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1 PREMESSA 

1.1 GENERALITÀ  

1.1.1 Caratteristiche generali dell’edificio interessato dall’intervento 

La presente relazione, si riferisce all’intervento strutturale di “miglioramento sismico” 

dell’edificio scolastico, facente parte del complesso denominato “Scuola media San Tommaso 

d’Aquino”, ubicato alla Piazza Ettore Imperio, adibito a scuola media ed ospitante mediamente 

630 persone fra alunni, insegnanti e assistenti tecnici. 

Il complesso edilizio consta di due corpi, di cui il primo, oggetto della presente relazione, è 

adibito alle funzioni scolastiche vere e proprie, mentre il secondo è adibito a palestra; i due 

corpi sono tra loro collegati per mezzo di una pensilina che realizza il percorso di collegamento. 

Il corpo principale, presenta una forma ad “L” ed è stato costruito in due momenti differenti: 

l’ala disposta sull’asse nord-sud (più prossima al Palazzo Municipale, di lunghezza minore e 

posta a destra entrando dalla scala principale) è stata realizzata all’inizio degli anni ’50, mentre 

la rimanente ala disposta sull’asse est-ovest (di lunghezza maggiore e posta a sinistra entrando 

dalla scala principale) è stata realizzata alla fine degli anni ’50. Esso è costituito da un piano 

seminterrato e da due piani fuori terra di altezza mediamente di circa 4,00 m ed ha una superficie 

complessiva di 1150 mq. Il sistema costruttivo è a strutture portanti verticali in pareti murarie 

e orizzontamenti a solai in latero-cemento. In particolare le strutture portanti verticali del piano 

seminterrato sono costituite da murature in pietra a spacco ben organizzate, mentre ai due piani 

soprastanti sono presenti sulle facciate esterne delle fasce verticali che costituiscono delle pareti 

in mattoni pieni, collegate tra loro da ”fasce di piano” in muratura di blocchi di tufo, il tutto 

intuibile anche “architettonicamente” sulle facciate esterne; le pareti interne dei due piani fuori 

terra sono sempre in muratura di tufo. 

Il corpo laterale, adibito a palestra è costituito da un solo piano fuori terra di altezza interna 

di circa 6,80 m, e presenta pianta rettangolare di superficie complessiva di 410 mq, sempre con 

sistema costruttivo a strutture portanti verticali in muratura e orizzontamento di copertura a 

solaio in latero-cemento della stessa tipologia costruttiva di quelli del corpo principale.  

Il corpo palestra è strutturalmente collegato al solaio di primo impalcato dell’edificio 

scolastico mediante una pensilina che altera il comportamento strutturale di entrambe le 

strutture sotto sisma ed in particolare per la palestra induce delle spinte fuori del piano nella 

parete longitudinale.  
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Considerato che il corpo palestra e la pensilina collegata sono già oggetto di un distinto 

intervento di messa in sicurezza, da parte dell’Amministrazione Comunale, è stato concordato 

che nell’ambito di tale intervento si proceda a rendere le tre strutture tra loro indipendenti, 

mediante la realizzazione di idonei “giunti strutturali” da dimensionare in funzione 

dell’obbiettivo di evitare qualsiasi martellamento sotto sisma tra strutture adiacenti. Per tale 

ragione nel seguito, nelle modellazioni relative al presente progetto, l’edificio scolastico vero e 

proprio è stato considerato strutturalmente indipendente dalle altre strutture adiacenti. 

L’edificio è localizzato zona sub-pianeggiante. 

L’intervento strutturale previsto, inquadrabile come intervento di miglioramento ai sensi 

delle norme tecniche per le costruzioni vigenti, consiste nel: 

A) Rafforzamento ed irrigidimento del solaio del 1° e 2° impalcato mediante realizzazione 

di una cappa di calcestruzzo armata collegata ai travetti del solaio esistente ed ai cordoli 

perimetrali esistenti; 

B) Rafforzamento ed irrigidimento delle pareti perimetrali, mediante l’apposizione di 

cerchiature dei vuoti delle finestre con profili metallici;  

C) Rafforzamento di alcune pareti murarie esistenti mediante stilatura dei giunti di malta, 

apposizione di intonaco strutturale armato con reti in fibre di vetro; 

D) Inserimento di nuove pareti murarie di controvento disposte nella direzione Nord-Sud 

in sostituzione delle pareti divisorie esistenti presenti nell’ala Sud-Est; 

E) Interventi locali su strutture in cemento armato mediante applicazione di fibre in FRP 

al fine di aumentarne, a secondo del caso, la resistenza a flessione, la resistenza al taglio 

e la duttilità. 

*** 

L’analisi globale della struttura, necessaria per le verifiche sia statiche che sismiche sono 

state eseguite con l’ausilio di “software” che prevede la modellazione delle pareti murarie 

scomposte in macroelementi. In particolare, l’analisi sismica è stata effettuata sull’intera 

struttura, comprensiva, quindi della struttura di rinforzo in c.a., attraverso analisi non lineari di 

spinta (pushover) con determinazione degli indicatori di rischio che esprimono il rapporto tra 

la capacità della struttura a resistere al sisma e la domanda generata dal sisma stesso. Dette 

analisi sono state ripetute sia per la condizione ante-intervento che post-intervento, 

dimensionando il “rafforzamento” delle strutture in maniera da far crescere i valori del rapporto 
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sopra menzionato verso valori più prossini all’unità, tenendo conto delle risorse finanziare 

disponibili. 

Diversamente, le verifiche dei solai esistenti e di alcune verifiche di dettaglio sono state 

eseguiti con l’ausilio di fogli di calcolo implementati dallo scrivente, ricavando le sollecitazioni 

da modelli di calcolo appositamente predisposti, ovvero attraverso schemi noti di facile 

implementazione manuale. 

Pertanto, nel seguito si riportano tutte le informazioni di carattere generale riguardanti i dati 

necessari per la modellazione, ed utilizzate anche come dati di ingresso per il software di 

calcolo. Successivamente si fornisce una descrizione generale del modello di calcolo utilizzato 

e dei risultati ottenuti. Infine, si riportano i risultati delle verifiche degli elementi strutturali non 

eseguiti direttamente dal “software”.  

In allegato alla presente si riportano i tabulati di calcolo relativi alle analisi e verifiche 

eseguite con il “software” per l’analisi della struttura in muratura, insieme alla descrizione 

dettagliata del tipo di implementazione inerente i codici di calcolo stessi. 

1.2 ANALISI STORICO CRITICA 

L’edificio presenta una forma ad “L” e le sue ali sono state costruite in due momenti 

differenti: 

1) l’ala disposta lungo l’asse nord-sud (più prossima al Palazzo Municipale, di lunghezza 

minore e posta a destra entrando dalla scala principale) è stata realizzata all’inizio degli 

anni ’50;  

2) l’ala rimanente disposta sull’asse est-ovest (di lunghezza maggiore e posta a sinistra 

entrando dalla scala principale), insieme alla zona di collegamento che contiene il corpo 

scale principale, è stata realizzata alla fine degli anni ’50.  

La struttura portante dell’edificio appare ben organizzata, ed in buono stato di 

conservazione. Le pareti resistenti alle azioni sismiche orizzontali sono distribuite in entrambe 

le direzioni del corpo di fabbrica. 

Dal punto di vista sismico si segnala che: 

- la scuola è collegata alla palestra a piano terra mediante una pensilina; questo 

collegamento altera il comportamento strutturale di entrambe le strutture sotto sisma ed 

in particolare per la palestra induce delle spinte fuori del piano nella parete longitudinale; 

la palestra e la pensilina sono già oggetto di intervento da parte dell’Amministrazione e 
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pertanto si è concordato che nell’ambito di tale intervento sia opportuno disgiungere la 

palestra della scuola intervenendo sulla pensilina; 

- al di sopra del solaio esistente la cappa in calcestruzzo è completamente priva di 

armatura, cosìcche i solai non consentono di formare un diaframma orizzontale di idonea 

rigidezza e resistenza utile per la ripartizione delle azioni sismiche tra i vari elementi di 

controventamento che costituiscono la struttura; 

 
Particolare del travetto del solaio con assenza di armatura di ripartizione nella caldana 

 

- le pareti trasversali risultano insufficienti rispetto alle azioni sismiche di progetto; la 

maggior parte delle pareti trasversali nell’ala est-ovest sono in realtà delle pareti divisorie 

senza alcuna funzione strutturale; tale ala risulta quindi notevolmente deficitaria come 

resistenza in direzione trasversale (nord-sud); si rileva che l’ala sud-est presenta pareti 

resistenti più prossime nella direzione nord-sud addirittura a distanza di circa 28 m ed 

una di queste pareti, poiché delimita una zona bagni risulta particolarmente indebolita 

dalla presenza di numerosi vuoti. 
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Particolare parete trasversale dell’ala sinistra (est-ovest) costituita da laterizi con intercapedine 

 

- le pareti longitudinali perimetrali presentano ampie aperture e pertanto hanno una scarsa 

rigidezza e resistenza rispetto alle azioni sismiche;  

 
Parete perimetrale con ampie aperture a tutti i piani 

 

- i maschi murari risultano collegati tra loro dalla presenza dei solai in latero-cemento e 

quindi da cordoli in cemento armato individuati con esame termografico.  
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La tipologia dei solai dell’ala sinistra (est-ovest) è la stessa di quella della copertura del 

corpo “palestra” (STIMIP o similare) e meglio descritto nella figura sottostante. L’altezza 

riscontrata è pari a 29 cm, travetti ad interasse di circa 50 cm. L’armatura, per ogni travetto, è 

costituita da 3ϕ16 inferiori e 2 ϕ 14 superiori. Per l’ala nord-sud è stato rilevato un solaio a 

travetti in cls e pignatte in laterizio, di altezza complessiva 24 cm. L’armatura riscontrata, 

solamente dall’estradosso è pari 1ϕ14 superiore per ogni travetto. 

 

Nell’anno 2013 l’Amministrazione è intervenuta sul solaio di copertura dell’ala lunga (a 

sinistra entrando nella scuola) per il cattivo stato di conservazione di alcuni degli 

orizzontamenti, con grave pericolo per l’incolumità degli utenti sia per il distacco di porzioni 

Cordolo 
di piano 
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di laterizi di alleggerimento dei solai e sia per problemi statici veri e propri legati alla riduzione 

della capacità portante conseguente alla corrosione di alcune barre di armatura.  

 
Solaio di copertura locale bagni ala sinistra (est-ovest) 

 
Foto documentante l’espulsione delle tavelline riscontrata in alcuni solai di copertura della scuola 

 

Nell’ambito di tale intervento, si è proceduto alla messa in sicurezza di tutti i solai dei bagni 

a tutti i piani e del solaio di copertura del solo piano primo (a meno dell’atrio). In particolare 

l’intervento è consistito nella riparazione dall’intradosso dei travetti del solaio, mediante pulizia 
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e trattamento antipassivante dei ferri, ricostruzione del calcestruzzo dei travetti. Infine, si è 

provveduto all’apposizione di una rete metallica all’intradosso ancorata ai travetti stessi. 

 
Trattamento dei ferri 

  
Ricostruzione dei travetti in calcestruzzo 
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Apposizione di rete metallica ancorata ai travetti 

 

 

 
Particolare ancoraggio 

In occasione di tale intervento è stato rinvenuto nei solai un giornale del 23.01.1959 che 

conferma l’epoca di realizzazione dell’ala sinistra. 
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Particolare Cronaca di Salerno 23.01.1959 

 

I rimanenti solai del piano seminterrato e del piano rialzato, come meglio testimoniato dalle 

immagini sottostanti, sono stati oggetto di riparazione nell’anno 2015 all’interno del più 

generale intervento di “messa in sicurezza della scuola secondaria di 1° grado S. Tommaso” 

codice CIG. 58466128d8. 

 
Stralcio planimetrico con ubicazione degli interventi eseguiti nel recente passato 

(con la dicitura “presente progetto” si deve intendere quello relativo all’intervento eseguito nel 2015) 

(con la dicitura “già oggetto di intervento” si deve intendere l’intervento eseguito nel 2013) 
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Vista solaio aula al piano rialzato dopo la rimozione della controsoffittatura e la spicconatura  

 
Vista solaio aula al piano rialzato dopo la rimozione della controsoffittatura e la spicconatura  
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Vista solaio aula al piano rialzato dopo la rimozione della controsoffittatura e la spicconatura  

 

 
Intervento di messa in opera di rete metallica nervometal ancorata ai travetti esistenti  
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Particolare rete metallica nervometal ancorata ai travetti esistenti  

 

Dalla documentazione acquisita ed esaminata si evince che i solai di copertura versavano in 

cattive condizioni strutturali, probabilmente a causa delle infiltrazioni meteoriche, mentre i 

solai del piano seminterrato e rialzato presentavano problematiche meno rilevanti. Gli interventi 

eseguiti, in passato, si devono intendere, per come progettati e realizzati, quale mera 

manutenzione straordinaria dei solai esistenti. 

 

1.3 NORMATIVA DI RIFERIMENTO 

La normativa cui viene fatto riferimento nelle fasi di calcolo e progettazione e' la seguente: 

/1/ D.M. del 17/01/2018: “Aggiornamento delle Norme tecniche per le costruzioni” (nel 

seguito NTC); 

/2/ Circolare 2 febbraio 2009, n. 617 - Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove norme 

tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14 gennaio 2008 (nel seguito CNTC). Nelle 

more dell’emanazione della nuova Circolare, in lavorazione presso il Csllpp si possono 

seguire le indicazioni riportate nella Circolare 617/2009, per quanto non in contrasto 

con quanto riportato nel nuovo D.M 17.01.2018 (vedi nota n. 3187 del Csllpp del 21 

marzo 2018); 

/3/ Deliberazione di Giunta Regionale della Campania n° 5447 del 07 novembre 2002 – 

Aggiornamento della Classificazione Sismica dei Comuni della Regione Campania; 
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/4/ L.R. Campania n. 9/86; 

/5/ Legge n. 64 del 2 febbraio 1974. “Provvedimenti per le costruzioni con particolari 

prescrizioni per le zone sismiche”; 

/6/ Legge n. 1086 del 5 Novembre 1971. “Norme per la disciplina delle opere di 

conglomerato cementizio armato, normale e precompresso, ed a struttura metallica”. 

1.4 DOCUMENTI TECNICI DI RIFERIMENTO 

/1/ EC3 - Design of steel structures - Part 1-1: General rules and rules for buildings (UNI 

ENV 1993-1); 

/2/ “Istruzioni per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Controllo di Interventi di 

Consolidamento Statico mediante l’utilizzo di Compositi Fibrorinforzati”, di cui al 

documento CNR-DT 200 R1/2013 del 15 Maggio 2014. 

/3/ “Linee guida per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Collaudo di Interventi di Rinforzo 

di strutture di c.a., c.a.p. e murarie mediante FRP” di cui al Documento approvato il 24 

luglio 2009 dall’assemblea Geneale Consiglio Superiore LL PP. 

/4/  “Linee Guida per la riparazione e il rafforzamento di elementi strutturali, tamponature 

e partizioni” sviluppate dal Dipartimento della Protezione Civile e dalla Rete dei 

Laboratori Universitari di Ingegneria Sismica (ReLUIS). 

1.5 BIBLIOGRAFIA 

/1/ Cremonesi: “Manuale di Ingegneria Civile”, Volume 1  - Zanichelli / ESAC - Bologna, 

1996; 

1.6 INQUADRAMENTO DELL’INTERVENTO AI SENSI DELLE NORME TECNICHE 

Poiché l’intervento previsto in progetto non è compreso tra i casi previsti al §8.4.3 delle 

NTC, per i quali si rende obbligatorio l’adeguamento della costruzione, esso può essere 

inquadrato correttamente come intervento di miglioramento ai sensi delle §8.4.2 delle NTC. 

Pertanto, a seguito dell’intervento, per la combinazione sismica delle azioni, il livello di 

sicurezza dell’edificio quantificato attraverso il rapporto ζE tra l’accelerazione sismica massima 

sopportabile dalla struttura e l’azione sismica massima che si utilizzerebbe nel progetto di una 

nuova costruzione, può risultare inferiore all’unità.  

Resta comunque l’obbligo, poiché l’edificio è di classe III ad uso scolastico, che il livello di 

sicurezza, a seguito degli interventi di miglioramento, deve essere comunque non minore di 0,6. 
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1.1 DESCRIZIONE DELL’INTERVENTO STRUTTURALE A FARSI 

L’edificio in muratura esistente mostra alcune carenze strutturali in rapporto alle 

sollecitazioni derivanti da azioni sismiche orizzontali, infatti: 

• I solai presentano caldana di scarsa resistenza nel proprio piano poiché non armata 

favorendo l’innescarsi sotto sisma di meccanismi locali di collasso che sfruttando la 

resistenza fuori dal piano delle pareti murarie, compromettono il corretto 

comportamento scatolare della struttura; 

• Per ampie zone della struttura non sono presenti pareti di taglio lungo l’asse nord-

sud; gli effetti negativi di tale mancanza sono amplificati dalla mancata presenza 

della cappa armata sui solai di cui al punto precedente, poiché rende impossibile 

ridistribuire le azioni sismiche tra pareti tra loro molto distanti; 

• Le pareti perimetrali sono molto snelle per la presenza di numerosi vuoti per le 

finestre; 

• Le pareti in muratura di tufo non presentano caratteristiche meccaniche di eccelsa 

qualità; 

• Gli elementi in c.a. presenti sono scarsamente armati, soprattutto nei confronti del 

taglio. 

Gli interventi progettati sono sostanzialmente: 

A) irrigidimento del solaio di calpestio dei piani rialzato e primo mediante realizzazione di 

un diaframma rigido orizzontale costituito da una cappa di calcestruzzo collegata ai 

cordoli perimetrali, previa demolizione e rifacimento del pavimento esistente; tale 

intervento non sarà eseguito al calpestio del piano copertura sia per i limiti economici 

del finanziamento e sia perché in copertura nel 2015 è stata rifatta completamente 

l’impermeabilizzazione e sono stati apposti i pannelli fotovoltaici; 

B) irrigidimento dei vuoti delle finestre con conseguente aumento della rigidezza e della 

resistenza delle pareti perimetrali, mediante l’apposizione di profili metallici sui quattro 

lati del vuoto della singola apertura;  

C) interventi locali su alcune pareti murarie esistenti con conseguente aumento della 

resistenza mediante rimozione dell’intonaco, stilatura dei giunti, apposizione di 

intonaco strutturale armato con fibre di vetro (C1 pareti al piano seminterrato e C2 pareti 

al piano rialzato e primo); 
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D) inserimento di nuove pareti murarie di controvento in sostituzione delle pareti divisorie 

esistenti (D1 pareti al piano seminterrato e D2 pareti al piano rialzato e primo); 

E) intervento locale su strutture in cemento armato mediante applicazione di fibre in FRP 

al fine di aumentarne la duttilità e la resistenza a taglio (E1 pilastri e E2 travi). 

