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INTRODUZIONE 

Il tema del presente lavoro di tesi è lo studio della vulnerabilità degli edifici scolastici, 

che è di rilevante interesse attuale in quanto il decreto-legge 8/2017 stabilisce che ogni 

immobile adibito a uso scolastico nelle zone classificate a rischio sismico 1 e 2, come la 

maggior parte del territorio della nostra regione, deve essere sottoposto a verifica di 

vulnerabilità sismica al fine di valutare e progettare gli eventuali interventi che 

risulteranno necessari a seguito delle verifiche. 

In particolare,  il lavoro affrontato durante la tesi riguarda lo studio della  vulnerabilità 

sismica di un edificio scolastico, sito nel comune di Macerata, con struttura in cemento 

armato e la conseguente scelta degli interventi di miglioramento e adeguamento. 

Tra gli interventi possibili sono stati presi in considerazione sia interventi tradizionali che 

interventi basati su tecniche innovative, come la dissipazione di energia, che permettono 

il raggiungimento di livelli prestazionali superiori. Nel dettaglio, il complesso in oggetto 

è l’Istituto superiore I.T.E. Gentili, realizzato nei primi anni settanta (gli elaborati 

progettuali risalgono al 1970), quando ancora il territorio di appartenenza non era stato 

classificato sismico, e progettato quindi con il R.D. n.229 del 16/11/1939 ‘’Norme per la 

esecuzione delle opere in conglomerato cementizio semplice ed armato’’.   

Tale norma, allora vigente, non contemplava quei principi, fondamentali per una corretta 

risposta alle azioni sismiche degli edifici, oggigiorno previsti dalle norme antisismiche 

nazionali, quali la regolarità strutturale in pianta ed in elevazione, la gerarchia delle 

resistenze, i limiti di deformabilità, i limiti geometrici e di armatura degli elementi 

strutturali. Pertanto le strutture costruite prima degli anni ’80 venivano progettate ai soli 

carichi verticali, in assenza di ogni criterio antisismico, come l’edificio in questione.  

Da qui la necessità di sottoporre il complesso scolastico a interventi di riduzione della 

vulnerabilità, affinché possa avere un adeguato comportamento sotto l’azione sismica. 

Nella prima parte del presente studio, dopo aver introdotto il concetto di rischio sismico, 

sono stati trattati i fattori che influenzano la vulnerabilità degli edifici esistenti in c.a., che 

costituiscono gran parte del patrimonio edilizio esistente in Italia.                                                  

Nella seconda parte è stata invece effettuata la valutazione della vulnerabilità sismica 

dell’edificio scolastico oggetto del lavoro di tesi, mentre nella terza sono state illustrate 
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le ipotesi di intervento di miglioramento e adeguamento.  

Nello specifico, nel Capitolo 2, oltre la descrizione del caso di studio, è riportata la fase 

di conoscenza dell’edificio, sviluppatasi a partire dagli elaborati originali di progetto e da 

indagini diagnostiche effettuate su alcuni elementi strutturali in calcestruzzo.                                   

L’ obiettivo di questa fase è il raggiungimento di un adeguato livello di conoscenza.          

Su tale base si è proceduto quindi alla modellazione della struttura mediante l’utilizzo di 

elementi monodimensionali ‘’frame’’ per travi e pilastri, e bidimensionali ‘’shell’’ per 

setti murari, con l’ausilio del programma di calcolo SAP2000 v.22, basato sul metodo a 

elementi finiti FEM (Finite Element Method). 

Si è poi analizzato il comportamento strutturale dell’edificio allo stato attuale, in relazione 

sia alle azioni verticali sia a quelle sismiche. A tal fine è stata condotta in primo luogo 

un’ analisi modale, che ha come scopo la definizione del comportamento dinamico della 

struttura e successivamente un’analisi statica non lineare (analisi pushover) per lo studio 

della vulnerabilità sismica dell’edificio scolastico in questione. In particolare, nel 

Capitolo 3 vengono ampiamente descritte le analisi pushover, effettuate in entrambe le 

direzioni e versi, e con due diverse distribuzioni delle forze di spinta, una proporzionale 

alla forma del modo di vibrare (pushmodo) e una proporzionale alla masse (pushmassa). 

Tali analisi hanno permesso una chiara lettura del comportamento globale dell’edificio 

attraverso la determinazione delle curve di capacità della struttura per ogni verso e 

direzione.  

