

ita di R
iferim

ento “V
R ” pari a 100 costruito su di un suolo 

di tipologia “C
”.  

L
o spettro elastico anzi detto è stato decurtato, per tenere in debita considerazione gli 

effetti dissipativi, m
ediante il fattore di struttura “q”. N

el caso di edifici esistenti, la 
C

ircolare esplicativa n. 617/09 del C
.S.L

L
.PP. al § C

8.7.2.4, per analisi lineari con utilizzo 
del fattore “q”, consente di adottare un coefficiente che può oscillare tra 1.5 e 3.0.  

N
el caso in esam

e, vista la tipologia strutturale si è adottato un fattore di struttura “q” 
pari a 2.0, ferm

o restando che, com
e richiesto dalla stessa circolare esplicativa, per la 

verifica di tutti gli elem
enti strutturali “fragili” si adotterà un fattore di struttura “q” ridotto 

e pari a 1.5. 
 16.1 

V
alidazione del m

odello 
 P

rim
a 

di 
procedere 

alla 
verifica 

degli 
elem

enti 
principali 

sism
o-resistenti 

del 
fabbricato, si riporta una breve validazione del m

odello F.E
.M

. andando a confrontare i 
valori di taglio alla base che risultano dal m

odello num
erico stesso, con i valori di taglio 

stim
ati utilizzando m

etodi sem
plificati.  

C
onsiderando la sollecitazione agente in direzione prevalente “Y

” (100%
 E

Y  +
 30%

 
E

X ) si ottiene un taglio totale alla base pari a V
b

Y =
 33.487,70 kN

, com
e som

m
a dei tagli di 

base sui singoli elem
enti di controvento. 

L
e inform

azioni necessarie all’esecuzione di un’analisi statica lineare secondo la 
direzione “Y

” del fabbricato sono riassunte nella T
abella 16.1 seguente, dove il periodo di 

vibrazione è stato ottenuto attraverso la relazione &��{ Ô ) Æ��©���\�Z. 
M

assa 
M

 
[kg] 

R
igidezza 

K
 

[kN
/m

] 

P
eriodo 

T
1  

[sec.] 

O
rdinata Spettrale 

S
d (T

1 ) 
[g] 

18.000.000 
143.511 

2,22 
0,078 

T
abella 16.1 – C

aratteristiche strutturali 

A
pplicando 

successivam
ente 

la 
relazione 

fornita 
dalle 

N
T

C
08 

per 
l’esecuzione 

dell’analisi statica lineare si ottiene il taglio alla base del fabbricato. 

i= �o/ 6&" ;% % e| ��©���|%����������% �©��| �����ë��S'
 

N
ella precedente form

ula è stato adottato, com
e previsto dalle N

T
C

08, un coefficiente 

e��©�� essendo il fabbricato com
posto da più di 3 livelli.  

C
onfrontando il valore di F

h  ottenuto da analisi statica lineare con il taglio alla base 
ottenuto da m

odello F.E
.M

. si nota com
e ci sia una differenza sostanziale tra i valori di 

taglio. T
uttavia tale differenza è del tutto giustificabile considerando l’im

portanza rivestita 
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� dai m

odi di vibrare superiori non puram
ente traslazionali e dai m

odi torsionali. Infatti, 
esam

inando il m
odello F.E

.M
. realizzato e considerando com

e unico m
odo di vibrare 

quello puram
ente traslazionale, che per la direzione “Y

” è il m
odo n. 1, e tralasciando la 

com
posizione delle forzanti che prevede di considerare il 100%

 in una direzione ed il 30%
 

nella direzione ortogonale si ottiene, sem
pre com

e som
m

a dei tagli al piede delle torri di 
controvento, un taglio totale alla base pari a V

b* =
11.398,32 kN

 del tutto confrontabile con 
la forza ottenuta dall’analisi statica equivalente realizzata.  

L
a sovrapponibilità dei risultati ottenuti in term

ini di taglianti al piede delle strutture di 
controvento, che differiscono di circa un 5%

, ed anche l’om
ogeneità dei valori delle 

frequenze del prim
o m

odo di vibrare si ritiene validino il m
odello F.E

.M
. realizzato. 

 16.2 
D

eterm
inazione delle sollecitazioni 

 

L
’analisi spettrale per la determ

inazione delle sollecitazioni sugli elem
enti strutturali è 

stata eseguita utilizzando il “M
odello B

eam
” visti i risultati accettabili forniti in relazione a 

quelli ottenuti dal “M
odello Plate”, con un onere com

putazionale di gran lunga inferiore 
rispetto a quest’ultim

o.  
Si riporta di seguito un estratto del tabulato di calcolo dalla quale si nota che viene 

attivata 
una 

percentuale 
di 

m
assa 

sufficiente, 
sia 

per 
l’analisi 

sism
ica 

con 
forzante 

principale la direzione X
, sia per l’analisi sism

ica con forzante principale la direzione Y
. 

 

A
nalisi (X

+
0.3Y

)     

�
F

igura 16.1 – M
assa sism

ica attivata con forzante principale in direzione X
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A
nalisi (0.3X

+
Y

)     

�
F

igura 16.2 – M
assa sism

ica attivata con forzante principale in direzione Y
 

 C
om

e è possibile riscontrare dalla Figura 16.1 e dalla Figura 16.2 la percentuale di 
m

assa 
attivata 

è 
concentrata 

in 
un 

num
ero 

di 
m

odi 
lim

itato 
per 

ciascuna 
direzione 

principale. P
er la direzione di sollecitazione prevalente in “x” i m

odi num
ero “2”, “6” e 

“12” e per la direzione di sollecitazione prevalente in “y” i m
odi num

ero “1, “4” e “10”. L
a 

particolare tipologia del sistem
a resistente alle azioni orizzontali fa si che gli elem

enti da 
sottoporre 

a 
verifica 

delle 
sollecitazioni 

siano 
abbastanza 

lim
itati. 

Infatti, 
sarà 

principalm
ente da verificare lo stato delle torri di controventam

ento e la risposta dei 
dispositivi 

di 
accoppiam

ento 
sism

ico 
presenti 

a 
collegam

ento 
dei 

due 
corpi 

aventi 
differenti altezze. N

ei successivi paragrafi si riporteranno le caratteristiche di sollecitazioni 
“M

om
ento Flettente” e “T

aglio” nelle due direzioni principali. Saranno m
ostrate dapprim

a 
le sollecitazioni nelle torri cilindriche a sezioni circolare del corpo frontale a 8 livelli (1, 2, 
3, 4, 6, 7, 8, 9, 10) e successivam

ente nelle torri a cilindriche a sezione sem
icircolare del 

corpo a 18 livelli (11, 12). 
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16.2.1 Sollecitazioni nelle torri di controventam
ento 

 T
orri cilindriche a sezione circolare 

�
F

igura 16.3 – M
yy [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione X

 

�
F

igura 16.4 – M
yy [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione Y

 

�
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�
F

igura 16.5 – M
xx [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione X

 

�

�
F

igura 16.6 – M
xx [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione Y
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T
orri cilindriche a sezione sem

i circolare 

�
F

igura 16.7 – M
yy [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione X 

�
F

igura 16.8 – M
yy [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione Y

� 
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�
F

igura 16.9 – M
xx [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione X 

�
F

igura 16.10 – M
xx [kN

m
] analisi con forzante prevalente in direzione Y 
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Per sem
plicità di lettura si riportano nella T

abella 16.2 seguente i valori di M
om

ento 
Flettente e T

aglio nelle due direzioni principali al piede degli elem
enti strutturali. L

a 
num

erazione delle torri di controventam
ento è riportata nella figura seguente. 

I valori di M
om

ento Flettente e T
aglio riportati sopra sono i valori sollecitanti da 

utilizzarsi per la verifica al piede del fabbricato. Infatti, gli stessi risultano già scalati per il 
fattore di struttura “q”, assunto pari a 2.0 per i m

eccanism
i duttili e pari a 1.5 per i 

m
eccanism

i fragili. 
  

�
F

igura 16.11 – N
um

erazione torri di controventam
ento del fabbricato 

�C
ilindro 

F
orzante prevalente direzione X

 (X
+

0,3Y
) 

F
orzante prevalente direzione Y

 (0,3X
+

Y
) 

M
xx 

M
yy 

T
x 

T
y 

M
xx 

M
yy 

T
x 

T
y 

[kN
m

] 
[kN

m
] 

[kN
] 

[kN
] 

[kN
m

] 
[kN

m
] 

[kN
] 

[kN
] 

1 
26.242,3 

18.517,9 
1.028,6 

1.330,9 
33.833,1 

5.993,9 
328,9 

2.088,0 
2 

26.242,3 
19.233,4 

1.068,1 
1.330,9 

33.833,1 
6.034,9 

363,2 
2.088,0 

3 
10.702,0 

18.325,0 
960,2 

643,6 
27.244,8 

5.712,8 
337,2 

1.295,5 
4 

10.701,8 
18.548,4 

864,5 
643,6 

27.244,0 
5.920,3 

270,3 
1.295,1 

6 
10.156,5 

18.323,1 
959,6 

587,7 
26.859,7 

5.709,0 
336,4 

1.318,3 
7 

10.159,3 
18.638,2 

896,6 
588,7 

26.867,1 
5.972,4 

283,1 
1.321,1 

8 
10.157,5 

19.652,9 
880,4 

587,6 
26.861,3 

6.442,6 
317,7 

1.318,3 
9 

28.847,6 
19.052,0 

1.033,6 
1.381,1 

33.644,6 
5.888,5 

341,9 
1.839,6 

10 
28.847,6 

20.313,4 
1.076,6 

1.381,1 
33.644,6 

6.885,4 
341,5 

1.839,6 
11 

88.443,2 
298.683,6 

17.034,3 
6.256,4 

248.553,3 
95.414,4 

5.327,7 
14.501,9 

12 
28.263,0 

195.940,5 
6.909,1 

1.968,7 
79.634,1 

60.902,5 
2.717,5 

4.582,3 
T

abella 16.2 – Sollecitazioni alla base delle torri di controventam
ento 

O
ccorre sottolineare che, in generale, si sono ottenuti i m

assim
i delle sollecitazioni al 

piede 
delle 

torri 
di 

controventam
ento, 

com
e 

era 
del 

resto 
prevedibile 

vista 
la 

conform
azione sostanzialm

ente a “m
ensola” delle stesse.  

E
ccezione a tale andam

ento delle sollecitazioni si è rilevata nella zona in cui il corpo a 
8 

livelli 
term

ina 
m

entre 
il 

corpo 
a 

18 
livelli 

prosegue 
in 

altezza. 
In 

questa 
zona 

l’andam
ento delle sollecitazioni nelle torri di controventam

ento subisce alcune brusche 
variazioni dovute all’im

provvisa m
utazione di rigidezza offerta dalla struttura in esam

e. Il 
fenom

eno è ben noto in letteratura com
e “effetto di interazione”. 