 

Si descrivono di seguito nel dettaglio le tipologie di intervento: 

A) irrigidimento del solaio di calpestio dei piani rialzato e primo mediante realizzazione 

di un diaframma rigido orizzontale costituito da una cappa di calcestruzzo collegata ai 

cordoli perimetrali, previa demolizione e rifacimento del pavimento esistente. 

I solai della scuola sono in laterocemento costituiti da travetti in c.c.a. in opera e pignatte con 

sovrastante caldana; tale solaio è stato oggetto negli anni scorsi di riparazione dall’intradosso 

con ripristino del copriferro, sostituzione delle pignatte, messa in opera di una rete metallica 

collegata ai travetti. La caldana, quando presente all’estradosso del solaio, risulta non armata e 

non svolge quindi la funzione diaframma orizzontale rigido che consentirebbe il collegamento 

fra tutti i maschi murari e quindi la ripartizione diffusa delle azioni sismiche. Si prevede quindi 

di realizzare, al di sopra della caldana, un massetto in conglomerato cementizio di spessore 5cm 

armato con una maglia ϕ10 passo 25 cm x 25 cm; tale diaframma, nella direzione di orditura 

del solaio, viene ammorsato ai cordoli perimetrali mediante barra ϕ10/25, appositamente 

inghisata con resina; nella direzione ortogonale al solaio, in assenza di cordolo, viene collegato 

al solaio adiacente mediante barre ϕ10/25 passanti nello spessore della muratura ed inghisati ad 

essa; il collegamento verticale fra il travetto del solaio, l’esistente caldana ed il nuovo massetto 

sarà garantito da connettori a secco ϕ16 verticali disposti longitudinalmente ad ogni travetto 

con passo 50 cm in mezzeria e 30 cm sull’appoggio; inoltre nel verso di orditura del solaio, in 

corrispondenza della muratura centrale di appoggio del solaio, è prevista la messa in opera di 

barre ϕ16/25 passanti nello spessore della muratura ed inghisati ad essa.  Tale intervento 

consente ai fini statici l’aumento dell’altezza e quindi della rigidezza del solaio, nonché un 

incremento della capacità di resistenza a momento negativo per l’adozione delle citate barre f16 

all’estradosso; l’aumento della capacità di resistenza a momento negativo determina la 

possibilità di considerare un momento in campata ridotto sfruttando la continuità strutturale; in 

tali condizioni e sulla scorta delle informazioni desunte dai lavori precedentemente eseguiti (in 

termini di quantità e qualità delle armature) i solai risultano verificati. In corso d’opera, nelle 

zone oggetto di intervento, si procederà all’ulteriore controllo sulla quantità e qualità delle 
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armature per verificare le ipotesi progettuali; ove necessario si dovrà procedere all’integrazione 

dell’armatura in campata. 

Ai fini sismici, invece, si realizza un efficace diaframma orizzontale di collegamento fra i 

maschi murari, indispensabile in una struttura così dissimmetrica ed allungata. 

Al fine di far gravare i carichi sul solaio così irrigidito, occorre porre particolare attenzione alle 

fasi di realizzazione, cercando di scaricare il solaio esistente prima del getto e di caricare il 

solaio irrigidito dopo la maturazione del calcestruzzo. 

Le fasi di realizzazione sono le seguenti: 

• Puntellamento. I puntelli vanno messi in spinta fino a sostenere i travetti. Questa fase 

è sempre di grande utilità per il sistema misto. Se non eseguita una parte significativa 

della possibilità di incrementare i carichi viene persa; 

• Asportazione di elementi non strutturali portati dal solaio (alleggerimento del 

pavimento e del massetto); 

• Installazione di connettori; 

• Installazione di collegamenti perimetrali; 

• Disposizione di una maglia di armatura della soletta. La rete deve intersecare in 

sezione i connettori; 

• Getto di soletta in calcestruzzo autocompattante; 

• Attesa fino ad avvenuta maturazione del calcestruzzo; 

• Rimozione dei puntelli; 

• Proseguimento dei lavori, posa dei sottofondi, pavimenti, etc. 

 

B) irrigidimento dei vuoti delle finestre con conseguente aumento della rigidezza e della 

resistenza delle pareti perimetrali, mediante l’apposizione di profili metallici sui quattro 

lati del vuoto della singola apertura 

Nello stato di fatto, le pareti perimetrali dell’edificio sono caratterizzate dalla presenza di 

varie aperture di cui la maggior parte molto ampie (2,40m x 2,90m) e pertanto dal punto di vista 

strutturale esse sono riconducibili a setti murari di lunghezza variabile da 1,2 a 1,5 m ed altezza 

da 10,50 m a 12,70 m, collegati fra loro mediante fasce di piano di altezza 1,6 m (costituite dal 

cordolo all’altezza del solaio e da muratura per la restante parte). Tali setti murari risultano 

snelli e quindi dotati di poca rigidezza, con scarso contributo ai fini dell’assorbimento delle 

azioni sismiche. Con il secondo intervento si propone di aumentare la rigidezza e la resistenza 

delle pareti perimetrali mediante l’apposizione di profili metallici IPE 160 sui quattro lati del 
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vuoto della singola apertura; i profili sono collegati alla muratura mediante barre filettate ϕ16 

(lunghezza 30 cm interasse minimo 50 cm) inserite nella muratura e solidarizzate alla stessa 

con resina, trasformando il telaio dell’infisso in un elemento strutturale che aumenta la capacità 

di assorbimento delle azioni sismiche.  

C) Interventi locali su alcune pareti murarie esistenti con conseguente aumento della 

resistenza mediante rimozione dell’intonaco, stilatura dei giunti, apposizione di intonaco 

strutturale armato con fibre di vetro (C1 pareti al piano seminterrato e C2 pareti al piano 

rialzato e primo). 

Nel corso delle verifiche effettuate, è stato evidenziato che le murature trasversali (in materiale 

tufaceo di non elevate caratteristiche e con malta scadente) di entrambe le ali andavano in crisi 

prevalentamente per taglio. Si è quindi optato per un intervento di aumento della resistenza 

della muratura mediante rimozione dell’intonaco, stilatura dei giunti e rinforzo della muratura 

con sistema Ri-Struttura CRM (CompositeReinforcedMortar), mediante applicazione di rete a 

maglia 66x66mm,  costituita da fibra di vetro AR (AlcalinoResistente); la rete è collegata alla 

muratura mediante l'esecuzione di perfori passanti e l'inserimento, in numero di 5/m2, di 

connettori a "L" in materiale composito fibrorinforzato F.R.P.(Fiber Reinforced Polymer), 

aventi sezioni 10x 7 mm e lunghezza 15cm e 50cm, con relativo fazzoletto di ripartizione per 

ogni punto di connessione. 

Al di sopra della rete si procede all’applicazione di INTONACO 15MPa, premiscelato per 

applicazioni strutturali, di spessore 3cm con rifinitura a frattazzo. 

L’intervento si differenzia, relativamente al collegamento alla struttura al piede, per le pareti al 

piano seminterrato (intervento C1) e per le pareti ai piani rialzato e primo (intervento C2).   

Al piano seminterrato (intervento C1) è previsto al piede della parete uno scavo di 50cm x 50cm 

per l’ammorsamento della rete alla parete, mentre in testa alla parete è prevista la posa in opera 

di angolari preformati 330 x 330mm collegati al sovrastante solaio. 

Ai piani rialzato e primo (intervento C2) è previsto, sia al piede che in testa alla parete, la posa 

in opera di angolari preformati 330 x 330mm collegati al solaio. 

 

D) inserimento di nuove pareti murarie di controvento in sostituzione delle pareti 

divisorie esistenti (D1 pareti al piano seminterrato e D2 pareti al piano rialzato e primo); 

Come già evidenziato nei precedenti paragrafi, nell’ala est-ovest (al piano rialzato e primo) 

varie pareti sono in realtà delle pareti divisorie senza alcuna funzione strutturale. In tale ala, la 

distanza fra le due pareti più prossime è addirittura di circa 28 m. Tale problematica è 



pag. 22/90 

 

certamente la più significativa ai fini sismici; essa è emersa in fase di indagini e, non essendo 

quindi stata prevista nello studio di fattibilità, ha determinato una rimodulazione degli interventi 

per rispettare i termini economici del finanziamento. 

  

Stralcio stato di fatto e di progetto piano rialzato ala sinistra  

con indicazione delle sole pareti murarie strutturali 

 

L’intervento di progetto prevede la ricostruzione di tutte le pareti mancanti in mattoni pieni, 

con l’attenzione di puntellare prima il solaio sovrastante, poi realizzare le pareti ed infine 

rimuovere i puntelli per trasferire in tal modo parte dei carichi a tali pareti; l’ammorsamento 

alle pareti longitudinali è garantito mediante intervento di cuci e scuci. 

Si evidenzia che le pareti P16-17-18 vengono realizzate dal piano rialzato al piano primo, 

essendo già presenti al piano interrato; la parete P35 invece deve essere realizzata a partire dal 

piano seminterrato e necessita quindi di una fondazione. Visti i terreni con caratteristiche 

geotecniche estremamente scadenti si è optato per una fondazione su micropali costituita da 

una trave 100x40 poggiante su n.17 micropali ϕ200 di profondità 12 m con tubolare ϕ114 

spessore 6mm. 
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E) intervento locale su strutture in cemento armato mediante applicazione di fibre in 

FRP al fine di aumentarne la duttilità e la resistenza a taglio (E1 pilastri e E2 travi). 

In fase di indagine è emersa la presenza di n.2 pilastri in c.a.; l’analisi strutturale mostra che 

tali elementi insieme alle travi sovrastanti, vanno in crisi per taglio.  

Tale problematica è emersa in fase di indagini e di analisi; non essendo quindi stata prevista 

nello studio di fattibilità, ha determinato una rimodulazione degli interventi per rispettare i 

termini economici del finanziamento. 

Per il rafforzamento locale di travi e pilastri, si prevede una soluzione basata sulla placcatura 

e fasciatura degli stessi con materiali compositi ai sensi del punto C8A.7 della Circolare n. 617 

del 2 febbraio 2009. 

La scelta dei pilastri su cui intervenire è stata guidata dalla consapevolezza che le situazioni 

di innesco di rottura dei nodi e di maggiori richieste di duttilità nei pilastri normalmente si 

localizzano nei nodi. 

L’incremento della resistenza a taglio del pannello di nodo può essere conseguito, nel caso 

di utilizzo di materiali compositi, mediante disposizione di tessuto quadriassiale in carbonio, 

come indicato dalle “Linee Guida per la Riparazione e il Rafforzamento di Elementi Strutturali, 

Tamponature e Partizioni” sviluppate dal Dipartimento della Protezione Civile e dalla Rete dei 

Laboratori Universitari di Ingegneria Sismica (ReLUIS), e reperiti all’indirizzo 

http://www.reluis.it. 

L’intervento sarà esteso, mediante l’utilizzo di fasciature in avvolgimento di FRP 

unidirezionale, a tutta l’altezza del pilastro convergente nel nodo e alla lunghezza di 2m delle 

travi convergenti nel nodo. 

Queste ultime saranno interessate anche da un intervento di rinforzo a flessione in campata 

per una lunghezza pari a metà della luce. 

L’intervento proposto, oltre a garantire un buon comportamento d’insieme del sistema nodo-

travi-pilastri ed un significativo incremento della duttilità a tale sistema, e dunque alla struttura 

nel suo insieme, consegue anche un incremento della resistenza a taglio delle travi nelle loro 

parti terminali convergenti nel nodo e dei pilastri a tutta altezza, oltre ad un confinamento delle 

estremità dei pilastri, dove si concentrano le massime richieste di duttilità in pressoflessione. 
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1.7 CRITERI DI VERIFICA DELLA SICUREZZA 

Metodo di Verifica agli Stati Limite 

Le verifiche sono effettuate con il metodo agli Stati Limite che permette di accertare che gli 

effetti delle azioni di calcolo non superino quelli compatibili con lo stato limite considerato (cfr. 

2.2.1 delle NTC). 

Si distinguono varie situazioni limite, completamente differenti, denominate Stato Limite di 

Esercizio (SLE) e Stato Limite Ultimo (SLU). 

1.8 VITA NOMINALE, CLASSI D’USO E PERIODO DI RIFERIMENTO 

Per poter definire i livelli di sicurezza attesi dall'opera, richiesti dalle norme (capitolo 2 delle 

NTC) è necessario definire, la “Vita Nominale” (cfr. punto 2.4.1 delle NTC) e  “Classe d'Uso” 

(cfr. punto 2.4.2 delle NTC). 

Poiché per le opere in progetto sono richieste “livelli di prestazioni ordinari” e il numero di 

anni convenzionale nel quale è previsto che l’opera, purché soggetta alla necessaria 

manutenzione, mantenga specifici livelli prestazionali è posto pari a 50 anni. Pertanto, si 

definisce una Vita Nominale (VN) pari a 50 anni. 

L’edificio oggetto di intervento è adibito a scuola e rientra tra gli edifici “rilevanti”, ovvero 

rientra tra gli “edifici e strutture aperte al pubblico suscettibili di grande affollamento, il cui 

collasso può comportare gravi conseguenze in termini di perdite di vite umane”. Pertanto, 

l’opera può classificarsi in Classe d’uso III, definita in funzione delle possibili conseguenze 

dovute ad una interruzione di operatività, o eventuale collasso. 

In definitiva (cfr. punto 2.4.3 delle NTC) il periodo di riferimento dell’azione sismica vale: 

 
Dove: 

  

E pertanto VR=75 anni. 

1.9 CARATTERISTICHE DEL TERRENO DI FONDAZIONE E MODELLO GEOTECNICO 

Si rimanda alla relazione geotecnica e sulle fondazioni. 
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1.10 PARAMETRI PER L’ANALISI SISMICA 

Dal punto di vista sismico, sulla base della Deliberazione di Giunta Regionale della 

Campania n° 5447 del 07 novembre 2002, l’area in esame ricade in “zona II”. 

Caratterizzazione sismica del sito (pericolosità) 

La Pericolosità sismica di base viene determinata partendo dalle coordinate geografiche del 

sito in esame, ovvero Latitudine e Longitudine, rispettivamente pari a 40,7865 e 14,7533, 

entrambe riportate in gradi decimali ed espresse nel “Datum ED50”. 

 
 

 

L’allegato “A” delle NTC prevede che l'azione sismica di riferimento per la progettazione 

(paragrafo 3.2.3) venga definita sulla base dei valori di pericolosità sismica derivata da studi 

condotti a livello nazionale, su dati aggiornati, con procedure trasparenti e metodologie 

validate. I dati utilizzati per le valutazioni devono essere resi pubblici, in modo che sia possibile 

la riproduzione dell'intero processo. 

La pericolosità sismica viene descritta : 

• in termini di valori di accelerazione orizzontale massima ag e dei parametri che permettono 

di definire gli spettri di risposta ai sensi delle NTC, nelle condizioni di sito di riferimento rigido; 
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• in corrispondenza dei punti di un reticolo (reticolo di riferimento) i cui nodi sono 

sufficientemente vicini fra loro (non distano più di 10 km); 

• per diverse probabilità di superamento in 50 anni e/o diversi periodi di ritorno TR ricadenti 

in un intervallo di riferimento compreso almeno tra 30 e 2475 anni, estremi inclusi; 

L’azione sismica così individuata viene successivamente variata, nei modi precisati al 

paragrafo 3.2.2.-“Categorie di suolo e condizioni topografiche”, per tener conto delle modifiche 

prodotte dalle condizioni locali stratigrafiche del sottosuolo effettivamente presente nel sito di 

costruzione e dalla morfologia della superficie. Tali modifiche caratterizzano la risposta sismica 

locale. 

Allo stato attuale, la pericolosità sismica su reticolo di riferimento nell’intervallo di 

riferimento è fornita dai dati pubblicati sul sito http://esse1.mi.ingv.it/ al Progetto INGV-DPC 

S1. 

Ai fini dell’individuazione della pericolosità del sito di ubicazione delle opere in progetto si 

è utilizzata una applicazione che può essere scaricata dal sito del Consiglio Superiore dei Lavori 

Pubblici all’indirizzo: http://www.infrastrutture.gov.it/consuplp. Detta applicazione fornisce, le 

PGA in funzione del periodo di ritorno per un assegnata località individuabile dalle proprie 

coordinate geografiche. Per la precisione l’applicazione fornisce, tra l’altro, anche la forma 

spettrale relativa al sito individuato.  
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In definitiva, i parametri utili per la caratterizzazione sismica del sito in cui sorgono le opere 

del presente progetto, vengono di seguito riportati in tabella, con il significato di cui all’Allegato 

A delle NTC, per gli stati limiti di cui al punto 3.2.1 delle NTC: 

STATOLIMITE 
TR ag F0 TC* 

[anni] [g] [-] [s] 

SLO 45 0.053 2.363 0.313 

SLD 75 0.067 2.399 0.337 

SLV 712 0.154 2.505 0.419 

SLC 1462 0.191 2.551 0.435 

 

Caratterizzazione sismica del sito (geologia locale) 

I parametri riportati in tabella permettono di caratterizzare il sito qualora fossimo in presenza 

di roccia affiorante, pertanto per poter definire compiutamente l’azione sismica è necessario 

individuare la categoria di sottosuolo e le condizioni topografiche del sito di ubicazione delle 

opere. 