Si riporta, nelle im
m

agini di seguito, l’andam
ento del T

aglio e del M
om

ento Flettente 
della 

T
orre 

11 
lungo 

l’altezza, 
in 

cui 
è 

possibile 
apprezzare 

la 
variazione 

delle 
sollecitazioni anzi dette. 
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�
F

igura 16.12 – A
ndam

ento del T
aglio T

y nella T
orre 11 – (0.3X

+Y
) 

 

�
F

igura 16.13 – A
ndam

ento del M
om

ento F
lettente M

xx nella T
orre 11 – (0.3X

+Y
) 
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�
F

igura 16.14 – A
ndam

ento del T
aglio T

x nella T
orre 11 – (X

+0.3Y
) 

�
F

igura 16.15 – A
ndam

ento del M
om

ento F
lettente M

yy nella T
orre 11 – (X

+0.3Y
) 

�

16.2.2 Sollecitazioni negli accoppiatori sism
ici 

�

C
om

e già anticipato nei paragrafi precedenti, la variante occorsa nel 1990 introdusse 
un sistem

a di accoppiam
ento tra i due fabbricati aventi altezze differenti per risolvere il 

problem
a indotto dalla presenza di un giunto tecnico tra i fabbricati non più adeguabile 

sism
icam

ente. T
ale sistem

a risulta com
posto da n° 3 accoppiatori sism

ici disposti a ciascun 
livello in cui i due fabbricati coesistono e presentano tra 

essi il 
giunto tecnico, 

ad 
esclusione dell’im

palcato a quota 11.68 m
etri (copertura dei solai am

m
ezzati). 
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�
F

igura 16.16 – P
osizione degli accoppiatori sism

ici 

L
e 

sollecitazioni 
negli 

accoppiatori 
sism

ici 
sono 

riportate 
nella 

seguente 
tabella, 

suddivisi per livello.  
 

Q
uota 
[m

] 

F
orzante prevalente direzione X

 (X
+

0,3Y
) 

F
orzante prevalente direzione Y

 (0,3X
+

Y
) 

Sforzo A
ccoppiatore Sism

ico [kN
] 

Sforzo A
ccoppiatore Sism

ico [kN
] 

A
 

B
 

C
 

A
 

B
 

C
 

+
 37.16 

+
 11.164,10 

+
 8.542,20 

- 7.750,70 
+

9.431,30 
+

 5.805,30 
+

12.093,20 

+
 33.52 

- 4.859,70 
+

 5.234,40 
- 5.366,20 

-6.700,90 
- 5.665,50 

- 3.321,20 

+
 29.88 

- 2.746,50 
+

 3.672,30 
- 3.620,10 

-1.628,10 
- 1.978,20 

- 1.856,90 

+
 26.24 

- 2.018,10 
+

 2.668,30 
- 2.611,00 

-658,90 
- 974,60 

- 1.696,40 

+
 22.60 

- 1.575,40 
+

 1.100,80 
+

 1.090,60 
-669,60 

- 651,80 
- 1.016,40 

+
 18.96 

- 1.584,30 
+

 824,90 
+

 862,70 
-734,50 

- 728,30 
- 800,90 

+
 15.32 

- 1.500,20 
- 608,30 

+
 682,10 

+
661,80 

+
 685,00 

- 560,56 
T

abella 16.3 – Sollecitazioni negli accoppiatori sism
ici 

C
om

e per le caratteristiche della sollecitazione delle torri di controventam
ento, anche 

per gli sforzi negli accoppiatori sism
ici, si sono riscontrate im

portanti variazioni dei valori 
di sollecitazione negli apparecchi dell’ultim

o livello del corpo basso. 
Per la particolare angolazione con cui sono disposti tali strum

enti, riportata in Figura 
16.17, le variazioni anzidette sono m

olto im
portanti nell’A

ccoppiatore A
 quando ad agire è 

il sism
a prevalente in direzione X

 e nell’accoppiatore C
 quando, invece, è la direzione Y

 
quella di ingresso prevalente del sism

a. 
È

 riportato nell’im
m

agine seguente l’andam
ento degli sforzi nei due accoppiatori 

citati. 

�
F

igura 16.17 – C
onfronto andam

ento sforzi in A
ccoppiatore A

 e A
ccoppiatore C

  

�
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17.   A
nalisi della capacità resistente della struttura 

�

N
el presente paragrafo verrà illustrata la capacità resistente della struttura all’azione 

sism
ica, con particolare riferim

ento alla resistenza a Flessione e T
aglio dei cilindri di 

controventam
ento e alla resistenza degli elem

enti di accoppiam
ento sism

ico tra i due corpi 
di fabbrica a differente altezza. 

  17.1 
C

alcolo del M
om

ento R
esistente M

R
d  delle torri di controventam

ento 
 

L
a determ

inazione del M
om

ento R
esistente  ò/  delle torri di controventam

ento è 
avvenuta attraverso la creazione di un foglio di calcolo per la definizione del diagram

m
a 

M
om

ento-C
urvatura  .^

 in ciascuna direzione principale delle torri.  
A

 differenza di com
e 

operato per l’esecuzione dell’analisi spettrale 
del m

odello 

globale, di cui ai capitoli precedenti, la creazione dei diagram
m

i  .^
 è avvenuta 

considerando la vera sezione resistente della torre di controventam
ento, che per la presenza 

di varchi ed aperture non presenta un profilo continuo nel suo sviluppo in pianta.  
P

er la definizione dei legam
i costitutivi dell’acciaio d’arm

atura e del calcestruzzo si è 
adottato, per il prim

o il legam
e proposto dalle N

T
C

2008 di cui al D
.M

. 14.01.2008 al § 
4.1.2.1.2.3 del tipo “bilineare finito con incrudim

ento” (Figura 17.1), e per il secondo il 
m

odello contenuto all’interno dell’E
urocodice E

C
2 parte 1-1 al § 3.1.5 (Figura 17.2). 

  L
egam

e h.L acciaio d’arm
atura 

C
onsiderando le proprietà m

eccaniche dell’acciaio d’arm
atura presente nelle torri di 

controventam
ento, cosi com

e dedotte dalle prove sui m
ateriali com

piute all’epoca della 

costruzione, si ottiene il seguente andam
ento del legam

e h.L. 

�
F

igura 17.1 – D
iagram

m
a tensione – deform

azione acciaio d’arm
atura 

I punti caratteristici del diagram
m

a sono due e sono dati dalle seguenti coppie di punti: 

 
 

 
øL3/ .�3/ ù�� ��Ñ>Ó .�3/ �� 6�©�����.ë��©�� ;��

����������(17.1) 

 
 

 
6L}/ .�s/ ;�ø���L}_ .S%�3/ ù� 6�©����.���©�� ;�

����������(17.2) 
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L
egam

e h.L calcestruzzo 
C

onsiderando 
le 

proprietà 
m

eccaniche 
del 

calcestruzzo 
presente 

nelle 
torri 

di 
controventam

ento, cosi com
e dedotte dalle prove sui m

ateriali com
piute all’epoca della 

costruzione, si ottiene il seguente andam
ento del legam

e h.L. 

�
F

igura 17.2 – D
iagram

m
a tensione – deform

azione calcestruzzo 

 L
a relazione che definisce il legam

e è la seguente:  

 
 

 
 

 
 }I�ðl �

_~g~ F
"B 6_g# ;~ ���

�
�

�
��������(17.3) 

dove: 

 ü� EIEIJ  

 S��©��OTª EIJ�ðl ��©����
 

 �Tª ������ ��
 

 OTª ������� ��
 

 LA" ��©����
 

 LA} ��©��ë�
 

 

Partendo dai legam
i costitutivi h.L utilizzati si è, com

e anticipato, im
plem

entato un 
foglio di calcolo che, per via iterativa, ricercasse la posizione dell’asse neutro attraverso  
l’equilibrio alla traslazione della sezione e, successivam

ente, in funzione dei diversi stati 
deform

ativi di acciaio e calcestruzzo, determ
inasse il M

om
ento Flettente per garantire 

l’equilibrio alla rotazione. 
Il processo iterativo continuava fino a che non fosse raggiunta, lato calcestruzzo o lato 

acciaio, la deform
azione ultim

a am
m

issibile, che indicava la rottura della sezione ed il 
raggiungim

ento della sua m
assim

a resistenza a flessione. 

R
iportiam

o di seguito i diagram
m

i  .^
 per le diverse torri di controventam

ento. 
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T
orre n.1 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B�����ë�
  

^3 ��B��©�������ë
�

 } ��B�ë�����
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g����ë��
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©�������ë
�

  3 ��B����ë��
�

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�ë�����
�

^} ��B��©�������ë
�

 3 ��g�����ë�
 

^3 ��g��©�������ë
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©��������
�
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T
orre n.2 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B�������
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B������ë
�

^} ��B��©������ë�
�

 3 ��g����ë�ë
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©�����ë��
�

 

 3 ��B�������
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B������ë
�

^} ��B��©������ë�
�

 3 ��g����ë�ë
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©�����ë��
�
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T
orre n.3 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B�ë�����
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�������
�

^} ��B��©�����ëë�
�

 3 ��g��ë���ë
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ëë����
�

^} ��g��©������ë�
�

  3 ��B�ë�����
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�������
�

^} ��B��©�����ëë�
�

 3 ��g��ë���ë
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ëë����
�

^} ��g��©������ë�
�
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T
orre n.4 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B������ë
  

^3 ��B��©�������ë
�

 } ��B�ë�����
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©��������
�

  3 ��B����ë��
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�ë��ë��
�

^} ��B��©�����ë��
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©�������ë
�
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T
orre n.6 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B�������
  

^3 ��B��©�������ë
�

 } ��B�����ë�
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©�������ë
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©��������
�

  3 ��B�������
  

^3 ��B��©�������ë
�

 } ��B�ë�����
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©�������ë
�

 } ��g�����ë�
�

^} ��g��©��������
�
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T
orre n.7 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B������ë
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�ëë����
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g����ë��
�

^} ��g��©��������
�

  3 ��B����ë��
 

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�ë�����
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g����ë��
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©��������
�
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T
orre n.8 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B�������
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�ë���ë�
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©�������ë
�

 } ��g������ë
�

^} ��g��©��������
�

  3 ��B����ë��
 

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�ë��ë��
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g����ë��
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë��ë��
�

^} ��g��©��������
�

        



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

208�
�

T
orre n.9 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B�������
  

^3 ��B��©�������ë
�

 } ��B�����ë�
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©��������
�

  3 ��B�������
  

^3 ��B��©�������ë
�

 } ��B�����ë�
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë�����
�

^} ��g��©��������
�
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T
orre n.10 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B�ë�����
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�������
�

^} ��B��©�����ë��
�

 3 ��g��ë����
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ëë��ë�
�

^} ��g��©��������
�

  3 ��B�ë�����
  

^3 ��B��©��������
�

 } ��B�������
�

^} ��B��©�����ë��
�

 3 ��g��ë����
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ëë��ë�
�

^} ��g��©��������
�
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T
orre n.11 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B��������
  

^3 ��B��©������ëë
�

 } ��B������ë�
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g��������
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g���ë����
�

^} ��g��©���������

  3 ��B��������  
^3 ��B��©��������

�

 } ��B�ë������
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g��������
�

^3 ��g��©��������
�

 } ��g�ë������
�

^} ��g��©��������
�
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T
orre n.12 

 

 
D

iagram
m

i M
-χχχ χ 

D
ati caratteristici 

  3 ��B��������
  

^3 ��B��©�������ë
�

 } ��B��������
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������
�

^3 ��g��©������ë�
�

 } ��g��������
�

^} ��g��©�����ëëë
�

  3 ��B��������  
^3 ��B��©��������

�

 } ��B��������
�

^} ��B��©��������
�

 3 ��g�������� 
^3 ��g��©��������

�

 } ��g��������
�

^} ��g��©��������
�
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17.2 
C

alcolo del T
aglio R

esistente V
R

d  delle torri di controventam
ento 

 

Il calcolo della resistenza a taglio delle torri cilindriche a sezione circolare rappresenta 
un 

nodo 
particolarm

ente 
delicato 

nella 
determ

inazione 
del 

grado 
di 

sicurezza 
della 

struttura, sia per la particolare form
a di tali oggetti resistenti, sia per la tipologia di crisi 

im
provvisa che rappresenta il m

eccanism
o di rottura per taglio.  

C
on riferim

ento a quanto riportato al precedente § 9.2, in m
erito al calcolo della 

resistenza a taglio di elem
enti circolari cavi in c.c.a., si è considerato com

e m
odello di 

riferim
ento quello denom

inato “U
C

S
D

-M
O

D
”, che prevede di descrivere la resistenza a 

taglio dell’elem
ento com

e som
m

a di tre com
ponenti dovute, al fenom

eno di ingranam
ento 

(Ò¿ ), alla com
ponente di taglio sopportata dall’acciaio in un m

eccanism
o a traliccio (ÒÚ ) e 

alla quota parte di taglio sopportata da un puntone com
presso (Ò& ).  

O
ccorre sottolineare che tale m

odello di calcolo della resistenza a taglio è stato 
sperim

entato 
m

olte 
volte 

utilizzando 
provini 

aventi 
dim

ensioni 
e 

spessori 
di 

parete 
variabili. T

uttavia, le caratteristiche geom
etriche dei provini testati (D

m
edio =

500÷1500 m
m

) 
risultano abbastanza differenti rispetto a quelle dei cilindri di controventam

ento presenti 
nell’edificio in esam

e (D
 =

 5000 m
m

). Inoltre, le prove sperim
entali sono state eseguite su 

elem
enti aventi una sola arm

atura di parete contrariam
ente a quanto presente nelle torri di 

controventam
ento dell’edificio che possiedono una doppia arm

atura di parete posizionata 
sul lem

bo interno e sul lem
bo esterno. 

Pertanto, i risultati ottenuti dal m
odello sperim

entale sono stati utilizzati com
e valori 

di confronto per m
ettere a punto un m

odello approssim
ato di calcolo della resistenza a 

taglio che prevede la discretizzazione della sezione circolare in più sezioni lineari a cui 
applicare successivam

ente le form
ule presenti nella norm

ativa tecnica italiana.  
M

olto 
lavoro 

di 
ricerca 

dovrà 
ancora 

essere 
fatto 

per 
giungere 

ad 
una 

corretta 
calibrazione del m

odello di calcolo del taglio resistente di pareti a sezione circolare cava.  
Si 

riporta 
di 

seguito 
l’applicazione 

del 
m

odello 
“U

C
SD

-M
O

D
” 

alla 
torre 

di 
controventam

ento n° 1.   

Per chiarezza si riportano di seguito le form
ule (9.6, 9.8, 9.10�A©e �T�ñÔ �A Õ6���Y�= ;              

(9.6) già proposte al § 9.2.3 per la determ
inazione delle tre com

ponenti anzi dette:  

�A �T�ñ Ô�A Õ6���Y�= ; 
�� � Y¤ �3 6X.�Z! �Âs .Z ;

\
ÏÐ��

 

�� �� 6X.Z ;��
 

dove Y�=  è la porzione di area dove si suppone concentrata la tensione di taglio, Y¤  è l’area 
di acciaio trasversale, �A Õ è la resistenza del calcestruzzo, �3  è la resistenza dell’acciaio, �

 è 

l’angolo di inclinazione delle fessure, Âs è il diam
etro dell’arm

atura trasversale, X
 è 

l’altezza della sezione, �
 è il carico assiale, \ è il passo delle staffe. Il term

ine �
 è pari a 

“L
” per schem

i statici a m
ensola e pari ad “L

/2” per schem
i statici di doppio incastro (dove 

L
 è l’altezza dell’elem

ento). Il term
ine Z rappresenta la posizione dell’asse neutro e il 

term
ine Z!  il copriferro delle arm

ature.  
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Il m
etodo U

C
SD

-M
O

D
 è stato derivato da risultati ottenuti parzialm

ente da prove 
sperim

entali effettuate su colonne cave. In fase di progettazione gli autori raccom
andano di 

ridurre il valore della resistenza del contributo del calcestruzzo e del contributo dato dal 
carico 

assiale 
per 

un 
fattore 

0.85 
e 

di 
utilizzare 

nel 
calcolo 

del 
contributo 

fornito 

dall’acciaio un angolo di inclinazione delle fessure pari a ��ë��. 
N

el calcolo del contributo del calcestruzzo l’area effettiva di taglio xÚ�  può essere 
considerata pari a ���x�  per sezioni piene e pari ai seguenti valori per sezioni cave: 

Y�=©C AsPq�}VPC �Wf *
 

Y�=©A«CA}VPC ������ {� 6È #.D #; 
dove  È

 e D sono rispettivam
ente il raggio esterno ed interno della sezione circolare cava. 

Il param
etro " nel calcolo del contributo del calcestruzzo tiene in considerazione 

l’effetto degradante della resistenza associato alla duttilità. Il suo valore è funzione della 

duttilità di spostam
ento  ¶¼  ed è determ

inato attraverso la seguente Figura 17.3: 

�
F

igura 17.3 – A
ndam

ento del param
etro γγγ γ nel m

odello U
C

SD
 

 

Infine, i param
etri à�#�$ tengono in considerazione il rapporto di form

a dell’elem
ento 

e la quantità di arm
atura longitudinale presente nella sezione. 

����ÇT�ë. DX Ç���� 
��������¥V Ç���� 

 U
tilizzando le form

ule sopra esposte si ottengono le seguenti com
ponenti di resistenza 

secondo il m
odello U

C
SD

-M
O

D
: 

 

�A �T�ñ Ô�A Õ6���Y�= ;�
 

   221,27    kN
 

�� � Y¤ �3 6X.�Z! �Âs .Z ;
\

ÏÐ���
 

1.049,41    kN
 

�� �� 6X.Z ;�� �
 

   262,20    kN
 

V
R

d,tot  =  
1.533,88    kN
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L
e form

ule riportate al cap. 4 delle N
T

C
2008 di cui al D

.M
. 14.01.2008 consentono di 

determ
inare la resistenza al taglio di elem

enti in c.c.a. a sviluppo lineare senza specifica 

arm
atura a taglio (Ò
ß ) o con specifica arm

atura a taglio considerando il m
inim

o valore tra 

il m
eccanism

o “taglio-trazione” (Ò
Úß ) o “taglio-com
pressione” (Ò
¿ß ). 

Per poter applicare le form
ule di norm

a per la determ
inazione di tali com

ponenti 
occorre discretizzare la parete circolare in pareti lineari. 

In prim
a approssim

azione si è ipotizzato di suddividere la parete circolare in quattro 
pareti lineari, due per ciascuna direzione principale, suddividendo la circonferenza in 4 
quadranti com

e m
ostrato in Figura 17.4. 

�
F

igura 17.4 – D
iscretizzazione torri cilindriche a sezione circolare 

 Il calcolo della resistenza al taglio per elem
enti privi di specifica arm

atura è data dalla 
seguente form

ula: 

Ò
ß �õ�©��%S% 6"!!%�ä %�Ik ; J<
íI

��©��%hA� �%Wf %*§ø ª«q ��©��%hA� ù%Wf %*
       (17.4) 

dove:  
 

S��� 6����* ; "�#Ç�
 

 
 

� ª«q ��©�ë�%S 5�#%�A_ "�# 

 
 

¥V � Y�V6Wf %* ;
»

 

 
 

hA� � '>/YA » 
 Il calcolo della resistenza a taglio per elem

enti con specifica arm
atura al taglio è 

invece dato dalle seguenti due form
ule: 
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 Ò
Úß ��©�%2% z�Ú́ %�3/ % 6Zt|T�Zt|� ;%\]^T

  �����
�����������(17.5) 

 
 

 
 Ò
¿ß ��©�%2%Wf %TA %�ÍA/ % 6As�UBAs�� ;

6"BAs� F� ;
   �

�
�����������(17.6) 

Ò
ß �ôÎ� �Ò
Úß jÒ
¿ß � 
  U

tilizzando i dati geom
etrici e di arm

atura inerenti la torre di controventam
ento n°1 si 

ottengono i seguenti valori di resistenza: 
 

E
lem

enti privi di arm
atura specifica al taglio 

Ò
ß 6�� ;����©����
�

Ò
ß©�°� 6� ;�����©����
�

Ò
ß 6�� ;����©����
 

Ò
ß 6�� ;����©����
 

Ò
ß©�°� 6� ;�����©����
 

Ò
ß 6�� ;����©����
 

 

E
lem

enti con arm
atura specifica al taglio 

M
eccanism

o “T
aglio – T

razione” 

Ò
Úß 6�� ;����©�����
�

Ò
Úß©�°� 6� ;���ë��©�����
�

Ò
Úß 6�� ;��ë�©�����
 

Ò
Úß 6�� ;����©�����
 

Ò
Úß©�°� 6� ;���ë��©�����
 

Ò
Úß 6�� ;��ë�©�����
 

 

E
lem

enti con arm
atura specifica al taglio 

M
eccanism

o “T
aglio – C

om
pressione” 

Ò
¿ß 6�� ;������©�����
�Ò
Úß©�°� 6� ;����ë�©�����

�
Ò
¿ß 6�� ;���ë��©�ë���

 

Ò
¿ß 6�� ;������©�����
 Ò
Úß©�°� 6� ;����ë�©�����

 
Ò
¿ß 6�� ;���ë��©�ë���

 
 L

’arm
atura 

orizzontale 
presente 

nelle 
torri 

di 
controventam

ento 
si 

ritiene 
essere 

efficace nei confronti della resistenza al taglio poiché presente con regolarità, ad interasse 
costante e legature tra arm

ature di parete interna e di parete esterna in num
ero sufficiente a 

garantirne una effettiva collaborazione. 
Pertanto la resistenza a taglio, in entram

be le direzioni principali della torre risulta data 
dalla resistenza al m

eccanism
o “T

aglio-T
razione” e risulta pari a 1.380,42 kN

. 
L

a resistenza al taglio delle torri di controventam
ento a sezione circolare determ

inata 
attraverso la discretizzazione sopra esposta porta a risultati paragonabili a quelli ottenuti 
dal m

odello U
C

SD
-M

O
D

, con differenze di circa il 10%
. 

Pertanto, 
per 

la 
determ

inazione 
della 

resistenza 
al 

taglio 
delle 

torri 
di 

controventam
ento a sezione circolare si procederà attraverso la discretizzazione degli 

sviluppi circolari delle torri in pareti lineari con conseguente applicazione delle form
ule da 

norm
ativa.      



V
A

L
U

T
A

Z
IO

N
E

 D
E

L
L

A
 R

ISPO
S

T
A

 S
ISM

IC
A

 D
I E

D
IF

IC
I E

S
IST

E
N

T
I A

L
T

I IN
 C.A

. A
 P

A
R

E
T

I S
ISM

O
-R

E
S

IS
T

E
N

T
I. 

U
N

 E
SE

M
PIO

: L
A

 S
E

D
E

 D
E

L
L

A
 R

E
G

IO
N

E
 E

M
IL

IA
-R

O
M

A
G

N
A

 

�

216�
�

N
ella 

T
abella 

17.1 
si 

riepilogano 
le 

resistenze 
al 

taglio 
delle 

varie 
torri 

di 
controventam

ento 
della 

struttura 
sottoposta 

a 
verifica, 

calcolate 
con 

il 
m

etodo 
sopra 

esposto. 
  

T
orre 

R
esistenza a T

aglio dir. X
 

[kN
] 

R
esistenza a T

aglio dir. Y
 

[kN
] 

1 
��ë��©�� 

��ë��©�� 
2 

���ë�©�� 
���ë�©�� 

3 
���ë�©�� 

���ë�©�� 
4 

�����©�� 
�����©�� 

6 
��ë��©�� 

��ë��©�� 
7 

���©�� 
�����©ë� 

8 
���©�� 

�����©�� 
9 

��ë��©�� 
��ë��©�� 

10 
���ë�©�� 

���ë�©�� 
11 

�����©ë� 
��ë��©�� 

12 
ë����©�� 

ë�ë��©�� 
T

abella 17.1 – R
esistenza a taglio delle torri di controventam

ento 
�

17.3 
C

apacità resistente degli accoppiatori sism
ici 

 C
om

e già più volte anticipato nei capitoli precedenti nell’edificio oggetto di verifica di 
vulnerabilità sism

ica sono presenti degli accoppiatori sism
ici a collegam

ento del corpo 
frontale a 8 livelli con la torre principale posteriore a 18 livelli. 