Sulla base delle indagini eseguite (profili sismici con metodologia MASW, spinti oltre i 30 

m di profondità a partire dal piano di posa delle fondazioni), riportate nella “relazione geologica 

e sismica” allegata al progetto, si sono ottenute velocità delle onde di taglio tra 180 e 360 m/s 

(Vs,30=268 m/s), al sottosuolo di interesse per le opere in progetto si attribuisce la categoria di 

sottosuolo C di cui alla tabella 3.2.II delle NTC, qui riportata per comodità di lettura.  

 



pag. 29/90 

 

Essendo l’edificio ubicato in zona pianeggiante, le condizioni topografiche vengono 

assimilate, a quelle della categoria T1 della tabella 3.2.IV delle NTC. 

 

L’amplificazione stratigrafica può definirsi attraverso i parametri riportati nella tabella 3.2.V 

delle NTC: 

SS fattore di amplificazione stratigrafica del terreno, funzione della categoria del sottosuolo 

di fondazione e dei parametri sismici di riferimento, per ciascuno Stato Limite considerato; 

Cc fattore che determina il periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante 

dello spettro; 

Detti parametri, insieme all’accelerazione di ancoraggio sul sito, sono riassunti nella 

seguente tabella: 

 

 

STATO 
LIMITE 

TR ag/g F0 T*
C Suolo Topogr. ST Cc Ss TB TC TD SsSTag/g 

[anni] [g] - - - - - - - [s] [s] [s] [g] 

SLO 45 0,053 2,363 0,313 

C T1 

1,000 1,540 1,500 0,161 0,482 1,812 0,080 

SLD 75 0,067 2,399 0,337 1,000 1,503 1,500 0,169 0,507 1,868 0,101 

SLV 712 0,154 2,505 0,419 1,000 1,399 1,469 0,195 0,586 2,216 0,226 

SLC 1462 0,191 2,551 0,435 1,000 1,382 1,408 0,200 0,601 2,364 0,269 

 

Con il fattore di amplificazione topografica del terreno di cui alla tabella 3.2.VI vale ST=1. 

1.11 LIVELLO DI CONOSCENZA CONSEGUITO 

Si è proceduto ad eseguire una serie di indagini in-sito, finalizzate al raggiungimento del 

livello LC2, in conformità del punto C8A1.A delle CNTC. 
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1.11.1 Dati acquisiti per il raggiungimento del livello di conoscenza 

Preliminarmente è stata acquisita, presso gli uffici comunali, la documentazione disponibile, 

di interesse ai fini strutturali. Considerata l’epoca di costruzione della struttura, l’unica 

documentazione disponibile consiste nei disegni architettonici del plesso scolastico. 

È stata comunque raccolta tutta la documentazione (con particolare riferimento a quella 

fotografica e progettuale) che riguarda gli interventi eseguiti nel recente passato sui solai 

dell’edificio, già citati nei paragrafi precedenti (vedi “analisi storico critica”), oltre ad aver 

ricevuto informazioni per le vie brevi direttamente dall’ufficio tecnico e dalla imprese 

interessate. 

In particolare, a valle del rilievo architettonico di controllo degli elaborati architettonici in 

possesso, si è proceduto a: 

 riscontrare la tipologia della muratura; 

 riscontrare la presenza o meno del cordolo di piano e la sua tipologia; 

 riscontrare la presenza o meno delle piattabande poste in corrispondenza delle aperture 

nelle pareti murarie; 

 individuare le caratteristiche dei solai (tipologia, interasse travetti, spessore, presenza o 

meno di eventuale caldana e della sua eventuale armatura); 

 individuare l’orditura dei solai; 

 rilevare la presenza di lesioni, verificandone la continuità e l’entità nella muratura; 

 eseguire estese indagini sclerometriche negli elementi strutturali in calcestruzzo 

(cordoli, travi, pilatri) messi a nudo nel corso dei lavori necessari per l’effettuazione 

delle “verifiche dei dettagli costruttivi”; 

 individuare tipologia e profondità delle fondazioni delle strutture murarie;  

 eseguire due prove con martinetti piatti su pareti murarie; 

 rilevare la geometria strutturale. 

Maggiori dettagli sulle indagini eseguite possono ritrovarsi negli elaborati grafici e 

descrittivi allegati al progetto, con particolare riferimento alla planimetria con ubicazione delle 

indagini ed alla documentazione fotografica delle indagini. 

1.11.2  Individuazione del livello di conoscenza raggiunto e del fattore di confidenza 

Come si desume dalla tabella sottostante (tabella C8A.1.1 riportata nelle istruzioni NTC), 

considerata la documentazione disponibile ed avendo proceduto: a) ad un rilievo ex-novo 
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completo della geometria strutturale; b) a delle estese verifiche in situ dei dettagli costruttivi 

completate da estese indagini e prove in situ; il livello di conoscenza raggiunto è “LC2” e 

quindi il relativo fattore di confidenza è pari a FC=1,20, con riferimento agli elementi strutturali 

in muratura. Per quanto riguarda gli elementi secondari in c.a., avendo eseguito indagini meno 

approfondite, se pur ritenute adeguate allo scopo delle verifiche da eseguire, il livello di 

conoscenza conseguito è LC1 ed il relativo fattore di confidenza è FC=1,35. 

In conformità con il paragrafo C8A.1.A.4 delle Istruzioni NTC, poiché per le proprietà dei 

materiali che costituiscono le pareti murarie sono state eseguite specifiche indagini, si adottano 

i valori medi di Tabella C8A.2.1 per la resistenza e i valori medi dell’intervallo per il modulo 

elastico. Il riferimento normativo viene riportato di sotto per comodità di lettura. 

Per gli elementi in c.a. si fari riferimento ai valori medi calcolati dalle indagini non distruttive 

in sito e/o facendo riferimento ai valori tipici dell’epoca di costruzione dell’edificio. 
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1.12 CARATTERIZZAZIONE MECCANICA DELLE MURATURE ESISTENTI 

Sulla base delle indagini eseguite, le tipologie di muratura possono essere ricomprese nella 

tabella C8A.2.1 dell'appendice C.8.A.2 alla circolare NTC, sotto riportata, con l’evidenziazione 

delle 3 tipologie di interesse. 
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Pertanto, tenendo conto del livello di conoscenza acquisito (LC2), si considerano i valori medi 

dei parametri indicati in tabella, ottenendo seguenti valori delle caratteristiche meccaniche delle 

murature: 

Tipologia della muratura f’m 

N/cm2 
τ’o 

N/cm2 

E 
N/mm2 

G 
N/mm2 

w 

kN/m3 
Muratura a conci di pietra a spacco 320 6,5 1740 580 21 
Muratura a conci di pietra tenera (tufo ..) 190 3,5 900 300 16 
Muratura in mattoni pieni 320 7,6 1500 500 18 
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Per la muratura in tufo, tenendo conto dei risultati della prova con martinetti piatti eseguita 

in sito, i parametri elastici sono stati stabiliti considerando i valori minimi tabellati.  

 

Nel caso delle murature storiche, i valori indicati nella Tabella C8A.2.1 (relativamente alle 

prime sei tipologie) sono da riferirsi a condizioni di muratura con malta di scadenti 

caratteristiche, giunti non particolarmente sottili ed in assenza di ricorsi o listature che, con 

passo costante, regolarizzino la tessitura ed in particolare l’orizzontalità dei corsi. Inoltre, si 

assume che, per le murature storiche, queste siano a paramenti scollegati, ovvero manchino 

sistematici elementi di connessione trasversale (o di ammorsamento per ingranamento tra i 

paramenti murari). 

Poiché le Istruzioni alle NTC al punto C8A.2 prevedono che nel caso in cui la muratura presenti 

caratteristiche migliori rispetto ai suddetti elementi di valutazione, le caratteristiche meccaniche 

saranno ottenute, a partire dai valori di Tabella C8A.2.1, applicando coefficienti migliorativi 

fino ai valori indicati nella Tabella C8A.2.2, secondo le seguenti modalità: 

- malta di buone caratteristiche: si applica il coefficiente indicato in Tabella C8A.2.2, 

diversificato per le varie tipologie, sia ai parametri di resistenza (fm e τ0), sia ai moduli elastici 

(E e G); 

- giunti sottili (< 10 mm): si applica il coefficiente, diversificato per le varie tipologie, sia ai 

parametri di resistenza (fm e τ0), sia ai moduli elastici (E e G); nel caso della resistenza a taglio 

l’incremento percentuale da considerarsi è metà rispetto a quanto considerato per la resistenza 

a compressione; nel caso di murature in pietra naturale è opportuno verificare che la lavorazione 

sia curata sull’intero spessore del paramento. 

- presenza di ricorsi (o listature): si applica il coefficiente indicato in tabella ai soli parametri di 

resistenza (fm e τ0); tale coefficiente ha significato solo per alcune tipologie murarie, in quanto 

nelle altre non si riscontra tale tecnica costruttiva; 

- presenza di elementi di collegamento trasversale tra i paramenti: si applica il coefficiente 

indicato in tabella ai soli parametri di resistenza (fm e τ0); tale coefficiente ha significato solo 

per le murature storiche, in quanto quelle più recenti sono realizzate con una specifica e ben 

definita tecnica costruttiva ed i valori in Tabella C8A.2.1 rappresentano già la possibile varietà 

di comportamento. 
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Nel caso in esame, sulla base dei riscontri e delle prove effettuate si considerano i coefficienti 

migliorati riportati nella tabella seguente, per le sole murature in pietra calcarea ed in mattoni 

pieni indicato nella tabella C8.A.2.2 di cui alle Istruzioni NTC. 

 

Pertanto applicando i fattori correttivi della tabella C8A.2.2, ai valori di riferimento sopra 

rilevati, si ottengono i seguenti parametri corretti: 

Tipologia della muratura fm 

N/cm2 
τo 

N/cm2 

E 
N/mm2 

G 
N/mm2 

w 

kN/m3 
Muratura a conci di pietra a spacco 541 11,0 2262 754 21 
Muratura a conci di pietra tenera (tufo ..) 190 3,5 900 300 16 
Muratura in mattoni pieni 416 9,9 1500 500 18 

 

Infine, i valori di calcolo adottati sono i seguenti: 

Tipologia della muratura fd 

N/cm2 
τo,d 

N/cm2 
E 

N/mm2 
G 

N/mm2 
w 

kN/m3 
Muratura a conci di pietra a spacco 450 9,2 2262 754 21 
Muratura a conci di pietra tenera (tufo ..) 158 2,9 900 300 16 
Muratura in mattoni pieni 347 8,2 1500 500 18 

 

Per le valutazioni post-intervento per le pareti in blocchi di tufo, oggetto di intervento di 

miglioramento, per le quali è prevista la stilatura dei giunti di malta, i parametri meccanici di 

riferimento vengono corretti applicando i fattori correttivi dovuti alla malta di buona qualità, 
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facendo riferimento alla tabella C8A.2.2, tenendo conto anche dei parametri elastici medi 

anziché quelli minimi, ottengono i seguenti valori medi: 

Tipologia della muratura fm 

N/cm2 
τo 

N/cm2 

E 
N/mm2 

G 
N/mm2 

w 

kN/m3 
Muratura in tufo oggetto di stilatura giunti di malta 285 5,3 1620 540 16 

 

A cui corrispondono, i seguenti valori di calcolo: 

Tipologia della muratura fd 

N/cm2 
τo,d 

N/cm2 
E 

N/mm2 
G 

N/mm2 
w 

kN/m3 
Muratura in tufo oggetto di stilatura giunti di malta 237 4,4 1620 540 16 

 

I valori di calcolo, in particolare, sono stati ricavati dai valori medi della resistenza, divisi per 

il fattore di confidenza relativo al livello di conoscenza LC2, pari ad FC=1,20 e per il 

coefficiente di sicurezza parziale della muratura γm,m = 1. 

fd = fm / (γm,m ·FC) 

τo,d = τo / (γm,m ·FC) 

 

Fa eccezione la muratura in tufo per la quale si è adottato cautelativamente il coefficiente 

FC=1,35. 

Il tutto in accordo con il punto C8.7.1.5 delle Istruzioni CNTC che specifica che nel caso 

analisi non lineare statica, i valori di calcolo delle resistenze sono ottenuti dividendo i valori 

medi per i rispettivi fattori di confidenza.  

 

1.13 CARATTERIZZAZIONE MECCANICA DEI MATERIALI COSTITUENTI GLI ELEMENTI IN C.A. 

In conformità con il paragrafo C8A.1.B.3 delle Istruzioni CNTC, poiché per le proprietà dei 

materiali, non sono disponibili informazioni sulle caratteristiche meccaniche dei materiali, né 

da disegni costruttivi né da certificati di prova, si adottano valori usuali della pratica costruttiva 

dell’epoca convalidati da limitate prove in-situ sugli elementi più importanti. 

Allo scopo di ottenere un riscontro di massima della qualità del calcestruzzo “in-situ” sono 

state eseguite un totale di n. 15 indagini sclerometriche su vari elementi strutturali oggetto di 

indagine, la cui ubicazione viene riportata negli elaborati grafici allegati al progetto, mentre a 

seguire si riportano i risultati ottenuti dall’interpretazione dei dati. 
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INDAGINE SCLEROMETRICA 
illustrazione schematica della prova 

 

 
 

              

               

               

           

 

 

 

 

          

          

          

La prova consiste nel colpire la superficie del calcestruzzo con una massa battente azionata da una 

molla e da un’asta di percussione; il rimbalzo della massa battente consente di stimare la resistenza 

del calcestruzzo e, se effettuato in più punti, di valutare la sua omogeneità. 

 

L’indagine sclerometrica eseguita conferma che la resistenza in situ è senz’altro non inferiore 

a quella desunta dai valori usuali dell’epoca di costruzione. Infatti, sono stati ottenuti i valori 

riportati nella tabella seguente. 

MERCATO SAN SEVERINO - SCUOLA SAN TOMMASO 

RISULTATI DELLE MISURAZIONI SCLEROMETRICHE 

  elemento oggetto di misurazione   Indice sclerometrico misurato     

n. Piano Sigla 
Elemento 
strutturale α° I1 I2 I3 I4 I5 I6 I7 I8 I9 I10 Imedio  Rcm 

1 Seminterrato P1 Piattabanda 90° 32 36 32 39 33 33 32 31 38 38 34 20,5 

2 Seminterrato P2 Piattabanda 90° 32 40 46 41 33 35 34 34 30 31 36 24,0 

3 Seminterrato C1 Cordolo 90° 38 33 33 31 36 34 32 38 36 34 35 22,2 

4 Seminterrato T1 Trave 90° 37 37 39 38 38 41 38 39 37 39 38 27,7 

6 Rialzato P3 Piattabanda 90° 38 38 37 41 41 41 43 38 38 38 39 29,7 

7 Rialzato P4 Piattabanda 90° 32 36 35 33 32 38 32 32 35 35 34 20,5 

8 Rialzato C3 Cordolo 90° 18 34 32 28 40 32 35 33 38 44 33 18,8 

9 Primo P5 Piattabanda 90° 28 30 32 28 30 32 33 38 30 36 32 17,1 

10 Primo C5 Cordolo 90° 40 38 40 40 36 38 40 42 40 42 40 31,7 

11 Primo T3 Trave 90° 40 40 38 38 42 40 42 48 50 42 42 35,8 

12 Primo M21 Pilastro 0° 28 29 30 29 27 29 29 28 27 29 29 21,8 

13 Primo M22 Pilastro 0° 22 25 27 24 25 27 25 26 26 29 26 16,8 

14 Seminterrato M26 Pilastro 0° 33 26 41 33 46 41 37 37 34 35 36 34,3 

15 Seminterrato M27 Pilastro 0° 28 26 30 34 32 31 36 33 31 41 32 27,0 

  
  

VALORE DELLA RESISTENZA MEDIA OTTENUTA SUI 15 ELEMENTI INDAGATI (in N/mm2), Rcm,stimata= 24,9 
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Acciaio Cemento Armato in barre LISCE  

Tenendo presente che: 

- la costruzione dell’edificio si presume risalire tra gli anni ‘54 e ’60; 

- non si dispone di documentazione relativa all’epoca di costruzione del fabbricato, né 

certificati di prova originali; 

- non avendo eseguito prove di trazione su barre estratte in loco per difficoltà operative 

(all’intradosso dei solai presenza di rete recentemente realizzata e scarsa armatura nei 

pilastri e nelle travi); 

- si suppone che il “prefabbricatore” abbia usano un acciaio di caratteristiche intermedie 

tra quelle previste dalla norma dell’epoca (AQ50); 

per la determinazione della tensione di snervamento media dell’acciaio in barre “lisce” ci si 

affida unicamente a valori coerenti con i risultati ottenuti sugli acciai utilizzati all’epoca della 

costruzione dell’edificio. Pertanto, per la determinazione del valore medio della tensione di 

snervamento dell’acciaio, che si adotta nelle analisi che seguono, si è fatto riferimento ai valori 

medi dedotti dai risultati del lavoro di analisi statistica delle caratteristiche meccaniche degli 

acciai di armatura utilizzati in Italia tra il 1950 ed il 1980, basata sui dati delle schede di prova 

dell’archivio del laboratorio sperimentale del Dipartimento di Ingegneria Strutturale 

dell’Università di Napoli Federico II, con riferimento alla pubblicazione “Verderame G.M., 

Ricci P., Esposito M., Sansiviero F.C., 2011. Le caratteristiche meccaniche degli acciai 

impiegati nelle strutture in c.a. realizzate dal 1950 al 1980. Atti del XXVI Convegno Nazionale 

AICAP “Le prospettive di sviluppo delle opere in calcestruzzo strutturale nel terzo millennio”, 

Padova, 19-21 Maggio. Paper 54”. In particolare, i parametri meccanici sono stati calcolati 

utilizzando il software “STIL” collegato alle stesse pubblicazioni, prendendo a riferimento 

l’arco temporale tra gli anni 54’-60’. 

L’elaborazione con il software “STIL” produce i seguenti risultati: 
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In definitiva per le barre lisce si assume come valore medio della tensione di snervamento 

fs,m=344 N/mm2. 