T
ali sistem

i di accoppiam
ento tra le due differenti strutture sono stati dim

ensionati 
attraverso un’analisi sism

ica dinam
ica del fabbricato effettuata nel 1990 a lavori strutturali 

praticam
ente ultim

ati. 
Si riporta di seguito la capacità portante, in term

ini di forza m
assim

a trasm
issibile, 

degli accoppiatori sism
ici installati sul fabbricato dedotta dalle specifiche di progetto 

originale e dalle tavole di m
ontaggio dei ritegni sism

ici. 

 A
ccoppiatore 

L
ivello 

A
 

[ton.] 
B

 
[ton.] 

C
 

[ton.] 

     8 
2x100 

2x100 
2x100 

     7 
100 

100 
100 

     6 
30 

30 
30 

     5 
30 

30 
30 

     4 
20 

20 
20 

     3 
20 

20 
20 

     2 
20 

20 
20 

     1 
- 

- 
- 

T
abella 17.2 – R

esistenza degli accoppiatori sism
ici 
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Si riporta di seguito una sezione longitudinale di un accoppiatore sism
ico installato in 

cui sono riportate anche le caratteristiche geom
etriche dello stesso. 

�
F

igura 17.5 – C
aratteristiche geom

etriche accoppiatore sism
ico  

 �17.4 
C

apacità resistente della torre di controvento 11 a quota 37.16 m
etri 

 

Il 
sistem

a 
di 

controvento 
del 

fabbricato 
è 

costituito 
essenzialm

ente 
da 

m
ensole 

incastrate 
al 

piede. 
T

ale 
schem

a 
statico, 

infatti, 
è 

giustificato 
dall’andam

ento 
delle 

sollecitazioni all’interno dei controventi stessi (si veda § 16.2.1). 
L

’analisi della capacità resistente dei controventi, riportata al § 17.1 con riferim
ento al 

m
om

ento resistente e al § 17.2 con riferim
ento al taglio resistente, è stata effettuata 

considerando 
la 

sezione 
di 

base 
degli 

stessi, 
zona 

in 
cui 

si 
avranno 

le 
m

assim
e 

sollecitazioni. 
T

uttavia, la presenza di una forte irregolarità geom
etrica della struttura a quota 37.16 

m
etri, quota alla quale il corpo basso presente sul fronte dell’edificio term

ina, provoca una 
concentrazione delle sollecitazioni con il consecutivo loro aum

ento. 
L

a torre di controvento che m
aggiorm

ente subisce l’influsso di tale irregolarità è la 
torre 

n° 
11, 

alla 
quale 

sono 
collegati 

gli 
accoppiatori 

sism
ici 

trattati 
al 

paragrafo 
precedente. 

L
a 

sezione 
geom

etrica 
della 

torre 
di 

controvento 
non 

subisce 
sostanzialm

ente 
variazioni se non di carattere locale. V

iceversa, l’arm
atura presente all’interno dim

inuisce 
progredendo verso la som

m
ità della torre e una variazione della stessa è concentrata 

proprio a quota 37.16 m
etri da terra. 

A
ll’interno dell’A

L
L

E
G

A
T

O
 “A

” è riportato lo sviluppo in altezza della torre n° 11 
con la distinta delle arm

ature presenti. 
In generale la torre presenta un’arm

atura verticale com
posta da: 
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- 
In tutte le pareti a sviluppo lineare di spessore 20 cm

: Φ
12/15 cm

 costante per 
tutta l’altezza della torre; 

- 
N

elle pareti a sviluppo lineare di spessore 40 cm
: fino a quota 37,16 m

etri 

Φ
16/15 cm

; da quota 37,16 m
etri a quota 44,44 m

etri Φ
14/15 cm

; da quota 

44,44 m
etri a quota 69,92 m

etri Φ
12/15 cm

; 

- 
N

elle pareti a sviluppo sem
i-circolare: fino a quota 37,16 m

etri Φ
16/15 cm

; da 

quota 37,16 m
etri a quota 44,44 m

etri Φ
14/15 cm

; da quota 44,44 m
etri a 

quota 69,92 m
etri Φ

12/15 cm
; 

- 
A

gli incroci tra parti e alle estrem
ità delle stesse: fino a quota 37,16 m

etri 

Φ
20; da quota 37,16 m

etri a quota 44,44 m
etri Φ

18; da quota 44,44 m
etri a 

quota 69,92 m
etri Φ

16; 
C

on riferim
ento all’arm

atura orizzontale diffusa, invece, è presente solam
ente una 

variazione a quota 44,44 m
etri in cui si passa da Φ

10/15 cm
 a Φ

8/15 cm
. 

D
i seguito si riporta il M

om
ento R

esistente (Figura 17.6 e Figura 17.7) ed il T
aglio 

R
esistente della torre n° 11 calcolato alla quota di 37.16 m

etri da terra, punto in cui sono 
presenti le concentrazioni di sollecitazione anzi dette. 

I valori resistenti di m
om

ento e taglio risultano i seguenti: 

 } ��B���������S'ê
               } ��g���������S'ê

 
 

 } ��B��ë������S'ê
               } ��g��ë������S'ê

 
 

�ò/ �������©ë��S'
                �ò/ ������ë©���S'

                      
   

�
F

igura 17.6 – C
onfronto M

om
ento resistente M

xx tra quota 0 e quota 37,16 m
etri T

orre 11 
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�
F

igura 17.7 - C
onfronto M

om
ento resistente M

yy tra quota 0 e quota 37,16 m
etri T

orre 11 
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18.   D
eterm

inazione dell’accelerazione sism
ica di collasso 

 N
el presente capitolo saranno confrontate le sollecitazioni agenti sulla struttura con le 

relative resistenze degli elem
enti strutturali principali e nei casi di verifica negativa sarà 

scalata l’accelerazione sism
ica di progetto determ

inando il T
em

po di R
itorno m

inim
o 

“T
R

,m
in ” del terrem

oto di progetto che provoca il raggiungim
ento dello Stato L

im
ite di 

salvaguardia della V
ita (S

L
V

). 

In generale, per tutte le m
odalità di crisi esam

inate, si è definito un coefficiente 
denom

inato “IS  – Indice di Sicurezza” definito com
e segue: 

@� � ��[ê�^*��
��é�Z]t�

 

T
ale indice risulterà m

aggiore di uno nel caso di elem
enti/m

eccanism
i non verificati, 

viceversa risulterà inferiore all’unità nel caso di elem
enti/m

eccanism
i la cui verifica risulti 

soddisfatta.   
 18.1 

V
erifica a flessione deviata alla base delle torri di controvento 

 L
a verifica a flessione deviata sarà condotta attraverso la form

ula sotto riportata, 
proposta dalla norm

ativa vigente. 

 
 

 
 

      � ²µ�û²W�û � ���� ²µYû²WYû � �Ç�
       

 
 

        (18.1) 

 dove 
il 

coefficiente à
 

è 
funzione 

della 
geom

etria 
della 

sezione 
e 

del 
grado 

di 
com

pressione 
della 

stessa. 
L

a 
norm

ativa 
italiana 

non 
specifica 

alcun 
valore 

di 
tale 

coefficiente 
m

a 
consente 

di 
utilizzare 

un 
valore 

unitario 
in 

assenza 
di 

specifiche 
valutazioni. L

’E
urocodice 2 indica invece valori com

presi tra 1 e 2.  
N

el caso in esam
e, vista la particolare form

a degli elem
enti strutturali ed il basso 

grado di carico verticale che agisce sugli stessi, in virtù del fatto che la loro funzione è 
essenzialm

ente 
di 

controvento 
delle 

strutture 
adibite 

a 
portare 

a 
terra 

i 
carichi 

gravitazionali, il coefficiente à
 è stato assunto unitario. 

N
ella Figura 18.1 si riporta una sintesi degli indici di sicurezza IS  per ciascuna torre di 

controvento e per entram
be le direzioni principali di sollecitazione. 

�
F

igura 18.1 -  Indici di Sicurezza I
S  a flessione deviata delle torri di controvento 
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D
a quanto em

erso dalle verifiche a flessione deviata delle torri di controvento risulta 
che non vengano garantite le condizioni di sicurezza per tutte le strutture e pertanto la 
struttura non può essere considerata verificata al terrem

oto di progetto avente T
em

po di 
R

itorno T
R  pari a 949 anni. 

D
ai risultati ottenuti risulta che l’indice di sicurezza IS  m

edio più elevato si ottiene 
quando la direzione di sollecitazione prevalente è la direzione X

. Secondo tale direzione, 
infatti, 

vengono 
am

plificati 
m

aggiorm
ente 

gli 
effetti 

torsionali 
dell’edificio, 

con 
conseguente m

aggiore cim
ento delle torri di controventam

ento posizionate a m
aggior 

distanza dal centro di rotazione dell’intero fabbricato. In particolare risentono di tali effetti 
le torri n. 1, 2, 9, 10 e 12. 

Il m
inor grado di sicurezza si ottiene per la torre n° 2 dove l’indice IS  è pari a 1,527.  

C
om

e precedentem
ente anticipato, con riferim

ento alla torre con il m
inor grado di 

sicurezza, si procederà a scalare l’azione sism
ica di progetto fino ad arrivare all’unità di 

tale indice IS  e di conseguenza sarà determ
inato il T

em
po di R

itorno T
R  del terrem

oto che 
provoca il raggiungim

ento dello Stato L
im

ite di salvaguardia della V
ita.  

Il 
procedim

ento 
anzidetto, 

avendo 
eseguito 

un’analisi 
di 

tipo 
lineare, 

avverrà 

sem
plicem

ente scalando l’azione sism
ica di progetto w�©·Ûó . 

 

�
©·Ûó ������^^]�
�

�
©Ì�� ������^^]�
	 

 

 

w�©·Ûó ��©����|
 

����������w�©��Ò � w�©?Îá�� � �©����©��� ��©�ë��|
 

 Pertanto gli indici di sicurezza sism
ica nei confronti del raggiungim

ento dello Stato 
L

im
ite di salvaguardia della V

ita per rottura a pressoflessione deviata risultano i seguenti. 

�|� � �w�©Ì���w�©·Ûó � �©�ë�
�©��� ��©����������©����

 ��W � �
©Ì���
©·Ûó � ������ ��©ë����������ë�©����
  18.2 

V
erifica a taglio alla base delle torri di controvento 

 L
a 

verifica 
a 

taglio 
sarà 

condotta 
attraverso 

il 
confronto 

per 
ciascuna 

direzione 
principale di sollecitazione, attraverso il confronto tra resistenza e sollecitazione secondo la 
form

ula sotto riportata. 

 
 

 
 

 
      � �µû�Wû �Ç�                  

 
 

         (18.2) 

N
ella Figura 18.2 si riporta una sintesi degli indici di sicurezza IS  per ciascuna torre di 

controvento e per entram
be le direzioni principali di sollecitazione. 

D
a quanto em

erso dalle verifiche a taglio delle torri di controvento risulta che non 
vengano garantite le condizioni di sicurezza per tutte le strutture e pertanto la struttura non 
può essere considerata verificata al terrem

oto di progetto avente T
em

po di R
itorno T

R  pari 
a 949 anni. D

ai risultati ottenuti risulta che l’indice di sicurezza IS  m
edio più elevato si 

ottiene quando la direzione di sollecitazione prevalente è la direzione Y
.  
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Il m
inor grado di sicurezza si ottiene, invece, per sollecitazione prevalente in direzione 

X
 nella torre n° 11 dove l’indice IS  è pari a 3,72. 

�
F

igura 18.2 - Indici di Sicurezza I
S  a taglio delle torri di controvento 

C
om

e già m
ostrato, nel caso di verifiche a flessione deviata delle torri di controvento, 

si 
riporta, 

per 
la 

verifica 
a 

taglio, 
il 

valore 
dell’accelerazione 

che 
provoca 

il 
raggiungim

ento dello Stato L
im

ite di salvaguardia della V
ita e il corrispettivo T

em
po di 

R
itorno. 

   
�
©·Ûó ������^^]�

�
�
©Ì�� �ë���^^]�

	 
 


 
w�©·Ûó ��©����|

 
����������w�©��Ò � w�©?Îá�� � �©���ë©�� ��©����|

 

  18.3 
V

erifica della torre di controvento n. 11 a quota 37,16 m
etri 

 

O
sservando l’andam

ento delle sollecitazioni nella torre di controvento n. 11, si sono 
potute 

osservare 
concentrazioni 

di 
sforzi 

e 
pertanto, 

pur 
risultando 

il 
sistem

a 
sostanzialm

ente pendolare si riportano di seguito le verifiche a flessione e taglio a quota 
37,16 m

etri della torre in questione. 
Flessione D

eviata sollecitazione prevalente in dir. X
: 

� ������©ë�
������� ���� ����ë�ë©ë�

�ë����� ���©�� 
Flessione D

eviata sollecitazione prevalente in dir. Y
: 

� �������©��
������� ���� ������©��

�ë����� ���©�ë 
T

aglio sollecitazione prevalente in dir. X
: 

� �����©ë�
�����©ë� ���©�� 

T
aglio sollecitazione prevalente in dir. Y

: 

� �����ë©��
����ë©�� ���©�� 
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C
onfrontando i valori appena riportati con quelli ottenuti alla base della torre di 

controvento esposti in Figura 18.1 ed in Figura 18.2 si rileva che nei confronti della 
flessione deviata il coefficiente di sicurezza è m

igliorato m
entre nei confronti del taglio ciò 

non accade.  
 18.4 

V
erifica degli accoppiatori sism

ici 
 

L
a verifica degli accoppiatori sism

ici avverrà tram
ite il confronto tra la sollecitazione 

m
assim

a a cui dovrebbero resistere e la sollecitazione m
assim

a sopportabile dagli stessi. 
L

a verifica sarà condotta con la seguente form
ula. 

  
 

 
 

 
 

 
       � VµûVWû �Ç�    

    
 

 
         (18.3) 

 N
ella Figura 18.3 e Figura 18.4 sono riportati gli indici di sicurezza IS  per ciascun 

accoppiatore sism
ico e per entram

be le direzioni principali di sollecitazione. 
 

�
F

igura 18.3 – Indici di Sicurezza I
S  degli accoppiatori sism

ici con sollecitazione prevalente X 
 

�
F

igura 18.4 – Indici di Sicurezza I
S  degli accoppiatori sism

ici con sollecitazione prevalente X 
 D

a quanto em
erso dalle verifiche degli accoppiatori sism

ici risulta che non vengano 
garantite le condizioni di funzionalità degli stessi durante l’evento sism

ico e pertanto non è 
possibile assum

ere che la struttura sia verificata al terrem
oto di progetto.  

Inoltre, la m
ancata verifica di tali elem

enti fa si che venga a decadere il principio di 
funzionam

ento 
globale 

dell’intera 
struttura. 

Infatti 
la 

rottura 
di 

questi 
elem

enti 
non 

garantisce più che il corpo frontale a 8 livelli interagisca, in am
bito sism

ico, com
e un 

tutt’uno con il corpo posteriore a 18 livelli. 
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Il T
em

po di R
itorno del terrem

oto di progetto che fa pervenire a rottura tali elem
enti 

risulta estrem
am

ente basso ed inferiore al m
inim

o concesso da norm
ativa ossia 30 anni . 

 18.5 
C

onclusioni in m
erito ai risultati ottenuti 

 

P
er quanto m

ostrato in precedenza il grado di sicurezza nei confronti dell’azione 
sism

ica dell’edificio in esam
e risulta estrem

am
ente basso.  

C
iò che si può concludere dopo la verifica delle torri di controvento, unici elem

enti 
resistenti nei confronti delle azioni orizzontali, è che le stesse possiedono una buona 
capacità flessionale fornendo, anche nel caso peggiore, un buon rapporto tra capacità e 
dom

anda.  
D

a sottolineare che non tutte le torri di controvento risultano sofferenti a flessione 
anche considerando l’azione sism

ica di progetto. In generale risultano particolarm
ente 

sollecitate le torri più distanti dalla zona centrale dell’edificio, m
entre risultano verificate 

in am
bo le direzioni principali di sollecitazione le torri n. 3, 4 e 6.  

D
iscorso 

differente 
occorre 

fare 
per 

la 
resistenza 

a 
taglio 

delle 
stesse 

torri 
di 

controvento. Per la sollecitazione tagliante si è registrato un grado di sicurezza m
olto 

m
inore m

a perlopiù concentrato solo su alcuni elem
enti strutturali, nella fattispecie le torri 

più alte ossia le torri 11 e 12. L
e rim

anenti torri, quelle cilindriche a sezione circolare, 
hanno m

ostrato, pur non risultando verificate, coefficienti di sicurezza prossim
i all’unità. 

L
a 

verifica 
effettuata 

a 
quota 

37,16 
m

etri, 
quota 

alla 
quale 

è 
presente 

la 
forte 

irregolarità geom
etrica in elevazione rappresentata dall’interruzione dello sviluppo del 

corpo frontale a 8 piani, ha m
ostrato com

e, anche a questa quota, la torre di controvento n° 
11 risulta non risulti verificata ne a flessione ne tantom

eno nei confronti del taglio. 
Particolare attenzione deve essere posta sulla verifica degli accoppiatori sism

ici che 
rappresentano lo strum

ento per garantire il com
portam

ento sism
ico globale ipotizzato. U

n 
cedim

ento di tali elem
enti provocherebbe la suddivisione del’edificio in due strutture, la 

torre alta posteriore (18 livelli) ed il corpo basso anteriore (8 livelli). Q
uanto m

ostrato in 
m

erito 
allo 

stato 
di 

sollecitazione 
degli 

accoppiatori 
sism

ici 
installati 

porta 
alla 

consapevolezza della com
pleta inadeguatezza di tali elem

enti all’azione sism
ica di progetto 

secondo l’attuale norm
ativa.  

D
a 

sottolineare 
che, 

per 
quanto 

rinvenuto 
in 

term
ini 

di 
docum

entazione 
di 

m
anutenzione degli accoppiatori sism

ici, risulta che per gli stessi fossero prescritti tre gradi 
di m

anutenzione, uno annuale di tipo visivo, uno ogni cinque anni di tipo visivo e 
m

eccanico con serratura e ingrassaggio di alcune com
ponenti ed uno ogni dieci anni con 

sm
ontaggio degli elem

enti e com
pleta revisione in stabilim

ento. A
d oggi risulta agli atti ed 

eseguito un solo controllo visivo, neanche di tutti gli accoppiatori installati, eseguito nel 
1999 da tecnici della T

E
S

IT
 PR

E
C

O
M

PR
E

SSIO
N

E
.  

Per questo m
otivo non è possibile nem

m
eno garantire che il funzionam

ento degli 
elem

enti avvenga ancora com
e ipotizzato all’epoca del progetto. 
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19. Ipotesi di sostituzione degli accoppiatori sism
ici 

 I risultati m
ostrati in precedenza sono stati ottenuti attraverso una m

odellazione degli 
accoppiatori 

sism
ici 

ipotizzati 
ad 

infinita 
rigidezza 

assiale. 
Ipotesi 

che 
provoca 

la 
m

assim
izzazione delle sollecitazioni negli stessi elem

enti. 
U

na m
odellazione più reale di tali elem

enti avviene attraverso l’inserim
ento di una 

rigidezza assiale finita basata sulle caratteristiche degli stessi elem
enti.  

T
uttavia l’im

possibilità a procedere allo sm
ontaggio di un num

ero significativo di 
accoppiatori per procedere a prove di carico per determ

inarne le caratteristiche m
eccaniche 

unita alla com
pleta perdita di docum

entazione inerente gli stessi strum
enti per via del 

fallim
ento della ditta produttrice non ha consentito di indagare m

aggiorm
ente le vere 

caratteristiche degli accoppiatori sism
ici attualm

ente installati. 
L

a 
m

odellazione 
m

atem
atica 

dell’accoppiatore 
sism

ico 
avviene 

attraverso 
l’inserim

ento di una m
olla ad elevata rigidezza. 

L
’entità della rigidezza di tale dispositivo è funzione della com

prim
ibilità del fluido 

contenuto all’interno dello stesso e anche della tem
peratura di esercizio.  

 

 

 

F
igura 19.1 – C

urva carico-spostam
ento ottenuta da prova di carico  

su accoppiatore sism
ico F

IP
 con capacità 900 kN  

 L
a rigidezza “K

” della m
olla con cui si discretezza l’accoppiatore sism

ico può essere 
stim

ata approssim
ativam

ente dividendo la forza nom
inale per il 5%

 dello spostam
ento 

am
m

issibile, com
e riportato in m

olti docum
enti scientifici di riferim

ento. 
Prove sperim

entali eseguite presso i laboratori FIP-Industriale hanno m
ostrato che 

usualm
ente, per le tem

perature di esercizio a cui operano i dispositivi, la rigidezza è data 
dal rapporto tra forza nom

inale del dispositivo e una percentuale dello spostam
ento 

am
m

issibile variabile tra il 4%
 ed il 6%

.  
Infine, la presenza di un giunto strutturale di m

odesta dim
ensione (circa 10 cm

) che 
non consente quindi di contem

plare spostam
enti rilevanti fa si che non possano essere 

contem
plate 

tipologie 
di 

accoppiatori 
sism

ici 
che 

aum
entino 

le 
caratteristiche 

di 
sm

orzam
ento della struttura oltre a quelle convenzionali del 5%

.  
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19.1 
M

odellazione accoppiatori esistenti con rigidezza finita 
 

A
l fine di ottenere un prim

o risultato sull’effettivo grado di sollecitazione degli 
accoppiatori sism

ici installati si sono m
odellati gli stessi associandogli una rigidezza “k” 

dedotta secondo quanto esposto in precedenza. 

 
 

 
 

��
VWû

O�%6ÚA�Û¿°·Ú|�&ÛÚ�°ÜA;   
 

 
 

         (19.1) 

 A
ccoppiatore 1000 kN

 
���������ôô

 
A

ccoppiatore   300 kN
 

���������ôô
 

A
ccoppiatore   200 kN

 
����������ôô

 
  Si riportano di seguito le sollecitazioni affidate agli accoppiatori sism

ici m
odellando 

gli stessi con rigidezza assiale finita. 
 

�
F

igura 19.2 – Indici di Sicurezza I
S  degli accoppiatori sism

ici con rigidezza finita e sollecitazione prevalente X 
 

�
F

igura 19.3 – Indici di Sicurezza I
S  degli accoppiatori sism

ici con sollecitazione prevalente Y
 

 R
isulta 

evidente 
com

e 
la 

deform
abilità 

assiale, 
ora 

m
odellata, 

concessa 
agli 

accoppiatori sism
ici, fa dim

inuire notevolm
ente le sollecitazioni ad essi affidate rispetto ai 

valori m
ostrati in Figura 18.3 e Figura 18.4 pur tuttavia non risultando ancora verificati. 