Le normative dell’epoca prevedevano quanto evidenziato nella seguente tabella: 
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La resistenza da adottare nei calcoli è generalmente riferita al valore medio della resistenza 

in-situ modificata in funzione dei valori del fattore di confidenza relativo al livello di 

conoscenza acquisito ed al tipo di verifica da effettuare.  

le resistenze dei materiali si dividono per i corrispondenti coefficienti parziali e per i fattori 

di confidenza definiti in relazione al livello di conoscenza raggiunto, ovvero: 

fcd = fcm / (γm,c ·FC) per il calcestruzzo; 

fsd = fsm / (γm,s ·FC) per l’acciaio; 

dove fcm è la resistenza cilindrica media del calcestruzzo, fsm è la tensione di snervamento a 

trazione media dell’acciaio, FC è il fattore di confidenza, posto pari a 1,35, γm,c è il coefficiente 

parziale di sicurezza del conglomerato γm,s è il coefficiente parziale di sicurezza dell’acciaio. 

Per gli elementi/meccanismi fragili, quali quelli che saranno considerati nelle analisi lineari 

per le valutazioni relative ai carichi gravitazionali, γm,c = 1,5 e γm,s = 1,15, mentre per le 

valutazioni relative ai carichi sismici effettuate attraverso analisi globali non lineari entrambi i 

coefficienti sono posti pari a 1. 

I valori utilizzati sono riportati nella tabella seguente. 

 
Rm 

[Mpa] 

fm 

[Mpa] 
FC 

fm/FC 

[Mpa] 
γm 

fd=fm/FC/γm 

[Mpa] 

E 

[Mpa] 

Calcestruzzo 24,9 20,7 1,35 15,3 1,5 10,2 27400 

Acciaio barre lisce  - 344 1,35 254,8 1,15 221,6 210000 

 

Il passaggio tra resistenze cilindriche a resistenze cubiche per il calcestruzzo, come 

consuetudine, è stato effettuato attraverso la relazione Rc= fc/0,83, mentre il modulo elastico 

normale del calcestruzzo è stato ricavato dall’espressione: 

( ) 3,010/22000
cmc

fE ⋅=  
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1.14 CARATTERISTICHE DEI MATERIALI DELLE NUOVE OPERE  

Si riportano di seguito le caratteristiche dei materiali ed i parametri di calcolo adottati nelle 

elaborazioni. 

Per gli elementi in c.a, è previsto l'impiego di calcestruzzo C25/30 ed acciaio in barre tipo 

B450C.  

Per gli elementi di collegamento della soletta in c.a. (caldana) da realizzare ai travetti in c.a. 

del solaio esistente, è previsto l'impiego di connettori a perno in acciaio adatti per calcestruzzo. 

Per le opere in carpenteria metallica è previsto l’uso dell’acciaio S355JR. 

Per le nuove pareti murarie da realizzare è prevista una muratura in mattoni pieni costituita 

da elementi la cui resistenza rottura per compressione fbk risulta non inferiore a 17 MPa. 

Per il rinforzo delle murature esistenti in tufo è previsto l’uso di Intonaco Armato con 

Sistema CRM. 

Per il rinforzo degli elementi in c.a. esistenti è previsto l’uso di lamine pultruse in FRP e 

fasciature in FRP. 

 

1.14.1 Calcestruzzo 

La Classe di Resistenza del calcestruzzo è contraddistinta da una resistenza cubica caratteristica 

Rck , da cui si ottiene il valore della resistenza cilindrica caratteristica pari a: 

fck = 0.83xRck. 

E' possibile passare dal valore caratteristico al valore medio della resistenza cilindrica, mediante 

l'espressione: 

fcm=fck+8 

Il valore di calcolo della resistenza del calcestruzzo, si ottiene dividendo il rispettivo valore 

caratteristico per il coefficiente di sicurezza γc dello stesso, pari a 1,50 (punto 4.1.2.1.1.1 delle 

NTC). Quest'ultimo deve essere ridotto del 15% per tenere conto della riduzione di resistenza 

sotto i carichi di lunga durata, ottenendo così il valore  

fcd = αfck/γc=0.85fck/γc 
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Il Modulo Elastico del calcestruzzo Ec da adottare, secondo quanto stabilito dalle Norme, è 

quello istantaneo secante tra la tensione nulla e 0.40fcm, e si assume pari a: 

Ecm=22000[fcm/10]0.3 

Infine, si definiscono, le seguenti resistenze per il calcestruzzo, tutte funzioni della classe dello 

stesso: 

fctm = 0.30 fck
2/3  Resistenza media a trazione 

fctk = 0.7 fctm  Resistenza caratteristica a trazione 
fcfk = 1.2 fctk  Resistenza caratteristica a trazione per flessione 
fctd = fctk / γc  Resistenza di calcolo a trazione 
fcfd = fcfk / γc  Resistenza di calcolo a trazione per flessione 

 

In definitiva per il calcestruzzo Rck 25/30 i parametri salienti sono: 

Rck 
N/mm² 

fck
 

N/mm² 
ECls 

N/mm² 
fcd

 

N/mm² 
fctm 

N/mm² 
fctk 

N/mm² 
fcfk 

N/mm² 
fctd 

N/mm² 
fcfd 

N/mm² 
30 25 31476 14,2 2,6 1,8 2,2 1,2 1,4 

 

1.14.2 Acciaio per c.a. 

Selezionato il tipo di acciaio B450C, risulta definito il valore caratteristico della tensione di 

snervamento fyk pari a 450 N/mm². 

Il valore di calcolo della resistenza dell'acciaio, si ottiene dividendo il valore caratteristico 

per il coefficiente di sicurezza γs dello stesso (punto 4.1.2.1.1.4 delle NTC), pari a 1,15, 

ottenendo fyd = fyk/γs = 391,3 N/mm². 

Il Modulo Elastico dell'acciaio impiegato è 210000 N/mm² ed il valore di deformazione 

corrispondente allo snervamento è pari a γs = fyd / Es = 0,1863. 

La rispondenza dei materiali ai requisiti sopra riportati verrà accertata mediante le usuali 

prove. 

 

1.14.3 Connettori a perno in acciaio per calcestruzzo 

Connettore a secco composto da un unico perno in acciaio diametro 16 mm, lunghezza 12 

cm, sagomato per l'aggancio meccanico al calcestruzzo con parte inferiore filettato passo 6 R3 

a vite continua, parte intermedia priva di filettatura con battuta di fine corsa e parte superiore 

sagomata con scanalatura di aggrappaggio alla cappa in C.L.S.  
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I valori meccani di resistenza, che i connettori devono possedere sono riportati nella seguente 

tabella: 

Resistenza Caratteristica a rottura del materiale base fuk  800 MPa 

Resistenza a Taglio caratteristica del connettore non inferiore a vRk  140 kN 

Resistenza a Taglio caratteristica della connessione non inferiore a VRk  40 kN 
 

1.14.4 Muratura in blocchi di mattoni pieni 

Muratura in blocchi di mattoni pieni realizzata nel rispetto di quanto contenuto §§ 4.5.2, 

4.5.3, 7.8.1.2 e 11.10 delle NTC. Per gli elementi resistenti artificiali da impiegare con funzione 

resistente si applicano le prescrizioni riportate al § 11.10.1 delle NTC. Gli elementi devono 

possedere i requisiti di resistenza meccanica ed adesività alle malte determinati secondo le 

modalità descritte nel § 11.10.3 delle NTC. 

I blocchi devono avere resistenza caratteristica a rottura nella direzione portante (fbk), non 

inferiore a 17 Mpa. 

La malta di allettamento per la muratura (del tipo a prestazione garantita di classe M15) deve 

avere resistenza media non inferiore a 15 MPa e i giunti verticali debbono essere riempiti con 

malta. 

 

1.14.5 Intonaco Armato con Sistema CRM (malta rinforzata con composito) 

Il sistema utilizza reti di armatura, connettori e accessori in materiale composito preformato 

in GFRP (Glass Fiber Reinforced Polymer) composti da fibre di vetro AR e resine 

termoindurenti. Il sistema si completa con malte da intonaco strutturali a base di calce o 

cementizie di spessore minimo 3 cm. 

Il sistema prevede l’applicazione di una rete a maglia 66 mm x 66 mm, costituita da fibra di 

vetro AR (Alcalino Resistente) di spessore medio 5 mm e avente n°15 barre/metro/lato, modulo 

elastico a trazione medio 27˙000 N/mm², sezione minima della singola barra 14 mm2, resistenza 

caratteristica a trazione della singola barra 5,7 kN, allungamento a rottura 2%, resistenza 

caratteristica a strappo media del nodo >0,45kN. La tecnologia prevede l'esecuzione di perfori 

passanti nella muratura esistente, l'inserimento, in numero di 5/m2, di connettori a "L" in 

materiale composito fibrorinforzato, aventi sezioni 10 mm x 7 mm e lunghezza 15 cm e 50 cm, 
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con relativo fazzoletto di ripartizione per ogni punto di connessione; la solidarizzazione dei 

connettori tramite ancorante chimico per l'ancoraggio strutturale. L’intervento è completato 

dall'applicazione di intonaco adatto per scopi strutturali avente resistenza caratteristica a 

compressione non inferiore a 15MPa, di spessore 3 cm con rifinitura a frattazzo.  

 

1.14.6 Acciaio da carpenteria metallica 

Per le opere in Acciaio si prescrive di utilizzare acciaio S355 secondo UNI EN-10025-2, le 

cui caratteristiche meccaniche sono riportate nella tabella sottostante: 

 

Per i collegamenti bullonati si prevede l’uso di bulloni delle seguenti caratteristiche: 

Viti Classe 6.8 secondo UNI EN ISO 898-1 

Dadi Classe 6 secondo UNI EN 20898-2 

Per i collegamenti saldati si prevedono saldature secondo UNI EN 22553 

1.14.7 Lamine Pultruse di FRP 

Le caratteristiche principali delle lamine pultruse sono:  
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1.14.8 Fasciature FRP 

Caratteristiche principali tipologie di fasciature: 

1) Tessuto UNIDIREZIONALE in fibra di carbonio ad alta resistenza ed elevato modulo 
elastico (230.000 N/mm²). 
Dati tecnici: 
Grammature: 300g/m². 
Spessore equivalente di tessuto secco: 0,166mm. 
Resistenza a trazione: 4.830 N/mm². 
Modulo elastico a trazione (GPa): 230. 
Allungamento a rottura: 2%. 
 

2) Tessuto QUADRIASSIALE in fibra di carbonio ad alta resistenza ed elevato modulo 
elastico (230.000 N/mm²). 
Dati tecnici: 
Grammature: 300g/m². 
Spessore equivalente di tessuto secco: 0,053mm. 
Resistenza a trazione: 4.830 N/mm². 
Modulo elastico a trazione (GPa): 230. 
Allungamento a rottura: 2,1%. 
 
 

1.15 CARICHI DI PROGETTO 

I carichi di progetto presi in conto, sono i seguenti: 

• Peso proprio della muratura in pietra calcarea (γcalc=21,00 kN/m3); 

• Peso proprio della muratura in tufo (γtufo=16,00 kN/m3); 
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• Peso proprio della muratura in mattoni pieni (γmatt=18,00 kN/m3); 

• Peso proprio delle strutture in c.a. (γcls=25,00 kN/m3); 

• Peso proprio delle strutture in acciaio (γacc.=78,50 kN/m3); 

• Peso proprio dei solai (come da analisi riportata in seguito); 

• Carichi permanenti sui solai (come da analisi riportata in seguito);  

• Carichi variabili per ambienti suscettibili di affollamento, per i solai correnti 

dell’edificio; 

• Carico da neve in copertura; 

• Azioni sismiche come da punto 3.2 delle NTC. 

 

1.15.1 Carichi Variabili Orizzontamenti 

Per la determinazione dei carichi variabili agenti sugli orizzontamenti presenti nella struttura 

si è fatto riferimento alla tabella 3.1.II delle NTC, il cui stralcio viene qui riportato: 
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1.15.2 Azioni della Neve 

Per il calcolo del sovraccarico da neve si é fatto riferimento al punto 3.4 delle NTC.  

Caratterizzazione del sito: 

• Zona: III; 

• Altitudine di riferimento: as<200 m.s.l.m 

• Topografia: “Normale”; 

• Perdita di calore della costruzione: inesistente. 

Pertanto, il carico di riferimento al suolo qsk, riferito alla proiezione orizzontale della 

superficie della copertura é pari a: 

2/60,0 mkNq sk =   

Mentre i coefficienti di esposizione e termico, valgono: 

CE=1,0 e Ct=1,0. 

Carico da neve sulla copertura 

• α<30,0°;  

• Copertura a due falde. 

Il valore del coefficiente di forma significativo per il caso in esame è: µ1=0,80.  

Dunque il carico da neve riferito alla superficie orizzontale della copertura vale: 

2
1s /50,00,10,160,080,0q mkNCCq tEsk ≅⋅⋅⋅=⋅⋅⋅= µ  
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1.15.3 Analisi dei carichi unitari dei solai esistenti in latero-cemento ante-intervento. 

Solai “ala Nord-Sud” I° e II° impalcato 

PESO PROPRIO (G1)    
Travetti in c.a. (i=0,50 m) 1,00x0,10x0,20x25,00/0,50 1,00 kN/m2 
Caldana in calcestruzzo 1,00x1,00x0,04x24,00 0,95 “ 
Laterizi di alleggerimento a formaz. camera d’aria 0,40x1,00x0,20x6,00/0,50 0,95 “ 

TOTALE PESO PROPRIO  2,90 kN/m2 

    
CARICHI PERMANENTI (G2)    
Massetto  1x1,00x1,00x0,03x15,00 0,50 “ 
Pavimentazione   0,50 “ 
Intradosso  0,50 “ 

TOTALE PERMANENTI  1,50 kN/m2 
   
CARICHI VARIABILI (Q)   

Carico variabili per ambienti suscettibili di affollamento (Categoria C1) 3,00 kN/m2 

Solai “ala Nord-Sud” III° impalcato 

PESO PROPRIO (G1)    
Travetti in c.a. (i=0,50 m) 1,00x0,10x0,20x25,00/0,50 0,90 kN/m2 
Caldana in calcestruzzo 1,00x1,00x0,04x24,00 0,95 “ 
Laterizi di alleggerimento a formaz. camera d’aria 0,40x1,00x0,20x6,00/0,50 0,95 “ 

TOTALE PESO PROPRIO  2,90 kN/m2 

    
CARICHI PERMANENTI (G2)    
Massetto delle pendenze  1x1,00x1,00x0,10x15,00 1,50 “ 
Impermeabilizzazione e coibentazione   0,20 “ 
Intradosso  0,50 “ 
Pannelli fotovoltaici e struttura di supporto  0,30 “ 

TOTALE PERMANENTI  2,50 kN/m2 
   
CARICHI VARIABILI (Q)   

Carico variabili per copertura (categoria H) 0,50 kN/m2 

Solai “ala Est-Ovest” I° e II° impalcato 

PESO PROPRIO (G1)    
Travetti in c.a. (i=0,50 m) 1,00x0,10x0,24x25,00/0,50 1,20 kN/m2 
Caldana in calcestruzzo 1,00x1,00x0,04x24,00 0,95 “ 
Laterizi di alleggerimento a formaz. camera d’aria 0,40x1,00x0,24x6,00/0,50x20% 0,25 “ 

TOTALE PESO PROPRIO  2,40 kN/m2 

    
CARICHI PERMANENTI (G2)    
Massetto  1x1,00x1,00x0,07x15,00 1,00 “ 
Pavimentazione   0,50 “ 
Intradosso  0,50  

TOTALE PERMANENTI  2,00 kN/m2 
   
CARICHI VARIABILI (Q)   

Carico variabili per ambienti suscettibili di affollamento (Categoria C1) 3,00 kN/m2 

 

Solai “ala Est-Ovest” III° impalcato 
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PESO PROPRIO (G1)    
Travetti in c.a. (i=0,50 m) 1,00x0,10x0,24x25,00/0,50 1,20 kN/m2 
Caldana in calcestruzzo 1,00x1,00x0,04x24,00 0,95 “ 
Laterizi di alleggerimento a formaz. camera d’aria 0,40x1,00x0,24x6,00/0,50x20% 0,20 “ 

TOTALE PESO PROPRIO  2,40 kN/m2 

    
CARICHI PERMANENTI (G2)    
Massetto delle pendenze  1x1,00x1,00x0,10x15,00 1,50 “ 
Impermeabilizzazione e coibentazione   0,20 “ 
Intradosso  0,50  
Pannelli fotovoltaici e struttura di supporto  0,30 “ 

TOTALE PERMANENTI  2,50 kN/m2 
   
CARICHI VARIABILI Q)   

Carico variabili per copertura (categoria H) 0,50 kN/m2 
 

1.15.4 Analisi dei carichi unitari dei solai esistenti in latero-cemento post-intervento. 

Solai “ala Nord-Sud” I° e II° impalcato 

PESO PROPRIO (G1)    
Travetti in c.a. (i=0,50 m) 1,00x0,10x0,20x25,00/0,50 1,00 kN/m2 
Caldana in calcestruzzo esistente 1,00x1,00x0,04x24,00 0,95 “ 
Laterizi di alleggerimento a formaz. camera d’aria 0,40x1,00x0,20x6,00/0,50 0,95 “ 
Caldana in calcestruzzo prevista in intervento 1,00x1,00x0,05x25,00 1,25 “ 

TOTALE PESO PROPRIO  4,15 kN/m2 

    
CARICHI PERMANENTI (G2)    
Massetto  1x1,00x1,00x0,03x15,00 0,50 “ 
Pavimentazione   0,20 “ 
Intradosso  0,50  

TOTALE PERMANENTI  1,20 kN/m2 
   
CARICHI VARIABILI (Q)   

Carico variabili per ambienti suscettibili di affollamento (Categoria C1) 3,00 kN/m2 

Solai “ala Nord-Sud” III° impalcato 

Carichi come per ante-operam. 

Solai “ala Est-Ovest” I° e II° impalcato 

PESO PROPRIO (G1)    
Travetti in c.a. (i=0,50 m) 1,00x0,10x0,24x25,00/0,50 1,20 kN/m2 
Caldana in calcestruzzo esistente 1,00x1,00x0,04x24,00 0,95 “ 
Laterizi di alleggerimento a formaz. camera d’aria 0,40x1,00x0,24x6,00/0,50x20% 0,25 “ 
Caldana in calcestruzzo prevista in intervento 1,00x1,00x0,05x25,00 1,25 “ 

TOTALE PESO PROPRIO  3,65 kN/m2 

    
CARICHI PERMANENTI (G2)    
Massetto  1x1,00x1,00x0,03x15,00 0,50 “ 
Pavimentazione   0,20 “ 
Intradosso  0,50  

TOTALE PERMANENTI  1,20 kN/m2 
   
CARICHI VARIABILI (Q)   
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Carico variabili per ambienti suscettibili di affollamento (Categoria C1) 3,00 kN/m2 

Solai “ala Est-Ovest” III° impalcato 

Carichi come per ante-operam. 