V
olendo utilizzare gli indici di sicurezza ottenuti da quest’analisi per determ

inare il tem
po 

di ritorno del terrem
oto che induce la crisi del prim

o accoppiatore si ha che l’accelerazione 
associata all’indice di sicurezza m

aggiore (3,18) è pari a  0,067g, a cui corrisponde un 
terrem

oto avente T
R  =

 51 anni, leggerm
ente superiore rispetto a quanto ottenuto al § 18.4 

in cui risultava un tem
po di ritorno T

R  pari a 30 anni.  
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L
a m

odellazione effettuata è stata utilizzata per il dim
ensionam

ento degli accoppiatori 
sism

ici nell’ipotesi di una loro sostituzione. 
Invece, 

con 
riferim

ento 
al 

com
portam

ento 
dinam

ico 
globale 

della 
struttura, 

la 
m

odellazione effettuata ha fatto registrare, nei confronti della flessione deviata e del taglio 
alla base, un lieve peggioram

ento delle condizioni di sicurezza delle torri di controvento a 
sezione 

circolare 
prossim

e 
agli 

accoppiatori 
sism

ici 
(3, 

4, 
6, 

7 
e 

8), 
un 

leggero 
m

iglioram
ento delle condizioni di sicurezza per le rim

anenti torri di controvento a sezione 
circolare (1, 2, 9 e 10). V

iceversa, per le torri di controvento della torre a 18 piani si è 
ottenuto un m

iglioram
ento delle condizioni della torre vicina agli accoppiatori sism

ici 
(torre 11) ed un peggioram

ento della torre lontana dagli accoppiatori (torre 12). 
  19.2 

M
odellazione struttura con nuovi accoppiatori sism

ici  
 Sulla base degli sforzi registrati sugli accoppiatori sism

ici installati (m
ostrati nelle 

precedenti figure) si sono dim
ensionati i seguenti dispositivi sism

ici da sostituire a quelli 
presenti. Q

uota 
Posizione D

ispositivo Sism
ico 

[m
] 

A
 

B
 

C
 

+
 37.16 

2x  3000kN
/100m

m
 

2x  3000kN
/100m

m
 

2x  3000kN
/100m

m
 

+
 33.52 

2x  2000kN
/100m

m
 

2x  2000kN
/100m

m
 

2x  2000kN
/100m

m
 

+
 29.88 

2x  1000kN
/100m

m
 

2x  1000kN
/100m

m
 

2x  1000kN
/100m

m
 

+
 26.24 

1000kN
/100m

m
 

1000kN
/100m

m
�

1000kN
/100m

m
�

+
 22.60 

400kN
/100m

m
 

400kN
/100m

m
�

400kN
/100m

m
�

+
 18.96 

400kN
/100m

m
�

400kN
/100m

m
�

400kN
/100m

m
�

+
 15.32 

400kN
/100m

m
�

400kN
/100m

m
�

400kN
/100m

m
�

T
abella 19.1 – R

esistenza nom
inale nuovi accoppiatori e spostam

enti m
assim

i am
m

issibili 

L
a rigidezza “k” dei nuovi dispositivi è riportata di seguito: 

A
ccoppiatore  3000 kN

 
�����������ôô

 
A

ccoppiatore  2000 kN
 

������������ôô
 

A
ccoppiatore  1000 kN

 
������������ôô

 
A

ccoppiatore    400 kN
 

������������ôô
 

 L
a rielaborazione del m

odello num
erico dell’edificio ipotizzando l’installazione dei 

sopra richiam
ati dispositivi di vincolo dinam

ico ha portato alla definizione di nuove 
sollecitazioni riguardanti gli elem

enti di controvento. 
T

ali sollecitazioni inerenti il M
om

ento Flettente ed il T
aglio con le relative verifiche di 

sicurezza sono riassunte nelle tabelle seguenti (Figura 19.4, Figura 19.5). 
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�
F

igura 19.4 – Indici di Sicurezza I
S  a flessione deviata delle torri di controvento                                                   

nell’ipotesi di sostituzione degli accoppiatori sism
ici�

�
 

 
    F

igura 19.5�– Indici di Sicurezza I
S  a taglio delle torri di controvento  

 
 

   
 

nell’ipotesi di sostituzione degli accoppiatori sism
ici  

Pertanto dagli indici di Sicurezza nei confronti delle flessione deviata e del taglio 
appena riportati, è possibile determ

inare l’accelerazione sism
ica di collasso della struttura 

per entram
bi i m

eccanism
i e, più in generale, l’accelerazione m

inim
a di collasso. 

C
on specifico riferim

ento alla torre di controvento n.11, a livello della copertura del 
corpo 

principale 
(quota 

37,16 
m

etri), 
il 

coefficiente 
di 

sicurezza 
nei 

confronti 
della 

flessione 
deviata 

è 
sostanzialm

ente 
unitario 

m
entre 

nei 
confronti 

della 
sollecitazione 

tagliante è ancora superiore all’unità e, più precisam
ente pari a circa 1,70.  

F
L

E
S

S
IO

N
E

 

�
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Per quanto m
ostrato si possono pertanto riassum

ere i T
em

pi di R
itorno T

R
,SL

V  del 
terrem

oto di progetto che portano al raggiungim
ento dello Stato L

im
ite di salvaguardia 

della V
ita S

L
V

 nell’ipotesi di sostituzione degli accoppiatori sism
ici. T

ali valori sono 
riportati nella seguente T

abella 19.2. 

Sollecitazione 
IS,m

ax  
a

g,S
L

V  
T

R
,SL

V  
[-] 

[g] 
[anni] 

Flessione T
orri 

1,53 
0,137 

290 
T

aglio T
orri 

2,84 
0,074 

70 
T

abella 19.2 – T
em

po di R
itorno T

R
,SL

V  che provoca il raggiungim
ento dello SL

V
 

�I m
odelli realizzati hanno dim

ostrato la funzione prim
aria degli accoppiatori sism

ici 
disposti a collegam

ento dei due corpi di fabbrica aventi altezze differenti.  
N

ella T
abella 19.3 sono riportati i risultati principali che m

ostrano com
e la variazione 

di m
odellazione eseguita sugli accoppiatori sism

ici porti a risultati abbastanza differenti in 
term

ini di resistenza all’azione sism
ica per quanto riguarda la verifica a T

aglio. Infatti, la 
deform

abilità assiale degli accoppiatori perm
ette di dim

inuire la sollecitazione di taglio 
nella torre n°11, appartenente al corpo più alto e a cui convergono gli accoppiatori stessi.  

 
R

igidezza infinita 
(accoppiatori sism

ici esistenti) 
R

igidezza finita     
(accoppiatori sism

ici sostituiti) 

Sollecitazione 
IS,m

ax  
a

g,S
L

V  
T

R
,SL

V  
IS,m

ax  
a

g,S
L

V  
T

R
,SL

V  
[-] 

[g] 
[anni] 

[-] 
[g] 

[anni] 
Flessione T

orri 
1,527 

0,137 
290 

1,511 
0,137 

290 
T

aglio T
orri 

3,72 
0,056 

38 
2,51 

0,074 
70 

 

T
abella 19.3 –�C

onfronto tra risultati ottenuti m
odellando gli accoppiatori com

e infinitam
ente rigidi e con 

rigidezza finita 

�

19.3 
T

em
pi di intervento sull’im

m
obile 

 

L
a valutazione di sicurezza, rappresenta solo l’inizio di un percorso fatto di iterazioni 

successive, che vedono i C
om

m
ittenti, pubblici o privati, protagonisti di un processo 

“iterativo” insiem
e ai tecnici incaricati, volto a valutare lo stato di salute della costruzione 

(anche al di là dei convenzionalism
i im

posti dalle norm
e, spesso stringenti e non del tutto 

idonei), a valutare le esigenze dello stesso C
om

m
ittente, a valutare le eventuali lim

itazioni 
d’uso e/o le m

odalità per un uso “oculato” e, infine, a valutare gli eventuali interventi che 
offrano il m

iglior rapporto benefici-costi, tenendo conto di tutte le esigenze tecniche, 
econom

iche ed organizzative em
erse nel corso di tale processo iterativo. 

In altre parole, i C
om

m
ittenti devono acquisire consapevolezza dell’esistenza di un 

“rischio sism
ico” e del fatto che tale rischio debba “essere gestito”; la com

ponente tecnica 
è “solo” uno strum

ento, sia pure indispensabile e per il quale deve essere richiesta una 
adeguata qualificazione, a supporto com

unque del processo di individuazione e gestione 
dello stesso rischio sism

ico. 
Pertanto, 

le 
“verifiche 

tecniche” 
devono 

evidenziare, 
prioritariam

ente, 
eventuali 

situazioni di rischio particolarm
ente elevato, a cui porre rim

edio nel m
inor tem

po possibile. 
Per 

le 
altre 

vulnerabilità 
della 

struttura, 
viene 

valutato 
ed 

evidenziato 
il 

“livello 
di 

inadeguatezza” rispetto a quanto richiesto dalla norm
a per le nuove costruzioni nonché i 
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edi. D
etto “livello di inadeguatezza” (o, m

eglio, livelli differenziati per le 
diverse parti/elem

enti della struttura) costituirà la base, insiem
e alla fattibilità tecnica degli 

interventi, ad eventuali esigenze di tutela di beni di interesse culturale e ad altre possibili 
circostanze specifiche, per una appropriata program

m
azione di interventi di rafforzam

ento 
locale, m

iglioram
ento o di adeguam

ento della costruzione, in un processo che non può non 
chiam

are in causa anche il com
m

ittente, proprietario o gestore del bene, nello spirito di 
quanto riportato nella C

ircolare 617/2009 alle N
T

C
2008, che si riporta di seguito: 

“...L
e decisioni da adottare dovranno necessariam

ente essere calibrate sulle singole 

situazioni (in relazione alla gravità dell’inadeguatezza, alle conseguenze, alle disponibilità 

econom
iche e alle im

plicazioni in term
ini di pubblica incolum

ità). Saranno i proprietari o i 

gestori delle singole opere, siano essi enti pubblici o privati o singoli cittadini, a definire il 

provvedim
ento più idoneo, eventualm

ente individuando uno o più livelli delle azioni, 

com
m

isurati alla vita nom
inale restante e alla classe d’uso, rispetto ai quali si rende 

necessario 
effettuare 

l’intervento 
di 

increm
ento 

della 
sicurezza 

entro 
un 

tem
po 

prestabilito.” 
In m

erito al “livello di inadeguatezza” com
m

isurata alla “vita nom
inale restante” si 

può ipotizzare che la vita nom
inale restante sia il tem

po entro il quale si attiva l’intervento 
che pone rim

edio alla specifica inadeguatezza. A
 rigore, tale definizione ha senso solo in 

relazione alla tutela econom
ica della costruzione e non anche della tutela delle persone e/o 

dei beni da essa ospitati. T
uttavia, essa è la sola che consenta una program

m
azione degli 

interventi nel tem
po (dando per scontata l’im

possibilità di adeguare in tem
pi rapidi l’intero 

patrim
onio 

im
m

obiliare) 
con 

un 
fondam

ento 
tecnico-scientifico 

che 
leghi 

la 
program

m
azione stessa alla gravità delle carenze strutturali. 

C
iò prem

esso si può adottare quale periodo entro il quale attivare il rim
edio ad una 

data inadeguatezza sism
ica, il tem

po T
IN

T  (tem
po di intervento) tale per cui: 

  
 

 
 

 6�8�� T� ;
���� �.$^ 6�.�©� ;��©���

  
 

 
         (19.2) 

dove:  
 

 ��
 rappresenta la C

lasse d’U
so dell’edificio 

 
 &�%¤   rappresenta il T

em
po di R

itorno del terrem
oto che provoca il raggiungim

ento 
 

          dello Stato L
im

ite di salvaguardia della V
ita 

Per l’edificio oggetto di verifica si ottengono pertanto i seguenti risultati:  
 Inadeguatezza 

&�%¤  
&?0�  

R
esistenza accoppiatori sism

ici 
  30 anni 

  1,58 anni 
R

esistenza a T
aglio torri di controvento 

  70 anni 
  3,68 anni 

R
esistenza a Flessione torri di controvento 

290 anni 
15,23 anni 

T
abella 19.4 – D

eterm
inazione del T

em
po di intervento  

 Il T
em

po di Intervento &?0�  inerente la resistenza a T
aglio e a Flessione delle torri di 

controvento è stato calcolato con riferim
ento allo stato di sollecitazione sulle m

edesim
e 

torri presente a valle della sostituzione degli accoppiatori sism
ici esistenti. 