1.15.5 Sintesi dei carichi unitari dei solai considerati nelle analisi 

In sintesi, i carichi unitari risultano: 

Descrizione G1 G2 Q 0ψ  1ψ  2ψ  

 [kNm2] [kN/m2] [kN/m2] [-] [-] [-] 
Ante-intervento       
Solaio 1° e 2° impalcato ala Nord-Sud 2,90 1,50 3,00 0,70 0,60 0,60 
Solaio 3° impalcato ala Nord-Sud 2,90 2,50 0,50 0,50 0,20 0,00 
Solaio 1° e 2° impalcato ala Est-Ovest 2,40 2,00 3,00 0,70 0,60 0,60 
Solaio 3° impalcato ala Est-Ovest 2,40 2,50 0,50 0,50 0,20 0,00 
       
Post-intervento       
Solaio 1° e 2° impalcato ala Nord-Sud 4,15 1,20 3,00 0,70 0,60 0,60 
Solaio 3° impalcato ala Nord-Sud 2,90 2,50 0,50 0,50 0,20 0,00 
Solaio 1° e 2° impalcato ala Est-Ovest 3,65 1,20 3,00 0,70 0,60 0,60 
Solaio 3° impalcato ala Est-Ovest 2,40 2,50 0,50 0,50 0,20 0,00 

 

1.15.6 Approccio progettuale e coefficienti parziali di sicurezza utilizzati 

Le verifiche agli stati limiti ultimi strutturali (STR) sono state condotte secondo “l’approccio 

2” di cui al punto 2.6.1 delle NTC. 

Si è quindi impiegata un’unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziali definiti per 

le Azioni (A), per la resistenza dei materiali (M) e, eventualmente, per la resistenza globale (R). 

Con la simbologia delle NTC, in sintesi si ha la seguente combinazione: 

(A1+M1+R3) 

Pertanto, i coefficienti parziali di sicurezza “lato carichi” sono stati scelti tra quelli del 

gruppo A1 della tabella 2.6.I delle NTC, come previsto per l’unica combinazione relativa 

all’approccio 2. 
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Pertanto, i valori delle azioni e le loro combinazioni considerate nei calcoli, sia per la 

valutazione della sicurezza sia per il progetto degli interventi, sono quelle definite dalle NTC, 

per le “nuove” costruzioni. 

I coefficienti parziali di sicurezza “lato materiali strutturali” veri e propri si è fatto 

riferimento al paragrafo 4.4.6 delle NTC ed al § C8.7.1.5 delle Istruzioni CNTC. 

In particolare, per le analisi sismiche globali, avendo proceduto con approccio non-lineare i 

coefficienti parziali di sicurezza lato materiali sono stati posti pari a 1,00 in conformità con il § 

C8.7.1.5 delle Istruzioni di cui alla CNTC, che specifica che nel caso di analisi non lineare, i 

valori di calcolo delle resistenze sono ottenuti dividendo i valori medi per i soli rispettivi fattori 

di confidenza. 

1.15.7 Coefficienti di combinazione per i carichi variabili 

Per quanto riguarda i carichi variabili, ai fini delle combinazioni dei carichi, essi sono stati 

assimilati alle categorie di appartenenza, di cui alla Tabella 2.5.I delle NTC, sotto riportata: 
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2 MODELLAZIONE DELLA STRUTTURA 

2.1 DESCRIZIONE DEL MODELLO STRUTTURALE 

2.1.1 Modello per l’analisi Globale 

Per l’analisi sismica globale della struttura nello stato ante-intervento e post-intervento, è 

stata impiegata una modellazione tridimensionale a macroelementi, (FME - Frame by Macro 

Element) che schematizza la struttura attraverso un telaio equivalente costituito dalle pareti e 

da eventuali elementi in c.a., acciaio, con modellazione degli orizzontamenti secondo la loro 

effettiva deformabilità nel proprio piano. Il Motore di Calcolo, ideato dal Prof. Ing. Sergio 

Lagomarsino dell’università di Genova, è stato implementato nel software commerciale 3Muri, 

sviluppato da S.T.A. DATA. 

Il software consente di affrontare l’analisi pushover delle strutture in muratura portante 

secondo i dettami delle norme tecniche per le costruzioni in vigore.  

Lo stesso software esegue le verifiche statiche sulla struttura secondo le vigenti normative 

utilizzando la “mesh” già creata per eseguire l’analisi non lineare, adattando la teoria del telaio 

equivalente. 

Maggiori informazioni sulla metodologia di modellazione della struttura sono riportate nei 

tabulati allegati. 

I carichi dei solai sono stati disposti su superfici di carico che distribuiscono in maniera 

automatica i carichi sugli elementi posti sul loro contorno in funzione dell’orditura imposta. 

Detti solai forniscono la rigidezza nel proprio piano degli orizzontamenti, che viene valutata 

automaticamente, determinando lo spessore equivalente di una lastra. 

Maggiori dettagli sulla modellazione possono trovarsi nei tabulati di calcolo allegati. 
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Vista tridimensionale modello solido ante-intervento 

 

 
Vista tridimensionale modello solido post-intervento 

 
 

2.2 TIPO DI ANALISI SVOLTA 

2.2.1 Analisi del comportamento globale 

L’analisi globale del comportamento della struttura per carichi sismici è stata eseguita per 

mezzo di analisi statiche non lineari (punto 7.3.4.2delle NTC). L’effetto del sisma è stato 

valutato mediante l’applicazione incrementale di forze proporzionali alle masse ed 



pag. 55/90 

 

alternativamente distribuzione di forze proporzionale alle forze statiche di cui al §7.3.3.2 

delle NTC.  

Le verifiche statiche sulla struttura sono condotte secondo la vigente normativa (§4.5.6 delle 

NTC) sulla base degli stessi elementi del modello utilizzato per l’analisi sismica. 

 

2.2.2 Condizioni di carico considerate 

Le azioni elementari sulla struttura sono: 

Pesi propri degli elementi strutturali (murature, cordoli, travi, pilastri); 

Pesi propri dei solai; 

Carichi permanenti portati dai solai, solette e copertura; 

Carichi variabili portati dai solai, solette e copertura; 

Carichi sismici (*). 

(*) per le analisi statiche non lineari le azioni sismiche sono state applicate secondo le due 

modalità previste dalle norme, ovvero l’una con forze proporzionali alle masse e l’altra 

proporzionali alle forze statiche; sono stati generate 24 condizioni di carico e quindi 

altrettante analisi, a partire dalle 12 combinazioni ottenibili tenendo conto delle due direzioni 

ortogonali, dei due versi dell’azione e delle 4 posizioni del baricentro delle masse da 

considerare secondo le NTC (Ex±, Ey±, Ex±/ey±, Ey±/ex±).  

2.2.3 Combinazioni di carico considerate 

Le azioni elementari sulla struttura, sopra esposte sono state combinate secondo le 

indicazioni del paragrafo 2.5.3 delle NTC, per dar luogo a 24 combinazioni di carico sismiche 

oltre alle combinazioni allo stato limite ultimo che di esercizio per soli carichi gravitazionali. 

Le analisi effettuate contemplano: 

• combinazioni allo stato limite ultimo SLU per soli carichi verticali; 

• combinazioni allo stato limite di danno SLV con azioni sismiche di progetto con 

periodo di ritorno T=712 anni; 

• combinazioni allo stato limite di danno SLD con azioni sismiche con periodo di 

ritorno T=75 anni; 
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Si precisa l’analisi sismica è stata eseguita in campo statico non lineare, secondo una 

strategia incrementale “pushover”, considerando due diverse distribuzioni delle forze sismiche 

(una distribuzione lineare sull'altezza e una distribuzione proporzionale alle masse di piano). 

Dette distribuzioni vengono applicate nelle due direzioni ortogonali del sistema di riferimento 

scelto, nei due versi, senza o con eccentricità delle masse. Per un totale di 24 diverse 

combinazioni/analisi che definiscono in modo esauriente la risposta strutturale sotto sisma. 

Poiché l’analisi sismica è stata affrontata con approccio non-lineare ad ogni combinazione di 

carico corrisponde una analisi distinta.  

2.3 ORIGINE E CARATTERISTICHE DEL CODICE DI CALCOLO UTILIZZATO 

Si rimanda ai tabulati di calcolo allegati. 

2.4 AFFIDABILITÀ DEL CODICE UTILIZZATO 

Il sottoscritto ha esaminato la documentazione a corredo del software per valutarne 

l’affidabilità e soprattutto l’idoneità al caso specifico. 

2.5 VALIDAZIONE DEL CODICE DI CALCOLO UTILIZZATO 

Per il tipo di modello strutturale adottato, il software utilizzato e la documentazione a 

disposizione consentono un controllo dettagliato dei risultati, attraverso la riproduzione in 

forma grafica e alfanumerica di qualsiasi dato di “input” o di “output”. In particolare, per i dati 

di “input” è passibile visualizzare in maniera completa sia la geometria della struttura che i 

carichi agenti sulle membrature che la costituiscono. Per quanto riguarda l’output, è possibile 

visualizzare in maniera del tutto agevole e dettagliata, a valle delle analisi, le deformate modali, 

gli spostamenti e le sollecitazioni per ogni condizione di carico e per ogni combinazione di 

queste ultime. Sono inoltre disponibili i risultati in termini di inviluppo delle sollecitazioni, 

nonché risultati globali che riguardano tutte le membrature o gruppi di esse. Conseguentemente 

lo scrivente, ha effettuato numerosi controlli, sui dati visualizzati dal software, confrontandoli 

con schemi limite di semplice controllo, ottenendo sempre una buona rispondenza. Pertanto, 

non si rende necessaria altra validazione del codice di calcolo utilizzato. Nel seguito, nel 

riportare i dati salienti dei risultati delle analisi, si forniscono i controlli ritenuti più significativi, 

che riguardano il comportamento della struttura, così come risulta dall’analisi, confrontato con 

quello atteso sulla base di semplici considerazioni (masse, periodo fondamentale, tagliante 

globale alla base, etc.).  
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3 SINTESI DEI RISULTATI DEL MODELLO GLOBALE 

3.1 MODALITÀ DI PRESENTAZIONE DEI RISULTATI. 

Nella presente relazione si riportano tutti i dati di sintesi, corredati di grafici esplicativi, 

riguardanti i risultati delle analisi e delle verifiche del modello globale dell’edificio, 

rimandando ai tabulati di calcolo forniti in allegato per maggiori dettagli. 

L’output fornito dal software utilizzato per le analisi è fornito in allegato alla presente 

sottoforma di tabulato di calcolo. 

Nello stesso sono precisati tutte le specifiche necessarie per interpretare correttamente i dati 

riportati (unità di misura, convenzione sui segni, significato dei simboli, etc.).  

In questa sede ci si limita a richiamare l’attenzione sul fatto che nella presente relazione i 

grafici esplicativi restituiti in seguito, riportano dati nelle unità di misura kN e m. 

Nel seguito per direzione X si intenderà la direzione Nord-Sud, mentre per direzione Y la 

direzione Est-Ovest. 

3.2 RAPPRESENTAZIONE SINTETICA DEI RISULTATI OTTENUTI IN MANIERA AUTOMATICA 

3.2.1 Premessa 

L'analisi sismica è eseguita in campo statico non lineare, secondo una strategia incrementale 

pushover, considerando due diverse distribuzioni delle forze sismiche: una distribuzione lineare 

sull'altezza e una distribuzione proporzionale alle masse di piano. Dette distribuzioni vengono 

applicate nelle due direzioni ortogonali del sistema di riferimento scelto, nei due versi, senza o 

con eccentricità delle masse. Per un totale di 24 diverse combinazioni di analisi che consentono 

di rappresentare in modo esauriente la risposta strutturale sotto sisma. 

Nell'ambito di una singola analisi si segue una tecnica incrementale che consiste 

nell'aumentare gradualmente il carico sismico e di controllare, in ogni passo di carico, il livello 

tensionale e deformativo raggiunto nei maschi. 

Seguendo le indicazioni del paragrafo §C7.3.4.1 della circolare CNTC, la verifica di 

sicurezza nei confronti degli stati limite sismici SLD, SLV, viene effettuata controllando che 

per ogni direzione sismica la capacità di spostamento, valutata mediante l'analisi non lineare 

pushover, sia maggiore della domanda di spostamento che si ottiene costruendo il sistema 

bilineare equivalente ad un grado di libertà, valutandone il periodo proprio in base alla rigidezza 
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elastica secante e ricavando lo spostamento richiesto dallo spettro elastico corrispondente allo 

stato limite di verifica, eventualmente amplificato con un fattore di correlazione fra sistema 

elastico e sistema anelastico. 

Si controlla, inoltre, che il fattore di struttura q*=Fe/F*
y del sistema bilineare equivalente, 

valutato come rapporto fra il taglio alla base ottenuto dallo spettro elastico e il taglio resistente, 

non ecceda il valore limite 3.0 per gli stati limite sopra menzionati. 

In base alle indicazioni delle norme tecniche per le costruzioni NTC, nella valutazione degli 

edifici esistenti, è necessaria la determinazione dell’indicatore di rischio ζ, grazie al quale si 

stabilisce in modo estremamente sintetico ed univoco il comportamento sismico di una 

struttura. 

Per ottenere detto parametro sintetico, il risultato delle verifiche viene riportato in maniera 

equivalente in termini di PGA, ovvero in accelerazione di picco al suolo, normalizzata alla 

categoria A (roccia). In particolare, si valuta la capacità di PGA (accelerazione al suolo che 

produce il raggiungimento di un particolare stato limite) e la domanda di PGA (accelerazione 

al suolo fissata dalla normativa). Il fattore di sicurezza è quindi espresso come rapporto di PGA 

fra il valore di capacità e il valore di domanda. Quando detto fattore, indicato con ζPGA è 

maggiore dell’unità che la capacità sismica globale della struttura, per azioni nel piano delle 

pareti è superiore alla domanda. 

Per la quantificazione dell’indicatore di rischio è necessario conoscere, oltre alla PGAD 

(PGA di domanda relativa allo stato limite considerato) che dipende dalla classe d’uso della 

struttura e dalla categoria topografica e stratigrafica del sito, la PGAC (la capacità della struttura 

in termini di PGA) cioè l’accelerazione orizzontale che la struttura può sostenere senza che si 

attivi nessun meccanismo di crisi relativo a quello stato limite considerato. 

Per ricavare la PGAC bisogna procedere per tentativi, scalando lo spettro di domanda di 

accelerazione fino a ritrovare quello per cui non si attiva nessun meccanismo di crisi; 

l’accelerazione di aggancio dello spettro così ricavato rappresenta la PGAC cercata. 

La procedura scalare lo spettro diviene semplice da mostrare graficamente se gli spettri di 

spostamento e accelerazione vengono rappresentati nel formato ADRS (Acceleration 

Displacement Response Spectrum), dove le ascisse rappresentano gli spostamenti spettrali e le 

ordinate le accelerazioni spettrali. Nella Figura seguente si riporta uno schema in formato 

ADRS per l’individuazione della PGAC dato il periodo T di vibrazione della struttura; lo spettro 



pag. 59/90 

 

di domanda sismica viene scalato fintanto che non si individua l’accelerazione spettrale SaeC 

che non innesca alcun meccanismo di crisi duttile o fragile; l’accelerazione di aggancio allo 

spettro è la PGACLV cercata. 

 
Individuazione della PGACLV a partire dello spettro di domanda sismica. 

La procedura consiste nello scalare lo spettro elastico di domanda sismica, per piccoli 

decrementi del TR, fino a trovare lo spettro che contiene il punto prestazionale (Sae; SDe) del 

SDOF equivalente, individuato dalla retta di inclinazione T* e dallo spostamento d*max, 

controllando per ogni iterazione se T* risulta minore o maggiore del TC relativo al periodo di 

ritorno di tentativo. In ciascuna iterazione per cui il periodo elastico del SDOF equivalente T* 

risulti T* ≥ TC, lo spostamento massimo per il sistema anelastico è assunto uguale a quello di 

un sistema elastico di pari periodo (§3.2.3.2.3 delle NTC) e quindi si adotta la formula C7.3.7 

della circolare CNTC: 

 

Nel caso in cui T*<TC lo spostamento massimo per il sistema anelastico è maggiore di quello 

di un sistema elastico di pari periodo e si ottiene da quest’ultimo mediante l’espressione C7.3.8 

della circolare CNTC: 
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dove q* rappresenta il rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza di snervamento del 

sistema equivalente. Se risulta q*≤1 allora si ha d*max=d*e,max. 

Nelle figure seguenti si riporta una rappresentazione grafica della procedura iterativa per i due 

casi esposti. Nelle stesse figure, per il caso in cui T*<TC, si fa notare che la linea rossa 

tratteggiata, rappresentante lo spostamento d*max, non è una retta, bensì una curva individuata 

dalla relazione sopra riportata essendo, in generale, il valore q* maggiore di 1. 

  
Capacità in termini di accelerazione e spostamento del SDOF 

equivalente con spettro di capacità sismica per T* ≥ TC. 
Capacità in termini di accelerazione e spostamento del 

SDOF 
equivalente e spettro di domanda sismica per T* < TC. 

 

L'analisi sismica globale contiene implicitamente le verifiche a pressoflessione longitudinale 

e a taglio.  

3.2.2 Considerazioni sulle modalità di analisi ante-intervento 

L’edificio nello stato ante-intervento possiede forti carenze strutturali nei confronti delle 

azioni sismiche : 1) essendo di base fortemente irregolare in pianta per la sua forma ad L con 

ali molto allungate in rapporto alle dimensioni trasversali delle ali stesse, 2) essendo la cappa 

in calcestruzzo presente al di sopra dei travetti in c.a. dei solai del tutto priva di armatura, ed 
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infine 3) mancando completamente elementi di controventamento trasversali per una ampia 

zona dell’ala Est-Ovest. 

Dette carenze rendono difficile lo sviluppo di un comportamento globale della struttura con 

sfruttamento della resistenza delle pareti nel proprio piano.  

Pertanto, come sottolineato anche dal §C8.7.1.1 della CNTC, considerato che “la costruzione 

non manifesta un chiaro comportamento d’insieme, ma piuttosto tende a reagire al sisma come 

un insieme di sottoinsiemi (meccanismi locali), la verifica su un modello globale non ha una 

buona rispondenza rispetto al suo effettivo comportamento sismico. In ogni caso, essa fornisce 

una stima per eccesso del grado di sicurezza sismica della struttura utile per indirizzare gli 

interventi necessari per migliorarne il comportamento ed grado di sicurezza stesso. 

Per le ragioni sopra esposte è stato necessario opportunamente interpretare le curve di 

capacità dedotte dall’analisi puhover, in quanto il software di calcolo per modalità implicite nel 

procedimento numerico consente di esplorare livelli di spostamento della struttura ben superiori 

a quelli che la struttura effettivamente è capace di estrinsecare, in quanto esso considera che, la 

se pur modesta capacità di ridistribuzione delle azioni offerta dai solai nel proprio piano, 

consenta di chiamare a collaborare elementi della struttura molto lontani dal nodo ove si 

manifesta lo spostamento massimo (scelto come nodo di controllo). Pertanto, se pur ad una 

lettura poco attenta le curve di capacità mostrano la possibilità di raggiungimento di grossi 

valori degli spostamenti, questi non implicano effettive risorse della struttura in quanto collassi 

locali anticipati (determinanti per l’intera stabilità dell’opera) non consentono lo sfruttamento 

di tutti gli elementi strutturali presenti nella struttura. 

Per detta ragione le singole curve di capacità sono state esaminate singolarmente una per una 

e la capacità limite fissata in corrispondenza di spostamenti inferiori, determinati in 

corrispondenza di collassi localizzati di pareti o porzioni di pareti, la cui stabilità risulta 

determinante nell’equilibrio complessivo del sistema edificio.  

3.2.3 Sintesi numerica dei risultati per tutte le verifiche sismiche globali 

Sintesi verifiche ANTE-INTERVENTO 

N. Dir. sisma Car. sismico prop. Ecc. 
[mm] 

ζSLC ζSLV ζSLD ζSLO 

1 +X Uniforme 0 0,431 0,423 1,307 1,713 

2 +X Forze statiche 0 0,390 0,373 1,158 1,522 

3 -X Uniforme 0 0,444 0,437 1,332 1,737 

4 -X Forze statiche 0 0,355 0,339 1,059 1,380 

5 +Y Uniforme 0 0,707 0,700 2,047 2,006 
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N. Dir. sisma Car. sismico prop. Ecc. 
[mm] 

ζSLC ζSLV ζSLD ζSLO 

6 +Y Forze statiche 0 0,577 0,558 1,436 1,305 

7 -Y Uniforme 0 0,713 0,705 2,006 1,886 

8 -Y Forze statiche 0 0,608 0,585 1,322 1,208 

9 +X Uniforme 3.218 0,592 0,578 1,809 2,379 

10 +X Uniforme -3.218 0,355 0,347 1,074 1,407 

11 +X Forze statiche 3.218 0,713 0,671 1,885 1,766 

12 +X Forze statiche -3.218 0,329 0,314 0,829 1,084 

13 -X Uniforme 3.218 0,588 0,575 1,778 2,329 

14 -X Uniforme -3.218 0,354 0,348 1,056 1,375 

15 -X Forze statiche 3.218 0,498 0,474 1,525 1,681 

16 -X Forze statiche -3.218 0,293 0,280 0,874 1,139 

17 +Y Uniforme 2.444 0,603 0,601 1,750 2,047 

18 +Y Uniforme -2.444 0,926 0,900 2,056 1,875 

19 +Y Forze statiche 2.444 0,475 0,463 1,310 1,370 

20 +Y Forze statiche -2.444 0,822 0,782 1,352 1,213 

21 -Y Uniforme 2.444 0,604 0,602 1,759 1,956 

22 -Y Uniforme -2.444 0,955 0,925 1,848 1,762 

23 -Y Forze statiche 2.444 0,498 0,484 1,389 1,276 

24 -Y Forze statiche -2.444 0,829 0,785 1,237 1,131 

   min X 0,293 0,280 0,829 1,084 

   min Y 0,475 0,463 1,237 1,131 

 

Sintesi verifiche edificio POST-INTERVENTO 

N. Dir. sisma Car. sismico prop. Ecc. 
[mm] 

ζSLC ζSLV ζSLD ζSLO 

1 +X Uniforme 0 1,402 1,390 2,857 2,679 

2 +X Forze statiche 0 1,160 1,131 1,710 1,520 

3 -X Uniforme 0 1,276 1,277 2,487 2,294 

4 -X Forze statiche 0 1,099 1,078 1,581 1,446 

5 +Y Uniforme 0 1,069 1,051 2,331 2,147 

6 +Y Forze statiche 0 0,920 0,879 1,321 1,131 

7 -Y Uniforme 0 1,156 1,119 2,585 2,013 

8 -Y Forze statiche 0 0,893 0,849 1,440 1,147 

9 +X Uniforme 3.218 1,389 1,375 2,472 2,350 

10 +X Uniforme -3.218 1,101 1,108 3,347 3,193 

11 +X Forze statiche 3.218 1,156 1,126 1,550 1,437 

12 +X Forze statiche -3.218 1,163 1,135 1,987 1,775 

13 -X Uniforme 3.218 1,191 1,194 2,255 2,101 

14 -X Uniforme -3.218 0,994 1,013 2,979 2,884 

15 -X Forze statiche 3.218 1,008 0,990 1,435 1,310 

16 -X Forze statiche -3.218 0,945 0,936 1,915 1,793 

17 +Y Uniforme 2.444 0,988 0,978 2,469 2,227 

18 +Y Uniforme -2.444 1,325 1,283 2,203 2,050 

19 +Y Forze statiche 2.444 1,004 0,965 1,597 1,420 

20 +Y Forze statiche -2.444 0,914 0,869 1,249 1,057 

21 -Y Uniforme 2.444 1,099 1,069 2,807 2,204 

22 -Y Uniforme -2.444 1,094 1,056 2,366 1,840 

23 -Y Forze statiche 2.444 0,891 0,851 1,585 1,239 

24 -Y Forze statiche -2.444 0,910 0,860 1,336 1,061 

   min X 0,945 0,936 1,435 1,310 
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N. Dir. sisma Car. sismico prop. Ecc. 
[mm] 

ζSLC ζSLV ζSLD ζSLO 

   min Y 0,891 0,849 1,249 1,057 

 

3.2.4 Considerazioni conclusive sull’analisi globale svolta per l’edificio ante-intervento 

I risultati delle verifiche sismiche, dell’edificio nella configurazione ante-intervento, 

condotta con analisi statica non lineare (analisi pushover a controllo di duttilità) evidenziano, 

per la scansione sismica più restrittiva, che: 

1) I fattori di struttura q*=Fe/F*
y valutati sul sistema bilineare equivalente per gli stati limite 

SLD, SLV, come rapporto fra il taglio alla base ottenuto dallo spettro elastico e il taglio 

resistente, eccedono per alcune combinazioni il valore limite 3,0. Tale verifica risulta pertanto 

non soddisfatta. 

2) Il fattore di sicurezza al limite di danno, valutato come rapporto fra l'accelerazione sismica 

al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLD (capacità di PGA) e 

l'accelerazione sismica al suolo regolamentare prescritta per la struttura (domanda di PGA), è 

caratterizzato da valori minimi nelle due direzioni pari a ζPGA,SLD,x=0,83, ζPGA,SLD,y=1,24. Tale 

verifica risulta pertanto non soddisfatta, essendo il valore minimo di ζ inferiore al valore 

minimo richiesto per un edificio di nuova costruzione pari a 1. Si ravvisa una maggiore carenza 

nella direzione X. 

3) Il fattore di sicurezza al limite di salvaguardia vita, valutato come rapporto fra l'accelerazione 

sismica al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLV (capacità di PGA) e 

l'accelerazione sismica al suolo regolamentare prescritta per la struttura (domanda di PGA), è 

caratterizzato dai valori minimi nelle due direzioni, pari a ζPGA,SLV,x=0,28, ζPGA,SLV,y=0,46. Tale 

verifica risulta pertanto non soddisfatta, essendo il valore minimo di ζ inferiore al valore 

minimo richiesto per un edificio di nuova costruzione. Si ravvisa una marcata deficienza nella 

direzione X, come atteso per l’assenza di importanti pareti di controventamento per detta 

direzione. 

In definitiva le verifiche sismiche globali ante-intervento mostrano che la struttura ha 

capacità sismiche inferiori a quelle minime da ottenere a seguito di un intervento di 

miglioramento sismico secondo le NTC. 
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3.2.5 Considerazioni conclusive sull’analisi globale svolta per l’edificio post-intervento 

I risultati delle verifiche sismiche, dell’edificio nella configurazione post-intervento, 

condotta con analisi statica non lineare (analisi pushover a controllo di duttilità) evidenziano, 

per la analisi sismica più restrittiva, che: 

1) I fattori di struttura q*=Fe/F*
y valutati sul sistema bilineare equivalente per gli stati limite 

SLD, SLV, come rapporto fra il taglio alla base ottenuto dallo spettro elastico e il taglio 

resistente, non eccedono in nessun caso il valore limite 3.0. Tale verifica risulta pertanto 

soddisfatta. 

2) Il fattore di sicurezza al limite di danno, valutato come rapporto fra l'accelerazione sismica 

al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLD (capacità di PGA) e 

l'accelerazione sismica al suolo regolamentare prescritta per la struttura (domanda di PGA), è 

caratterizzato da valori minimi nelle due direzioni pari a ζPGA,SLD,x=1,44, ζPGA,SLD,y=1,25. Tale 

verifica risulta pertanto soddisfatta essendo superiore a 1. Si ravvisa un marcato miglioramento 

nella direzione X. 

3) Il fattore di sicurezza al limite di salvaguardia vita, valutato come rapporto fra l'accelerazione 

sismica al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLV (capacità di PGA) e 

l'accelerazione sismica al suolo regolamentare prescritta per la struttura (domanda di PGA), è 

caratterizzato dai valori minimi nelle due direzioni, pari a ζPGA,SLV,x=0,94, ζPGA,SLV,y=0,85. 

Pertanto, la struttura possiede un livello di sicurezza inferiore a quello richiesto per un edificio 

di nuova costruzione ma superiore al minimo che è necessario raggiungere secondo le norme 

nel caso si attui un intervento di miglioramento sismico pari a 0,6. Si ravvisa un più bilanciato 

comportamento nelle due direzioni. 

3.2.6 Sintesi grafica dei risultati per tutte le verifiche sismiche globali 

Nel seguito si riportano i diagrammi di sintesi delle elaborazioni ritenuti maggiormente 

significative ai fini della comprensione del comportamento della struttura, ante e post-

intervento, rimandando ai tabulati di calcolo allegati per i dettagli di ogni analisi. 

I diagrammi seguenti, detti "Diagramma sintesi push-over" forniscono una visualizzazione 

grafica del risultato delle 24 Analisi Push-over eseguite dal software di calcolo, che permettono 

un facile rilevamento delle condizioni di verifica più critiche. 

Il diagramma ha una struttura formata da 12 spicchi, l'estensione del singolo spicchio è 

funzione del parametro di vulnerabilità (ζ) della singola analisi. 
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Il soddisfacimento della verifica per ogni singola analisi è conseguente alla condizione ζ>1. 

La localizzazione del singolo spicchio è conseguente alla direzione/verso dell'azione 

sismica. Confrontando i singoli spicchi con la dimensione del cerchio unitario si vede anche 

che tutte le singole verifiche sono superate. 
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Confronto risultati modelli Ante-Intervento/Post-Intervento  

per forze proporzionali alle masse/forze statiche 
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Dai grafici di cui sopra si evince, che a seguito degli interventi di progetto, la capacità 

sismica della struttura migliora in tutte le direzioni, ed in maniera più marcata nella direzione 

X, direzione per la quale lavorano le nuove pareti previste nell’intervento di progetto. 

Tale effetto determina una più uniforme risposta della struttura lungo le due direzioni del 

sisma, rispetto alla situazione ante-intervento che vedeva una marcata deficienza in una 

particolare direzione. 

Il rafforzamento degli orizzontamenti del proprio piano consente che alla resistenza sismica 

contribuiscano un maggior numero di pareti sia esistenti che di progetto, permettendo un 

migliore sfruttamento delle risorse ultime della struttura nel suo insieme, a tutto vantaggio della 

sicurezza sismica. 

3.3 INFORMAZIONI GENERALI SULL’ELABORAZIONE 

I risultati ottenuti dalle elaborazioni sono stati oggetto di rigorose valutazioni attraverso 

comparazioni con quelli ottenuti attraverso valutazioni semplificate, di cui alcune sono state 

esplicitate ai paragrafi precedenti, durante la presentazione dei risultati delle analisi, a cui si 

rimanda per maggiori approfondimenti. 

Le sollecitazioni ottenute dalle analisi sono in buona rispondenza con quelle di massima 

previste, e l’esame globale dei risultati mostra un comportamento della struttura 

sostanzialmente corrispondente alle attese.  

3.4 GIUDIZIO MOTIVATO DI ACCETTABILITÀ DEI RISULTATI. 

Per le motivazioni richiamate al paragrafo precedente si possono ritenere accettabili i 

risultati delle elaborazioni svolte mediante il codice di calcolo adottato per le analisi globali. 
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4 VERIFICHE ELEMENTI IN C.A. PER CARICHI STATICI 

4.1 SOLAIO DI CALPESTIO TIPO NELLA CONFIGURAZIONE ANTE-INTERVENTO 

4.1.1 Verifiche a flessione sezione in campata allo stato limite ultimo  

Sulla base dei carichi determinati ai paragrafi precedenti, la risoluzione dello schema del 

solaio, a trave su 3 appoggi, 2 campate di luce 8,75 m e 3,50 m, restituisce il seguente 

diagramma dei momenti flettenti, relativi ad una coppia di travetti (fascia di 1,00 m) e per la 

verifica allo SLU (associando agli appoggi esterni una rigidezza tale da generare un momento 

di parziale incastro a pieno carico non inferiore a qL2/48): 

 
Diagramma dei momenti flettenti per la combinazione che produce il max in campata 

 

Pertanto: 

Mmax=+60 kNm 

L’armatura principale è costituita, da 3 barre filanti φ16 inferiori per ogni travetto.  

 

Pertanto, la sezione risulta verificata come si può evincere dalla seguente tabella 

autoesplicativa relativa alla verifica a flessione della coppia di travetti, in quanto il tasso di 

sfruttamento della sezione è inferiore ad 1,00. 
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B = 1000 mm Base della sezione 

H = 280 mm Altezza totale della sezione 

c = 20 mm copriferro (asse barre - bordo esterno della sezione) 

d = 260 mm altezza utile della sezione 

fck = 15,3 N/mm2 Resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo 

γM,c = 1,5  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali del calcestruzzo 

fcd = 8,7 N/mm2 resistenza di calcolo del calcestruzzo 

fyk = 254,8 N/mm2 resistenza caratteristica a snervamento dell'acciaio 

γM,s = 1,15  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali dell'acciaio da c.a. 

fyd = 221,6 N/mm2 resistenza di calcolo a snervamento di calcolo dell'acciaio da c.a. 

k = 1,00  rapporto di sovraresistenza dell'acciaio da c.a. (ft/fy>1 4.2.1.2.3 delle NTC) 

εud = 6,75%  deformazione limite dell'acciaio da c.a. (per modello bilineare con incrudimento) 

εc = 0,35%  deformazione ultima a rottura del calcestruzzo 

NEd = 0,0 kN Sforzo normale di calcolo 

MEd = 60,0 kNm momento flettente di calcolo 

yc = 37,99 mm profondità dell'asse neutro della sezione allo SLU 

yc/d = 0,146  rapporto tra la profondità dell'asse neutro e l'altezza utile della sezione allo SLU 

NRd = 0,0 kN Sforzo normale resistente pari a quello di calcolo 

MRd = 
         

65,3  kNm Momento resistente della sezione corrispondente allo sforzo normale di progetto 

ΔN = 0,00 kN CONVERGENZA RAGGIUNTA 

MEd/MRd = 0,92 <1,00 Tasso di sfruttamento della sezione allo SLU (sezione VERIFICATA) 

 

 Ai di εi σs,i Ns,i Ms,i Nc Mc Nc+ΣNs,i Mc+ΣΜs,i 

 [mm2] [mm]  [N/mm2] [N] [Nmm] [N] [Nmm] [N] [Nmm] 

0 - 0 0,35% - - -     
1 0 20 0,17% 221,58 0 0     
2 1206 260 -2,05% -221,58 -267223 32066783     
c 0 280 -2,23% -221,58 0 0         

 1206    -267223 32066783 267223 33188328 0,0 65255111 

 

4.1.2 Verifiche a flessione allo stato limite ultimo sezione all’appoggio 

Sulla base dei carichi determinati ai paragrafi precedenti, la risoluzione dello schema a trave 

continua del solaio restituisce il seguente diagramma dei momenti flettenti, relativi ad una 

coppia di travetti (fascia di 1,00 m) e per la verifica allo SLU: 
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Diagramma dei momenti flettenti per la combinazione che produce il min all’appoggio 

 

Il momento minimo in asse alla parete interna è pari -71,6 kNm, che opportunamente 

“spuntato” a filo parete vale circa: 

Mmin=-58 kNm 

L’armatura principale è costituita, da 2 barre φ14 superiori per ogni travetto. Si considerano, 

inoltre, presenti 3 barre φ16 inferiori per ogni travetto in corrispondenza dell’appoggio. 

Pertanto, la sezione non risulta verificata come si può evincere dalla seguente tabella 

autoesplicativa, relativa alla verifica a flessione, in quanto il tasso di sfruttamento della sezione 

è superiore ad 1,00. 