Infatti, l’inadeguatezza degli accoppiatori, rappresenta la prim
a carenza a cui sopperire 

per poter alm
eno garantire il corretto com

portam
ento dinam

ico della struttura. 
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20.   C
onsiderazioni in m

erito alla duttilità del sistem
a 

 
20.1 

P
ossibilità di sviluppare analisi non lineari 

 L
e torri di controvento della struttura hanno evidenziato una buona risposta in term

ini 
di duttilità di curvatura, com

e riportato al § 17.1, m
a nel contem

po, una capacità resistente 
nei confronti del taglio che non perm

ette lo sviluppo e lo sfruttam
ento di tale duttilità. 

Q
uesto com

portam
ento determ

ina l’inutilità a im
plem

entare un m
odello non lineare 

per il sistem
a resistente alle forze orizzontali, infatti, la crisi per taglio delle torri di 

controvento 
anticiperebbe 

abbondantem
ente 

la 
form

azione 
della 

cerniera 
plastica 

flessionale e lo sviluppo della duttilità ad essa connessa.    
A

 scopo esem
plificativo si riporta di seguito, a partire dal diagram

m
a M

om
ento 

C
urvatura M

 – χ di una torre a sezione circolare (T
orre n° 1) e di una torre a sezione m

ista 

(T
orre n° 11), il diagram

m
a Forza Spostam

ento F – Δ
 associato con l’indicazione della 

m
assim

a resistenza al piede nei confronti del taglio della torre stessa. 

Per la conversione del diagram
m

a M
om

ento C
urvatura M

 – χ nel diagram
m

a Forza 

Spostam
ento F – Δ

 si è utilizzata la seguente form
ula di stim

a dello spostam
ento (Paulay 

and Priestley, 1992) in som
m

ità delle torri di controvento  
  

 
 

 
 v� �� , F5 �`R. %5# dø¡« .¡3 ùD®         

 
         (20.1) 

dove: ¡3  è la curvatura che provoca lo snervam
ento della prim

a barra di arm
atura; 

R
  è l’altezza totale della torre di controvento; 

D®  è la lunghezza della cerniera plastica. 
 L

a lunghezza della cerniera plastica D®  è stata determ
inata m

ediante la seguente 
form

ula (Priestley and R
anzo, 2001) proposta nello studio del com

portam
ento flessionale 

di elem
enti circolari cavi in c.c.a. 

  
 

 
      

      D® ��©��R��©����3 *�V      
 

 
         (20.2) 

dove: 

�3 �����è la tensione di snervam
ento delle barre longitudinali di arm

atura; 
*�V   è il diam

etro delle barre di arm
atura longitudinali.�

 Il taglio è invece determ
inato, in funzione dello schem

a statico a m
ensola delle torri di 

controvento, secondo la seguente form
ula. �� � D

�
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orre di controvento 1  

�

F
igura 20.1 –�D

iagram
m

a F
orza Spostam

ento F
-ΔΔΔ Δ

 della torre di controvento n. 1  

 T
orre di controvento 11 

�

F
igura 20.2 –�D

iagram
m

a F
orza Spostam

ento F
-ΔΔΔ Δ

 della torre di controvento n. 11 

C
on riferim

ento alla torre di controvento n. 1, com
e si nota dalla Figura 20.1, la crisi 

per taglio arriva prim
a che si sviluppi la duttilità indotta dallo snervam

ento delle barre di 
arm

atura. 
C

onfrontando 
la 

curvatura 
associata 

al 
taglio 

resistente 
e 

la 
curvatura 

a 
snervam

ento delle barre riportata al § 17.1 risulta quanto segue: 
�

^3 ��©�������ë�
^�����8� ��©���������
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� �pertanto la rottura a taglio sopraggiunge im

m
ediatam

ente dopo l’entrata in cam
po plastico 

dell’arm
atura longitudinale. 

 C
on riferim

ento alla torre di controvento n. 11, com
e si nota dalla Figura 20.2, la crisi 

per taglio arriva prim
a che si sviluppi la duttilità indotta dallo snervam

ento delle barre di 
arm

atura. 
C

onfrontando 
la 

curvatura 
associata 

al 
taglio 

resistente 
e 

la 
curvatura 

a 
snervam

ento delle barre riportata al § 17.1 risulta quanto segue: 
 

^3 ��©���������
^�����8� ��©���������

�pertanto 
la 

rottura 
a 

taglio 
sopraggiunge 

prim
a 

della 
plasticizzazione 

delle 
barre 

di 
arm

atura longitudinale. 
Q

uanto appena m
ostrato pone un lim

ite all’utilizzo di analisi di tipo non lineare per 
l’edificio in oggetto.  

L
a prem

atura crisi a taglio delle torri di controvento fa si che la duttilità m
ostrata nei 

confronti del m
eccanism

o di crisi a flessione, in generale risultata discreta, non possa 
essere sfruttata poiché detta crisi a taglio viene raggiunta nel tratto di risposta lineare 
elastico, ossia prim

a della plasticizzazione delle barre d’arm
atura. 

P
ertanto, tale carenza a taglio sinergicam

ente al particolare sistem
a resistente alle 

forze orizzontali, che concentrerebbe le plasticizzazioni degli elem
enti in punti già noti 

(base delle torri), fa si che lo sviluppo di un’analisi di pushover tradizionale o di un’analisi 
pushover m

odale (M
.P.A

.) non perm
etterebbe di raggiungere risultati significativam

ente 
differenti in term

ini di capacità resistente nei confronti dell’azione sism
ica e, altresì, non 

fornirebbe elem
enti utili a m

eglio com
prendere il com

portam
ento del fabbricato sotto 

l’effetto di tale azione. 
Inoltre, com

e riportato al § 7.3.4. delle N
T

C
08 di cui al D

.M
. 14.01.2008, vengono a 

m
ancare gli scopi per la quale utilizzare l’analisi pushover: 

- 
V

alutare i rapporti di sovraresistenza T} T" Æ: L
a struttura controventante, per il sistem

a 
resistente 

alle 
forze 

orizzontali 
sostanzialm

ente 
isostatico, 

si 
trasform

erebbe 
in 

un 
cinem

atism
o alla creazione della prim

a cerniera plastica; 
- 

V
erificare la distribuzione della dom

anda inelastica: P
er il sistem

a resistente al sism
a sono 

già note a prescindere le posizioni “deboli” e quindi le posizioni di plasticizzazione, che 
com

unque non si m
anifesteranno in quanto la crisi è fragile per taglio; 

- 
C

om
e m

etodo di progetto per edifici nuovi: L
’edificio è esistente; 

- 
C

om
e m

etodo di verifica per edifici esistenti: L
‘analisi non lineare è consentita solam

ente 
nei casi si raggiunga un livello di conoscenza L

C
2 o L

C
3 com

e richiam
ato nella T

abella 
C

8A
.1.2 della C

ircolare 617/09 alle N
T

C
08.        

C
oncludendo, per le ragioni sopra esposte, non si è proceduto ad una analisi di tipo 

non lineare che non avrebbe apportato nessun m
aggior contributo di conoscenza alla soglia 

di resistenza del fabbricato a fronte, invece, di un onere com
putazionale m

olto elevato. 
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20.2 
Stim

a della qualità della costruzione attraverso l’utilizzo del “D
D

B
D

”  
 In 

questo 
ultim

o 
paragrafo 

verrà 
m

ostrato 
com

e 
attraverso 

la 
procedura 

di 
progettazione del D

irect D
isplacem

ent B
ased D

esign, illustrata al precedente §10.3, la 
struttura in esam

e potesse già m
ostrare la sua carenza in term

ini di capacità senza necessità 
di sviluppare analisi dinam

iche che hanno com
e presupposto essenziale la conoscenza 

approfondita del m
anufatto stesso. A

l contrario lo sviluppo della procedura del “D
D

B
D

” si 
è visto com

e richieda una quantità di dati m
inim

i per essere im
plem

entata.  
A

l fine di rendere di più rapido sviluppo quanto svolto qui di seguito e al solo fine 
esem

plificativo, 
si 

considera 
solam

ente 
il 

fabbricato 
di 

altezza 
m

aggiore 
(18 

livelli) 
pensato isolato dal fabbricato più basso (8 livelli) posto sul fronte, m

ostrato in Figura 20.3, 
sottoposto ad azione sollecitante secondo la direzione Y

. 

�
F

igura 20.3 – porzione di fabbricato analizzato con il D
D

B
D

 

Se 
ci 

poniam
o 

nell’ottica 
di 

applicare 
la 

procedura 
agli 

spostam
enti 

al 
fine 

di 
progettare le sezioni resistenti dell’edificio m

ostrato in Figura 20.3, i dati necessari 
all’im

plem
entazione della procedura sono i seguenti: 

- 
E

dificio a pareti sism
o resistenti di lunghezza L

w  =
 6,00 m

etri; 
- 

A
ltezza totale del fabbricato H

n  =
 73,56 m

etri; 
- 

A
ltezza di interpiano i-esim

a  h
i  =

 3,64 m
etri; 

- 
M

asse sism
iche di piano M

i ; 
- 

C
aratteristiche dello spettro di risposta della zona di costruzione; 

- 
D

eform
azione dell’acciaio a snervam

ento ε
y  =

 0,001939. 
L

o spettro in spostam
ento da utilizzare è dato dalle seguenti caratteristiche: 

- 
Stato L

im
ite: S

L
V

 
- 

a
g  =

 0,293 g 
- 

T
erreno: C

 
- 

T
D  =

 2,44 s 
- 

Δ
d,5%  =

 0,209 m
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�
F

igura 20.4 – Spettro in spostam
ento 

A
ttraverso 

le 
form

ule 
sotto 

riportate 
si 

determ
ina 

il 
profilo 

di 
spostam

ento 
del 

fabbricato: 

v« � #�!!E�%�
=2 F# ��. =25,� �

F GGGGHGGGGI
¼2©�

��� X«J¼2©K
                             

N
ella stim

a del profilo di spostam
ento del fabbricato occorre determ

inare la rotazione 

plastica ��  consentita al piede del sistem
a controventante. Per fare ciò è possibile utilizzare 

la seguente relazione in cui �A  rappresenta un param
etro di progetto che lim

ita il drift 
m

assim
o, atteso in som

m
ità, sottraendogli poi la corrispondente rotazione elastica com

e 
area del diagram

m
a lineare delle curvature. 

�� ��A .¡3©i Rq�
 

O
vviam

ente, la rotazione plastica ��  non può eccedere quella disponibile data da 
(¡}©i .¡3©i ;D®   dove  ¡}©i �è la curvatura ultim

a della sezione ed D®  è la lunghezza 
della cerniera plastica. 

L
a curvatura ¡}©i

 risulta nota solo dopo aver svolto il progetto della sezione e, 

tuttavia, è possibile assum
ere la relazione riportata in Prestley ed altri nel 2007: 

¡}©i � �©�L}/Di
 

V
erificato che la curvatura plastica ��  non eccede quella disponibile per la sezione si 

ottiene il seguente profilo di spostam
ento. 
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F

igura 20.5 – P
rofilo di spostam

ento 

N
oto 

il 
profilo 

di 
spostam

ento 
è 

possibile 
passare 

all’oscillatore 
equivalente 

determ
inandone lo spostam

ento equivalente, attraverso le seguenti relazioni. 