B = 200 mm Base della sezione 

H = 280 mm Altezza totale della sezione 

c = 35 mm copriferro (asse barre - bordo esterno della sezione) 

d = 245 mm altezza utile della sezione 

fck = 15,3 N/mm2 Resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo 

γM,c = 1,5 - coefficiente di sicurezza parziale lato materiali del calcestruzzo 

fcd = 8,7 N/mm2 resistenza di calcolo del calcestruzzo 

fyk = 254,8 N/mm2 resistenza caratteristica a snervamento dell'acciaio 

γM,s = 1,15  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali dell'acciaio da c.a. 

fyd = 221,6 N/mm2 resistenza di calcolo a snervamento di calcolo dell'acciaio da c.a. 

k = 1,00 - rapporto di sovraresistenza dell'acciaio da c.a. (ft/fy>1 4.2.1.2.3 delle NTC) 

εud = 6,75% - deformazione limite dell'acciaio da c.a. (per modello bilineare con incrudimento) 

εc = 0,35% - deformazione ultima a rottura del calcestruzzo 

NEd = 0,0 kN Sforzo normale di calcolo 

MEd = 58,0 kNm momento flettente di calcolo 

yc = 38,58 mm profondità dell'asse neutro della sezione allo SLU 
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yc/d = 0,157  rapporto tra la profondità dell'asse neutro e l'altezza utile della sezione allo SLU 

NRd = 0,0 kN Sforzo normale resistente pari a quello di calcolo 

MRd = 29,7 kNm Momento resistente della sezione corrispondente allo sforzo normale di progetto 

ΔN = 0,00 kN CONVERGENZA RAGGIUNTA 

MEd/MRd = 1,95 >1,00 Tasso di sfruttamento della sezione allo SLU (sezione NON VERIFICATA) 

 

 Ai di εi σs,i Ns,i Ms,i Nc Mc Nc+ΣNs,i Mc+ΣΜs,i 

 [mm2] [mm]  [N/mm2] [N] [Nmm] [N] [Nmm] [N] [Nmm] 

0 - 0 0,35% - - -     
1 1206 35 0,03% 68,18 82221 8633195     

20 616 245 -1,87% -221,58 -136492 14331671     
c 0 280 -2,19% -221,58 0 0         

 1822    -54271 22964866 54271 6727044 -0,1 29691910 

 

4.1.3 Verifiche a taglio allo stato limite ultimo  

La risoluzione dello schema a trave continua restituisce il seguente diagramma del taglio, 

relativo ad una coppia di travetti (fascia di 1,00 m), per la verifica allo SLU: 

 
Diagramma del taglio utilizzato nel calcolo 

 

Pertanto: 

Il valore del taglio a filo fascia piena risulta: 

Vmax=+45 kN 

La sezione resistente è di dimensioni 200 mm x 300 mm. Si considera la presenza di un 

sagomato a 45° ogni 40 cm. 
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Per la verifica a taglio, seguendo la terminologia delle NTC, si ha: 

fck = 15,3 [N/mm2] Resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo 

fyk = 254,8 [N/mm2] Resistenza a snervamento caratteristica dell’acciaio 

γc = 1,50 [-] Coefficiente di sicurezza parziale del cls 

γs = 1,15 [-] Coefficiente di sicurezza parziale dell’acciaio 

fcd = 8,7 [N/mm2] Resistenza di calcolo del calcestruzzo 

fyd = 221,6 [N/mm2] Resistenza a snervamento di calcolo dell’acciaio 

f'cd = 4,3 [N/mm2] Resistenza ridotta del calcestruzzo (0,5fcd) 

bw = 200 [mm] Dimensione dell'anima resistente 

H = 280 [mm] Altezza della sezione resistente 

c = 20 [mm] Copriferro 

d = 260 [mm] Altezza utile della sezione 

Asl = 1206 [mm2] Area dell’armatura longitudinale nella sezione di calcolo 

VEd = 45,0 kN Taglio di calcolo 

NEd = 0,0 kN Sforzo normale di calcolo 

k = 1,877 [-] 
( ) 2/2001 2/1

≤+= dk  

vmin = 0,352 [N/mm2] 
2/12/3

min 035,0 ckfkv ⋅⋅=  

ρcalc = 0,0232 [-] è il rapporto geometrico di armatura longitudinale 

ρmax = 0,0200 [-] massimo rapporto considerabile 

ρ1 = 0,0200 [-] 
( )max,min ρρcalc  

σcp,calc = 0,00 [N/mm2] è la tensione media di compressione nella sezione 

σcp,max = 1,74 [N/mm2] 0,2fcd 

σcp = 0,00 [N/mm2] 
( )max,, ,min cpcalccp σσ  

VRd,min = 18,3 [kN] 
( ) dbvV wcpRd ⋅⋅⋅+= σ15,0minmin,  

VRd,calc = 36,7 [kN] (*) 

VRd = 36,7 [KN] 
( )min,, ,max RdcalcRd VV  

VEd/VRd = 1,23 [-] sono necessarie armature a taglio 

αc = 1,00 [-] Coefficiente maggiorativo funzione della compressione 

Asw = 154 [mm2] Area armatura a taglio posta a passo s (x n. bracci) 

s = 400 [mm] Passo armatura a taglio 

α = 45 [°] Inclinazione armatura a taglio rispetto all’asse della trave 

θ = 21,8 [°] Inclinazione puntoni calcestruzzo rispetto all’asse della trave 

cotθ  2,50 - 1≤cotθ≤2,5 

Vrsd = 49358 [N] Resistenza di calcolo a “taglio trazione” 

Vrcd = 98154 [N] Resistenza di calcolo a “taglio compressione” 

Vrd = 49,4 [KN] ( )
RcdRsd

VV ,min armatura a taglio sufficiente 

VEd/VRd = 0,91 [-] verifica a taglio soddisfatta 

 

Dove: 

(*) ( ){ } dbV wcalcRd ⋅⋅⋅⋅⋅⋅⋅= cpc
1/3

ck1, 0,15+/f100k0,18 σγρ  
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4.2 SOLAIO DI CALPESTIO TIPO NELLA CONFIGURAZIONE POST-INTERVENTO 

4.2.1 Verifiche a flessione sezione in campata allo stato limite ultimo  

Sulla base dei carichi determinati ai paragrafi precedenti, la risoluzione dello schema del 

solaio, a trave su 3 appoggi, 2 campate di luce 8,75 m e 3,50 m, restituisce il seguente 

diagramma dei momenti flettenti, relativi ad una coppia di travetti (fascia di 1,00 m) e per la 

verifica allo SLU (associando agli appoggi esterni una rigidezza tale da generare un momento 

di parziale incastro a pieno carico non inferiore a qL2/48): 

 
Diagramma dei momenti flettenti per la combinazione che produce il max in campata 

 

Pertanto: 

Mmax=+62 kNm 

L’armatura principale è costituita, da 3 barre filanti φ16 inferiori per ogni travetto.  

 

Pertanto, considerando la sezione costituita dalla sezione di partenza incrementato dello 

spessore della caldana prevista in progetto (28 + 5 = 33 cm), questa risulta verificata come si 

può evincere dalla seguente tabella autoesplicativa relativa alla verifica a flessione della coppia 

di travetti, in quanto il tasso di sfruttamento della sezione è inferiore ad 1,00. 

 

 

B = 1000 mm Base della sezione 
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H = 330 mm Altezza totale della sezione 

c = 20 mm copriferro (asse barre - bordo esterno della sezione) 

d = 310 mm altezza utile della sezione 

fck = 25,0 N/mm2 Resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo 

γM,c = 1,5  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali del calcestruzzo 

fcd = 14,2 N/mm2 resistenza di calcolo del calcestruzzo 

fyk = 254,8 N/mm2 resistenza caratteristica a snervamento dell'acciaio 

γM,s = 1,15  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali dell'acciaio da c.a. 

fyd = 221,6 N/mm2 resistenza di calcolo a snervamento di calcolo dell'acciaio da c.a. 

k = 1,00  rapporto di sovraresistenza dell'acciaio da c.a. (ft/fy>1 4.2.1.2.3 delle NTC) 

εud = 6,75%  deformazione limite dell'acciaio da c.a. (per modello bilineare con incrudimento) 

εc = 0,35%  deformazione ultima a rottura del calcestruzzo 

NEd = 0,0 kN Sforzo normale di calcolo 

MEd = 62,0 kNm momento flettente di calcolo 

yc = 23,30 mm profondità dell'asse neutro della sezione allo SLU 

yc/d = 0,075  rapporto tra la profondità dell'asse neutro e l'altezza utile della sezione allo SLU 

NRd = 0,0 kN Sforzo normale resistente pari a quello di calcolo 

MRd = 
         

80,2  kNm Momento resistente della sezione corrispondente allo sforzo normale di progetto 

ΔN = 0,00 kN CONVERGENZA RAGGIUNTA 

MEd/MRd = 0,77 <1,00 Tasso di sfruttamento della sezione allo SLU (sezione VERIFICATA) 

 

 Ai di εi σs,i Ns,i Ms,i Nc Mc Nc+ΣNs,i Mc+ΣΜs,i 

 [mm2] [mm]  [N/mm2] [N] [Nmm] [N] [Nmm] [N] [Nmm] 

0 - 0 0,35% - - -     
1 0 20 0,05% 104,13 0 0     
2 1206 310 -4,31% -221,58 -267223 38747362     
c 0 330 -4,61% -221,58 0 0         

 1206    -267223 38747362 267223 41501770 0,0 80249132 

 

4.2.2 Verifiche a flessione allo stato limite ultimo sezione all’appoggio 

Sulla base dei carichi determinati ai paragrafi precedenti, la risoluzione dello schema a trave 

continua del solaio restituisce il seguente diagramma dei momenti flettenti, relativi ad una 

coppia di travetti (fascia di 1,00 m) e per la verifica allo SLU: 
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Diagramma dei momenti flettenti per la combinazione che produce il min all’appoggio 

 

Il momento minimo in asse alla parete interna è pari -74,5 kNm, che opportunamente 

“spuntato” a filo parete vale circa: 

Mmin=-60 kNm 

Si considera la sezione resistente costituita dalla sezione dello stato di fatto, di altezza 

incrementata dello spessore della caldana prevista in progetto (H=28 + 5 = 33 cm). L’armatura 

principale è costituita, da 2 barre φ14 superiori per ogni travetto presenti ante-intervento in 

acciaio dell’epoca di costruzione e da 4 barre φ16 a metro previste in progetto da disporre 

all’interno della caldana stessa in acciaio B450C. Si considerano, inoltre, presenti 3 barre φ16 

inferiori per ogni travetto in corrispondenza dell’appoggio. 

Pertanto, la sezione risulta verificata come si può evincere dalla seguente tabella 

autoesplicativa, relativa alla verifica a flessione, in quanto il tasso di sfruttamento della sezione 

è inferiore ad 1,00. 

B = 200 mm Base della sezione 

H = 330 mm Altezza totale della sezione 

c = 25 mm copriferro (asse barre - bordo esterno della sezione) 

d = 305 mm altezza utile della sezione 

fck = 15,3 N/mm2 Resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo 

γM,c = 1,5 - coefficiente di sicurezza parziale lato materiali del calcestruzzo 

fcd = 8,7 N/mm2 resistenza di calcolo del calcestruzzo 

fyk = 450,0 N/mm2 resistenza caratteristica a snervamento dell'acciaio 

γM,s = 1,15  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali dell'acciaio da c.a. 

fyd = 391,3 N/mm2 resistenza di calcolo a snervamento di calcolo dell'acciaio da c.a. 
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k = 1,00 - rapporto di sovraresistenza dell'acciaio da c.a. (ft/fy>1 4.2.1.2.3 delle NTC) 

εud = 6,75% - deformazione limite dell'acciaio da c.a. (per modello bilineare con incrudimento) 

εc = 0,35% - deformazione ultima a rottura del calcestruzzo 

NEd = 0,0 kN Sforzo normale di calcolo 

MEd = 60,0 kNm momento flettente di calcolo 

yc = 
130,7

0 mm profondità dell'asse neutro della sezione allo SLU 

yc/d = 0,429  rapporto tra la profondità dell'asse neutro e l'altezza utile della sezione allo SLU 

NRd = 0,0 kN Sforzo normale resistente pari a quello di calcolo 

MRd = 116,1 kNm Momento resistente della sezione corrispondente allo sforzo normale di progetto 

ΔN = 0,00 kN CONVERGENZA RAGGIUNTA 

MEd/MRd = 0,52 <1,00 Tasso di sfruttamento della sezione allo SLU (sezione VERIFICATA) 

 

 Ai di εi σs,i Ns,i Ms,i Nc Mc Nc+ΣNs,i Mc+ΣΜs,i 

 [mm2] [mm]  [N/mm2] [N] [Nmm] [N] [Nmm] [N] [Nmm] 

0 - 0 0,35% - - -     
1 1206 20 0,30% 221,60 267250 38751192     
2 616 260 -0,35% -221,60 -136506 12968032     
3 804 305 -0,47% -391,30 -314609 44045217     
c 0 330 -0,53% -391,30 0 0         

 

4.2.3 Verifiche a taglio allo stato limite ultimo  

La risoluzione dello schema a trave continua restituisce il seguente diagramma del taglio, 

relativo ad una coppia di travetti (fascia di 1,00 m), per la verifica allo SLU: 

 
Diagramma del taglio utilizzato nel calcolo 

 

Pertanto: 
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Il valore del taglio a filo fascia piena risulta: 

Vmax=+46 kN 

La sezione resistente è di dimensioni 200 mm x 300 mm. Si considera la presenza di un 

sagomato a 45° ogni 40 cm. 

Per la verifica a taglio, seguendo la terminologia delle NTC, si ha: 

fck = 15,3 [N/mm2] Resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo 

fyk = 254,8 [N/mm2] Resistenza a snervamento caratteristica dell’acciaio 

γc = 1,50 [-] Coefficiente di sicurezza parziale del cls 

γs = 1,15 [-] Coefficiente di sicurezza parziale dell’acciaio 

fcd = 8,7 [N/mm2] Resistenza di calcolo del calcestruzzo 

fyd = 221,6 [N/mm2] Resistenza a snervamento di calcolo dell’acciaio 

f'cd = 4,3 [N/mm2] Resistenza ridotta del calcestruzzo (0,5fcd) 

bw = 200 [mm] Dimensione dell'anima resistente 

H = 330 [mm] Altezza della sezione resistente 

c = 20 [mm] Copriferro 

d = 310 [mm] Altezza utile della sezione 

Asl = 1206 [mm2] Area dell’armatura longitudinale nella sezione di calcolo 

VEd = 46,0 kN Taglio di calcolo 

NEd = 0,0 kN Sforzo normale di calcolo 

k = 1,803 [-] 
( ) 2/2001 2/1

≤+= dk  

vmin = 0,332 [N/mm2] 
2/12/3

min 035,0 ckfkv ⋅⋅=  

ρcalc = 0,0195 [-] è il rapporto geometrico di armatura longitudinale 

ρmax = 0,0200 [-] massimo rapporto considerabile 

ρ1 = 0,0195 [-] 
( )max,min ρρcalc  

σcp,calc = 0,00 [N/mm2] è la tensione media di compressione nella sezione 

σcp,max = 1,74 [N/mm2] 0,2fcd 

σcp = 0,00 [N/mm2] 
( )max,, ,min cpcalccp σσ  

VRd,min = 20,6 [kN] 
( ) dbvV wcpRd ⋅⋅⋅+= σ15,0minmin,  

VRd,calc = 41,6 [kN] (*) 

VRd = 41,6 [KN] 
( )min,, ,max RdcalcRd VV  

VEd/VRd = 1,11 [-] sono necessarie armature a taglio 

αc = 1,00 [-] Coefficiente maggiorativo funzione della compressione 

Asw = 154 [mm2] Area armatura a taglio posta a passo s (x n. bracci) 

s = 400 [mm] Passo armatura a taglio 

α = 45 [°] Inclinazione armatura a taglio rispetto all’asse della trave 

θ = 21,8 [°] Inclinazione puntoni calcestruzzo rispetto all’asse della trave 

cotθ  2,50 - 1≤cotθ≤2,5 

Vrsd = 58850 [N] Resistenza di calcolo a “taglio trazione” 

Vrcd = 117030 [N] Resistenza di calcolo a “taglio compressione” 

Vrd = 58,9 [KN] ( )
RcdRsd

VV ,min armatura a taglio sufficiente 

VEd/VRd = 0,78 [-] verifica a taglio soddisfatta 
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Dove: 

(*) ( ){ } dbV wcalcRd ⋅⋅⋅⋅⋅⋅⋅= cpc
1/3

ck1, 0,15+/f100k0,18 σγρ  

 

4.3 TRAVE ATRIO FRONTE VANO SCALA 

Si tratta della trave che nel modello globale è inclusa all’interno dell’allineamento relativo 

alla parete denominata P8. 

4.3.1 Sezione resistente ed Armatura rilevata 

La sezione della trave ha una base di circa 60 cm ed emerge al di sotto del solaio di circa 25 

cm. Quindi tenuto conto dell’altezza del solaio di circa 28 cm, si considera una sezione 

resistente rettangolare di dimensioni 60 cm x 53 cm. 

È stato possibile rilevare la sola armatura in campata che è risultata pari a 7ϕ18 lisci. Sono 

stati rilevati inoltre staffe ϕ8 a passo 30 cm in campata e 20 cm in prossimità degli appoggi. 

4.3.2 Verifiche allo stato limite ultimo allo stato attuale 

Sulla base dei carichi unitari determinati ai paragrafi precedenti, per lo stato attuale, tenendo 

conto che la superficie di incidenza del solaio sulla trave ammonta a circa 6,80, il carico agente 

sulla trave allo stato limite ultimo SLU, è pari a: 

= 2,40 ⋅ 1,3 + 2,00 ⋅ 1,5 + 3,00 ⋅ 1,5 ⋅ 6,80 ⋅ 1,10 ≅ 80 /  

Considerando uno schema statico di parziale incastro ed una luce di circa 5,80 m, le 

sollecitazioni massime allo SLU risultano: 

Ed,max =
10

=
80 ∙ 5,80

10
≅ 270  

Ed,max =
2

=
80 ∙ 5,80

2
≅ 230  

Pertanto, la sezione non risulta verificata in campata come si può evincere dalla seguente 

tabella autoesplicativa relativa alla verifica a flessione della trave, in quanto il tasso di 

sfruttamento della sezione è superiore ad 1,00. 

B = 600 mm Base della sezione 

H = 530 mm Altezza totale della sezione 

c = 20 mm coperiferro (asse barre - bordo esterno della sezione) 

d = 510 mm altezza utile della sezione 
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fck = 15,3 N/mm2 Resistenza cilindrica caratteristica del calcestruzzo 

γM,c = 1,5  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali del calcestruzzo 

fcd = 8,7 N/mm2 resistenza di calcolo del calcestruzzo 

fyk = 254,8 N/mm2 resistenza caratteristica a snervamento dell'acciaio 

γM,s = 1,15  coefficiente di sicurezza parziale lato materiali dell'acciaio da c.a. 

fyd = 221,6 N/mm2 resistenza di calcolo a snervamento di calcolo dell'acciaio da c.a. 

k = 1,00  rapporto di sovraresistenza dell'acciaio da c.a. (ft/fy>1 4.2.1.2.3 delle NTC) 

εud = 6,75%  deformazione limite dell'acciaio da c.a. (per modello bilineare con incrudimento) 

εc = 0,35%  deformazione ultima a rottura del calcestruzzo 

NEd = 0,0 kN Sforzo normale di calcolo 

MEd = 270,0 kNm momento flettente di calcolo 

yc = 81,48 mm profondità dell'asse neutro della sezione allo SLU 

yc/d = 0,160  rapporto tra la profondità dell'asse neutro e l'altezza utile della sezione allo SLU 

NRd = 0,0 kN Sforzo normale resistente pari a quello di calcolo 

MRd = 188,3  kNm Momento resistente della sezione corrispondente allo sforzo normale di progetto 

ΔN = 0,00 kN CONVERGENZA RAGGIUNTA 

MEd/MRd = 1,43 >1,00 Tasso di sfruttamento della sezione allo SLU (sezione NON VERIFICATA) 

 

 Ai di εi σs,i Ns,i Ms,i Nc Mc Nc+ΣNs,i Mc+ΣΜs,i 

 [mm2] [mm]  [N/mm2] [N] [Nmm] [N] [Nmm] [N] [Nmm] 

0 - 0 0,35% - - -     
1 226 20 0,26% 221,58 50077 12268779     
2 1778 510 -1,84% -221,58 -393966 96521636     
c 0 530 -1,93% -221,58 0 0         

 2004    -343889 108790415 343889 79474623 0,0 188265038 

 

La verifica a taglio nello stato di fatto non viene effettuata poiché non è stato possibile 

rilevare l’armatura a taglio in maniera completa, in quanto si presume che le staffe passo 20 cm 

rilevate in prossimità degli appoggi siano integrate con alcune delle barre ϕ18 sagomate a 45°, 

impossibili da riscontrare senza danneggiare fortemente la trave stessa. In ogni caso, poiché la 

trave non mostra alcun segno di sofferenza a taglio per carichi verticali nello stato attuale, si 

rimanda alle verifiche post-intervento di rafforzamento per una stima dell’incremento di 

resistenza. 

4.3.3 Verifiche allo stato limite ultimo dopo l’applicazione del rinforzo 

Poiché la sezione del solaio non risulta verificata a flessione, nello stato attuale, si prevede 

l’applicazione di un rinforzo in FRP. 
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La sezione della trave ha una base di circa 60 cm ed emerge al di sotto del solaio di circa 25 

cm. Quindi tenuto conto dell’altezza del solaio dopo l’intervento assume l’altezza di circa 33 

cm, si considera una sezione resistente rettangolare di dimensioni 60 m x 58 cm. 

Si considera la presenza di una armatura in campata pari a 7ϕ18 lisci. 

Sulla base dei carichi unitari determinati ai paragrafi precedenti, per lo stato di progetto, 

tenendo conto che la superficie di incidenza del solaio sulla trave ammonta a circa 6,80, il carico 

agente sulla trave allo stato limite ultimo SLU, è pari a: 

= 3,65 ⋅ 1,3 + 1,20 ⋅ 1,5 + 3,00 ⋅ 1,5 ⋅ 6,80 ⋅ 1,10 ≅ 80 /  

Per le verifiche nelle condizioni di progetto si fa affidamento alle sole risorse di campata e 

pertanto si assume uno schema statico a trave semplicemente appoggiata, su una luce di circa 

5,80 m. Pertanto, le sollecitazioni massime allo SLU risultano: 

Ed,max =
8

=
80 ∙ 5,80

8
≅ 340  

Ed,max =
2

=
80 ∙ 5,80

2
≅ 230  

Verifica della sezione rinforzata a flessione 

Pertanto, il momento di progetto della sezione in campata rinforzata in FRP vale: 

Mmax=+370 kNm 

Si prevede un rinforzo in FRP costituito da 3 lamine poltruse di larghezza 150 mm e spessore 

equivalente pari a 1,4 mm2, con resistenza ultima ff,uk=2500 MPa e modulo elastico Ef=250000 

MPa. 

La verifica della sezione rinforzata è riportata in allegato, effettuata con foglio di calcolo 

appositamente redatto ed organizzato secondo la metodologia delle “Istruzioni per la 

Progettazione, l’Esecuzione ed il Controllo di Interventi di Consolidamento Statico” mediante 

l’utilizzo di Compositi Fibrorinforzati”, di cui al documento CNR-DT200/2004 e le “Linee 

guida per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Collaudo di Interventi di Rinforzo di strutture di 

c.a., c.a.p. e murarie mediante FRP” di cui al Documento approvato il 24 luglio 2009 

dall’assemblea Generale Consiglio Superiore LLPP. 

Il momento resistente della sezione rinforzata è pari a 349 kNm, come si evince dall’immagine 

sottostante, e quindi è superiore al momento flettente di calcolo.  
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Pertanto, l’intervento proposto garantisce la verifica di resistenza a flessione allo stato limite 

ultimo della trave. 

 

 



pag. 82/90 

 

Verifica della sezione rinforzata a taglio 

Si prevede una fasciatura ad “U” in FRP con tessuto unidirezionale in fibra di carbonio ad 

alta resistenza ed elevato modulo elastico delle seguenti caratteristiche meccaniche e 

geometriche: 

• Ef=230.000 N/mm²,  

• grammatura: 300g/m²,  

• spessore equivalente di tessuto secco: tf=0,333 mm (doppio strato da 0,166 mm cad.) 

• resistenza a trazione: 4.800 N/mm². 

Si prevede una fasciatura in 4 strati ottenendo un incremento di resistenza a taglio dovuto al 

rinforzo della sezione di circa ΔVRd,f=130 kN, che nell’ipotesi che l’insieme delle staffe e dei 

ferri piegati garantiscano una resistenza equivalente a quelle di staffe ᶲ8 a 2 bracci passo 10 cm, 

l’intervento assicura una resistenza a taglio complessiva VRd,f=257 kN, che risulta superiore al 

valore agente  calcolato allo SLU pari VEd=230 kN, e quindi la sezione verificata. 

Infatti, nell’ipotesi molto plausibile che nel primo metro dall’appoggio siano presenti 2 delle 

7 barre (ᶲ18) proveniente dalla campata e sagomate a 45° risulta che il passo delle staffe 

equivalenti è pari a: 

=
A ,

A . ⋅ √2/1000 + A /200
=

2 ⋅ 50

2 ⋅ 254 ⋅ √2/1000 + 2 ⋅ 50/200
≅ 82 < 100  

Il calcolo dell’incremento della resistenza a taglio dovuto al rinforzo è riportata a seguire, 

effettuata con foglio di calcolo appositamente redatto ed organizzato secondo la metodologia 

delle “Istruzioni per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Controllo di Interventi di 

Consolidamento Statico”mediante l’utilizzo di Compositi Fibrorinforzati”, di cui al documento 

CNR-DT200/2004 e le “Linee guida per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Collaudo di 

Interventi di Rinforzo di strutture di c.a., c.a.p. e murarie mediante FRP” di cui al Documento 

approvato il 24 luglio 2009 dall’assemblea Generale Consiglio Superiore LLPP. 
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4.4 PILASTRI IN C.A. ATRIO 

Si tratta dei pilastri che nel modello di calcolo globale sono inclusi all’interno 

dell’allineamento relativo alla parete denominata P34. 
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Detti pilastri non contribuiscono alla resistenza sismica dell’edificio, in ogni caso essi 

devono possedere idonea resistenza a taglio e duttilità per poter seguire gli spostamenti della 

struttura nelle condizioni ultime sotto sisma senza portare la capacità portante per carichi 

verticali. 

Pertanto, si prevede una fasciatura in FRP con tessuto unidirezionale in fibra di carbonio ad 

alta resistenza ed elevato modulo elastico delle seguenti caratteristiche meccaniche e 

geometriche: 

• Ef=230.000 N/mm²,  

• grammatura: 300g/m²,  

• spessore equivalente di tessuto secco: tf=0,333 mm (doppio strato da 0,166 mm cad.) 

• resistenza a trazione: 4.800 N/mm². 

Si prevede una fasciatura in 4 strati ottenendo un incremento di resistenza a taglio dovuto al 

rinforzo della sezione di circa ΔVRd,f=150 kN, ben superiore a quanto richiesto dal calcolo 

globale dell’edificio, non superiore a VEd=100 kN. 

Il calcolo dell’incremento della resistenza a taglio dovuto al rinforzo è riportata a seguire, 

effettuata con foglio di calcolo appositamente redatto ed organizzato secondo la metodologia 

delle “Istruzioni per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Controllo di Interventi di 

Consolidamento Statico”mediante l’utilizzo di Compositi Fibrorinforzati”, di cui al documento 

CNR-DT200/2004 e le “Linee guida per la Progettazione, l’Esecuzione ed il Collaudo di 

Interventi di Rinforzo di strutture di c.a., c.a.p. e murarie mediante FRP” di cui al Documento 

approvato il 24 luglio 2009 dall’assemblea Generale Consiglio Superiore LLPP. 

Il confinamento dei pilastri consente di conferire agli stessi un significativo incremento della 

resistenza a taglio. 

Con detto rinforzo si otterrà tra l’altro anche un beneficio indiretto, grazie all’azione di 

confinamento delle sezioni di estremità dei pilastri esercitata dal rinforzo, ottenendo in tal modo 

un aumento della duttilità rotazionale (maggiore capacità deformativa) delle sezioni di estremità 

dei pilastri, ove si concentra normalmente la dissipazione di energia in caso di eventi sismici, 

ed ha anche un effetto benefico nei riguardi della potenziale instabilità delle barre longitudinali 

(vedi immagini seguenti). 
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5 CONCLUSIONI  

5.1.1 Considerazioni sull’analisi globale svolta per l’edificio ante-intervento 

Le analisi confermano che il livello di sicurezza sismica della struttura ante-operam è 

governato da meccanismi di collasso locali, poiché la scarsa resistenza nel proprio piano degli 

orizzontamenti non consente la distribuzione delle azioni tra pareti limitrofe. Tutto ciò risulta 

amplificato dalla mancanza per ampie zone dell’edificio di pareti di controventamento nella 

direzione debole del fabbricato, che di fatto determina l’affidamento della resistenza sismica 

dell’edificio alla resistenza delle pareti fuori dal proprio piano, che essendo irrilevante 

solitamente si trascura ritenendola nulla. E quindi la resistenza sismica nella direzione debole è 

affidata a comportamenti di dubbia efficacia ed è in ogni caso di scarsa entità. 

Pertanto, come sottolineato anche dal §C8.7.1.1 della CNTC, considerato che “la costruzione 

non manifesta un chiaro comportamento d’insieme, ma piuttosto tende a reagire al sisma come 

un insieme di sottoinsiemi (meccanismi locali), la verifica su un modello globale non ha una 

buona rispondenza rispetto al suo effettivo comportamento sismico. In ogni caso, essa fornisce 

una stima per eccesso del grado di sicurezza sismica della struttura utile per indirizzare gli 

interventi necessari per migliorarne il comportamento ed grado di sicurezza stesso. 

I risultati delle verifiche sismiche globali, dell’edificio nella configurazione ante-

intervento, tenendo conto di una minima capacità di ripartizione degli orizzontamenti, condotta 

con analisi statica non lineare (analisi pushover a controllo di duttilità) evidenziano, per l’analisi 

sismica più restrittiva, che: 

1) I fattori di struttura q*=Fe/F*
y valutati sul sistema bilineare equivalente per gli stati limite 

SLD, SLV, come rapporto fra il taglio alla base ottenuto dallo spettro elastico e il taglio 

resistente, eccedono in alcuni casi il valore limite 3.0 richiesto per l’accettazione del metodo 

di analisi. 

2) Il livello di sicurezza raggiunto al limite di danno, valutato come rapporto fra 

l'accelerazione sismica al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLD 

(capacità di PGA) e l'accelerazione sismica al suolo prevista per il sito (domanda di PGA), 

corrisponde al valore minimo di ζE,SLD pari a 0,83.  

3) Il livello di sicurezza raggiunto al limite di salvaguardia vita, valutato come rapporto fra 

l'accelerazione sismica al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLV 

(capacità di PGA) e l'accelerazione sismica al suolo prevista per il sito (domanda di PGA), 
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corrisponde al valore minimo di ζE,SLV pari a 0,28, e che questo valore minimo derivi dalle 

particolari carenze della strutture nella direzione Nord-Sud.  

In definitiva le verifiche sismiche globali ante-intervento mostrano che la struttura ha 

capacità sismiche inferiori a quelle minime richieste nel caso si operi con un intervento di 

miglioramento sismico, ovvero può affermarsi, sicuramente, che ζE<0,6 e quindi occorre 

intervenire per incrementare la resistenza sismica dell’edificio inserendo, preliminarmente, 

pareti di controventamento aggiuntive nella direzione debole dell’edificio (asse nord-sud) e 

successivamente procedendo all’aumento della capacità di resistenza degli orizzontamenti nel 

proprio piano. 

5.1.2 Considerazioni sull’analisi globale svolta per l’edificio post-intervento 

Le analisi confermano che il livello di sicurezza della struttura post-operam è governato dal 

comportamento globale, per le motivazioni di seguito esposte. 

I risultati delle verifiche sismiche globali, dell’edificio nella configurazione post-

intervento, condotta con analisi statica non lineare (analisi pushover a controllo di duttilità) 

evidenziano, per la scansione sismica più restrittiva, che: 

1) I fattori di struttura q*=Fe/F*
y valutati sul sistema bilineare equivalente per gli stati limite 

SLD, SLV, come rapporto fra il taglio alla base ottenuto dallo spettro elastico e il taglio 

resistente, non eccedono in nessun caso il valore limite 3.0 richiesto per l’accettazione del 

metodo di analisi. 

2) Il livello di sicurezza raggiunto al limite di danno, valutato come rapporto fra 

l'accelerazione sismica al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLD 

(capacità di PGA) e l'accelerazione sismica al suolo prevista per il sito (domanda di PGA), 

corrisponde al valore minimo di ζE,SLD pari a 1,25 (superiore al valore 1 richiesto dalla 

norma). 

3) Il livello di sicurezza raggiunto al limite di salvaguardia vita, valutato come rapporto fra 

l'accelerazione sismica al suolo per cui si ha il raggiungimento dello stato limite SLV 

(capacità di PGA) e l'accelerazione sismica al suolo prevista per il sito (domanda di PGA), 

corrisponde al valore minimo di ζE,SLV pari a 0,85.  
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Pertanto, la struttura possiede un livello di sicurezza inferiore a quello richiesto per un edificio 

di nuova costruzione ma superiore al minimo che è necessario raggiungere secondo le norme 

nel caso si attui un intervento di miglioramento sismico pari a 0,6. 

5.1.3 Considerazioni finali 

Il livello di sicurezza dell’edificio quantificato attraverso il rapporto ζE tra l’accelerazione 

sismica massima sopportabile dalla struttura e l’azione sismica massima che si utilizzerebbe 

nel progetto di una nuova costruzione, nelle due configurazioni ante-operam e post-operam è 

pari a: 

ζE,ante ζE,post ΔζE 
0,28 0,85 0,57 

 

Pertanto, a seguito dell’intervento di miglioramento il livello di sicurezza è non inferiore a 

ζE,min=0,6 come richiesto dalle norme tecniche al §8.4.2 per gli edifici di classe III ad uso 

scolastico. 

Si sottolinea qui che oltre tale risultato non si è potuti andare per i limiti economici del 

finanziamento, ma è stato verificato che un ulteriore miglioramento della capacità sismica 

dell’edificio si potrebbe ottenere per mezzo dei seguenti interventi aggiuntivi: 

- intervento di tipo C2 sulla parete P4 al piano rialzato e sulle pareti P4 e P20 al piano primo; 

- irrigidimento del solaio di copertura mediante intervento all’estradosso (tipo A) oppure 

mediante intervento con struttura metallica all’intradosso con funzione di controvento verticale 

e di collaborazione ai carichi verticali. 

Per quanto riguarda le verifiche nei confronti delle azioni non sismiche, fatto salvo quanto 

dovesse emergere nel corso dei lavori, con i metodi di calcolo utilizzati (metodo degli stati 

limite) risulta verificata, per la combinazione allo SLU, in ogni sezione di ogni elemento 

strutturale. In ciascuna sezione, cioè, gli “Effetti” delle azioni sono al più pari alle “Resistenze” 

(risulta verificata la relazione ( ≤ ) come specificato al punto 2.3 delle NTC di cui al D.M. 

17/01/2018: “Aggiornamento delle Norme tecniche per le costruzioni”. Per dette ragioni queste 

opere sono da intendersi “adeguate” per carichi verticali ai sensi delle norme tecniche per le 

costruzioni, cioè il rapporto ζV,i, tra il valore massimo del sovraccarico variabile verticale 

sopportabile dalla parte della costruzione interessata dalle opere e il valore del sovraccarico 
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verticale variabile che si utilizzerebbe nel progetto di una nuova costruzione, è superiore 

all’unità. 

Si ribadisce che il progetto strutturale è completo degli elaborati di cui al §10.1 delle NTC 

di cui al D.M. 17/01/2018 ed all’art.17 della legge 2 febbraio 1974 n.64 ed è stato redatto nel 

rispetto della stessa Legge e dei Decreti Ministeriali emanati ai sensi degli artt. 1 e 3 della 

medesima Legge e del D.P.R. 380/2001 e s.m.i.. 

Il Tecnico 