• v/ � �
øª2 ¼2 Fù

�23J� 6ª2 v2 ;
�23J

�������©���ê
 

• ê � �
6ª2 v2 ;

�23JvÑ
����������ë©����S'

 

• R � �
6ª2 v2 ,2 ;

�23J� 6ª2 v2 ;
�23J

����©���ê
 

 S
uccessivam

ente, per stim
are il periodo efficace dell’oscillatore, risulta necessario 

calcolare il valore della duttilità di spostam
ento di progetto, com

e di seguito illustrato: 

÷�
N/N3 6R ; � �©���©�� ��©���

 

in 
cui N3  

è 
calcolato 

in 
corrispondenza 

dell’altezza 
efficacie 

della 
struttura 

precedentem
ente determ

inata. 
Q

uest’ultim
o 

param
etro 

è 
necessario 

per 
il 

calcolo 
dello 

sm
orzam

ento 
viscoso 

equivalente del sistem
a. 

ú 4 �������� ÷.�÷{ ��������©���� �©���.�
�©���{ ���©������

 

in cui il param
etro �

 dipende dalla tipologia strutturale e per strutture a pareti in c.c.a. 
può essere assunto, in assenza di indagini specifiche, pari a 0,444. 

L
o sm

orzam
ento viscoso equivalente è un param

etro necessario per il calcolo del 

fattore di riduzione dello spettro elastico È: . Per strutture il cui periodo fondam
entale di 

vibrazione risulta inferiore a 7.0 s, È:  può essere stim
ato com

e segue: 

È: � 
�©�

�©���ú 4 �  
�©�

�©����©������ ��©���� 
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T
ale coefficiente riduce le ordinate dello spettro di risposta elastico in spostam

ento. Il 
periodo efficace dell’oscillatore sem

plice equivalente si ottiene dallo spettro di risposta 
ridotto ovvero m

ediante la seguente equazione: 

& � N/N/©: &a �
N/È: N/©O� &a �

�©��
�©����%�©��� �©�����©���\�Z� 

 L
a determ

inazione del periodo efficace consente di calcolare la rigidezza relativa 
secante dell’oscillatore sem

plice: 

) � �{ #ê & # �������©����S'�ê
 

 L
a rigidezza relativa )  consente la determ

inazione del taglio di progetto alla base: 

��P� �) N/ �������©�����S'
 

 T
ale form

ula è lim
itata superiorm

ente dal m
assim

o taglio alla base che si sviluppa in 
corrispondenza del plateau dello spettro elastico e può essere calcolato nella form

a: 

��P� ©ªPr ��©�È: ��| ê ��������©����S'
 

 Pertanto si assum
e com

e taglio alla base   ��P� �������©�����S'
 

 Il taglio alla base andrà poi ripartito lungo l’altezza in m
odo proporzionale alla 

deform
ata 

di 
progetto 

dell’edificio 
calcolata 

precedentem
ente, 

secondo 
la 

seguente 
relazione: 

i« ���P� 6ê« v« ;
�

6ê« v« ;
q«�"

 

 

�
F

igura 20.6 – D
istribuzione dei tagli ai livelli 
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Pertanto, noto il taglio totale alla base ��P�  è noto anche il taglio che graverà su 
ciascun cilindro controventante che, considerando la differente rigidezza dei due cilindri 

n.11 e n.12, si ripartirà rispettivam
ente all’incirca ¾

 e ¼
, e quindi: 

 

��P� gsýCC �"" �������©�����S'
 

 

��P� gsýCC �"# �����ë©�����S'
 

  O
ra, 

essendo 
le 

sezioni 
resistenti 

dei 
cilindri 

di 
controvento 

già 
note, 

basterà 
confrontare il taglio richiesto appena determ

inato con il taglio resistente dei cilindri 
calcolato al precedente § 17.2. 

Il taglio resistente ottenuto per le torri di controvento n.11 e n.12  vale:  
 

�ò/©"" ���ë��©���S'
 

�ò/©"# �ë�ë��©���S'
 

 e quindi i fattori di sicurezza risultano i seguenti: 
 

@�r©"" � ��/�ò/ � ������©���
��ë��©�� ��©ë� 

@�r©"# � ��/�ò/ � ����ë©���
ë�ë��©�� ��©�� 

   Pertanto, 
l’applicazione 

del 
m

etodo 
agli 

spostam
enti, 

fornisce 
indicazioni 

sulla 
qualità del costruito in term

ini di offerta di resistenza e duttilità conoscendo solam
ente la 

geom
etria della struttura, le m

asse ad essa associate e le caratteristiche delle sezioni di 
controvento per il calcolo del taglio resistente. 

In generale si può concludere che, l’applicazione della procedura di progettazione agli 
spostam

enti, anche considerando in via sem
plificata le diverse strutture com

e isolate, m
ette 

in luce in m
odo efficace la carenza del sistem

a resistente al sism
a e, tra l’altro, fornisce 

indici di sicurezza paragonabili a quelli ottenuti attraverso lo sviluppo delle analisi più 
accurate  precedentem

ente illustrate.  
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 21.  C
onclusioni 

 N
el presente lavoro si sono affrontate le tem

atiche inerenti la verifica di vulnerabilità 
sism

ica di fabbricati esistenti, con particolare riferim
ento ad edifici alti con pareti di 

controvento in c.c.a.  
In generale, il patrim

onio edilizio esistente potrem
m

o definirlo, senza esagerazioni, 
com

e una “polveriera”, infatti, la tardiva zonazione del territorio e la ritardata applicazione 
delle norm

ative tecniche per la progettazione di edifici in zone sism
iche ha fatto si che la 

m
aggioranza dei fabbricati sia stata edificata in totale assenza di criteri e presidi di tipo 

antisism
ico. D

al punto di vista della zonazione sism
ica abbiam

o visto com
e si sia passati 

nel tem
po da aggiornam

enti delle m
appe di pericolosità effettuati solo dopo l’accadim

ento 
dell’evento sism

ico ad aggiornam
enti preventivi sfruttando le conoscenze geologiche che 

negli anni si sono via via consolidate. D
al punto di vista della norm

ativa tecnica, invece, si 
è passati da un insiem

e di prescrizioni ad un insiem
e di regole di progettazione che 

lasciano m
olto più spazio all’idea progettuale. T

uttavia è doveroso osservare com
e la 

buona 
risposta 

sism
ica 

di 
un 

edificio 
sia 

soprattutto 
frutto 

di 
un’attenta 

regolarità 
strutturale.  

Q
uindi, ad oggi, m

entre sul fronte delle nuove costruzioni si può afferm
are di avere 

sufficienti strum
enti per garantire standard di sicurezza adeguati, sul fronte della sicurezza 

degli edifici esistenti rim
ane ancora m

olto da fare. T
uttavia, un grosso im

pulso in tale 
direzione si è avuto negli ultim

i dieci anni, dopo la tragedia di S. G
iuliano di Puglia, da cui 

il problem
a della sicurezza negli edifici esistenti è stato sem

pre più dibattuto e m
olto è 

stato fatto nella direzione della valutazione sism
ica del costruito. T

ale valutazione, com
e 

visto in questo elaborato, risulta però un’operazione assai delicata sia dal punto di vista 
tecnico che dal punto di vista giuridico. Infatti, la determ

inazione di un coefficiente di 
sicurezza su un fabbricato esistente si è visto com

e risulti dipendente da m
olti fattori di 

incertezza (proprietà dei m
ateriali di costruzione, schem

a strutturale, interventi edilizi 
susseguitisi nel tem

po, etc.) che fanno dim
inuire l’affidabilità dell’analisi effettuata. N

el 
contem

po, la predisposizione di un docum
ento ufficiale che certifichi la non idoneità di un 

fabbricato, per esem
pio una scuola, alle attuali richieste norm

ative fa si che nascano 
inevitabili tensioni sociali. T

uttavia, se dal punto di vista tecnico l’esito della verifica di 
vulnerabilità sism

ica è per forza di cose strettam
ente legato alla sensibilità del verificatore, 

dal punto di vista giuridico sono le stesse norm
e nazionali a dem

andare alle proprietà degli 
im

m
obili ed ai loro utilizzatori la responsabilità di porre rim

edio alle diverse criticità 
riscontrate in sede di verifica seppure nel contem

po senza porre un lim
ite all’uso della 

costruzione fino a che tale carenza sism
ica sia stata rim

ossa.  
L

a verifica di vulnerabilità sism
ica deve essere quindi vista non com

e lo strum
ento 

con cui decidere se continuare una determ
inata attività in un edificio oppure cessarla, m

a 
bensì, deve essere lo strum

ento con cui prendere coscienza delle carenze strutturali presenti 
ed effettuare una program

m
azione tem

porale e soprattutto econom
ica degli interventi da 

attuare, cosi com
e avverrà per il fabbricato sottoposto a verifica illustrato nel presente 

elaborato, dalla cui verifica sono em
ersi alcuni elem

enti di vulnerabilità ai quali verrà 
posto rim

edio attraverso la program
m

azione di interventi atti ad elim
inare le criticità 
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Proprio 
la 

program
m

azione 
degli 

interventi 
può 

essere 
m

eglio 
effettuata 

attraverso la stim
a del cosiddetto T

em
po di Intervento che, com

e definito dal C
.T

.S. 
(C

om
itato T

ecnico Scientifico) della R
egione E

m
ilia-R

om
agna, rappresenta il tem

po entro 
il quale porre rim

edio all’inadeguatezza strutturale individuata com
m

isurando quest’ultim
a 

alla vita nom
inale restante, anche se, tale definizione ha senso solo in relazione alla tutela 

econom
ica della costruzione e non anche alla tutela delle persone e/o dei beni da essa 

ospitati. 
C

on specifico riferim
ento all’edificio analizzato nel presente lavoro, si è m

ostrato 
com

e il tem
a della determ

inazione della resistenza a taglio di elem
enti di controvento a 

pareti di sezione circolare cava sia ad oggi ancora un tem
a di grande interesse e ricerca. 

N
el caso in esam

e si è operata una sem
plificazione del calcolo di tale resistenza attraverso 

la linearizzazione delle sezioni curvilinee confrontando i valori di resistenza cosi ottenuti 
con i valori di resistenza a taglio determ

inati attraverso un m
odello scientifico (U

C
SD

-
M

O
D

) calibrato attraverso cam
pagne sperim

entali eseguite su elem
enti in c.c.a. a sezione 

circolare cava. 
Infine, sem

pre per l’edificio analizzato, si è m
ostrato com

e l’applicazione di un 
procedim

ento di progettazione agli spostam
enti (D

.D
.B

.D
.), di più rapida esecuzione, 

avrebbe potuto evidenziare fin da subito uno stato di vulnerabilità delle strutture. Q
uanto 

riscontrato farebbe ritenere opportuna la calibrazione di un procedim
ento di verifica di più 

rapida realizzazione rispetto ai tradizionali sistem
i di analisi, il che consentirebbe, di fronte 

ad un cosi am
pio patrim

onio esistente da sottoporre a verifica, di conoscere in tem
pi 

lim
itati 

dove 
concentrare 

le 
poche 

risorse 
disponibili, 

in 
un 

periodo 
di 

ristrettezza 
econom

ica com
e quello che il nostro paese sta attraversando.    

In 
conclusione, 

volendo 
esprim

ere 
com

unque 
una 

nota 
ottim

ista 
riguardante 

il 
problem

a della sicurezza di edifici esistenti, si ritiene che il solo fatto di aver preso 
coscienza di tali vulnerabilità del costruito faccia si che si sia, quantom

eno, iniziata a 
percorrere la strada corretta nei confronti della salvaguardia della vita um

ana.  
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