Nel Capitolo 4 sono riportate le verifiche effettuate sulla struttura che includono: la 

verifica dei meccanismi duttili allo SLV e allo SLC con il metodo di verifica globale CSM 

(Capacity Spectrum Method), le verifiche in termini di spostamento allo SLO e infine le  

verifiche dei meccanismi fragili. A conclusione della fase di valutazione della sicurezza, 

sono stati calcolati i valori degli indicatori di rischio (IR) in termini di accelerazione. Tale 

parametro, oltre alle problematiche emerse dalle verifiche degli elementi fragili, è di 

fondamentale importanza perché può orientare la scelta della tipologia di intervento che 

l’edificio necessita. 

Infine sulla base di quanto riscontrato dallo studio di vulnerabilità, nel Capitolo 5 sono 

state formulate delle ipotesi di intervento per il ripristino della capacità statica 
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dell’edificio e successivamente migliorare la risposta all’azione sismica. In particolare, al 

fine di stimare le differenze in termini di risultati perseguibili, sono state prese in 

considerazioni due tipologie di intervento. La prima è basata sulla demolizione delle 

pareti in muratura e sulla loro sostituzione con telai controventati in acciaio di rigidezza 

equivalente. Nella seconda è stata ipotizzata l’introduzione in tali controventi di 

dissipatori fluido-viscosi al fine di stimare l’incremento di prestazione in relazione 

all’incremento di spesa. I risultati ottenuti con le diverse ipotesi d’intervento sono stati 

descritti nella conclusione della tesi. 
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CAPITOLO 1 

VULNERABILITÀ SISMICA DEGLI EDIFICI ESISTENTI 

IN C.A. 

 

1.1. RISCHIO SISMICO E VULNERABILITÀ 
 

Il territorio italiano è caratterizzato da una elevata pericolosità sismica, che ha spinto la 

comunità tecnico-scientifica e le pubbliche amministrazioni verso uno studio sempre più 

approfondito ed esteso della vulnerabilità degli edifici esistenti. Eseguire una analisi di 

vulnerabilità significa valutare la predisposizione delle strutture a subire un 

danneggiamento più o meno elevato a seguito di un evento sismico di una data intensità. 

Attualmente il territorio italiano è classificato interamente sismico, tuttavia il patrimonio 

edilizio è costituito in gran parte da edifici realizzati tra gli anni ’60 ed i primi anni ’80 

con struttura in cemento armato, prima dell’introduzione di una normativa antisismica, e 

quindi non rispettando criteri antisismici.  

La mitigazione del rischio sismico, nonché la definizione di tecniche e strategie per 

l’adeguamento del patrimonio edilizio esistente, rappresenta quindi una tematica di 

notevole interesse per la collettività. 

 

Il rischio sismico è la misura dei danni attesi in un dato intervallo di tempo, in base al tipo 

di sismicità del territorio, di resistenza delle costruzioni e di antropizzazione (natura, 

qualità e quantità dei beni esposti). Esso è il risultato dell’interazione tra l’evento naturale 

e le principali caratteristiche di beni e vite esposte. 

Il rischio sismico (R) di un territorio può essere valutato come combinazione di 

pericolosità (P), esposizione (E) e vulnerabilità (V): R=P x V x E. 

 

La pericolosità sismica è definita come la probabilità che, in una data area e in un certo 

intervallo di tempo, si verifichi un terremoto che superi una soglia di intensità, magnitudo 

o accelerazione di picco fissata; la pericolosità è una caratteristica fisica del territorio ed 
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è rappresentata dalla frequenza e dalla forza dei terremoti che lo interessano, ovvero dalla 

sua sismicità. La pericolosità sismica, intesa in senso probabilistico, è lo scuotimento del 

suolo atteso in un dato sito con una certa probabilità di eccedenza in un dato intervallo di 

tempo, ovvero la probabilità che un certo valore di scuotimento si verifichi in un dato 

intervallo di tempo. Questo tipo di stima si basa sulla definizione di una serie di elementi 

di input (quali catalogo dei terremoti, zone sorgente, relazione di attenuazione del moto 

del suolo, ecc.) e dei parametri di riferimento (per esempio: scuotimento in accelerazione 

o spostamento, tipo di suolo, finestra temporale, ecc.). 

Gli studi di pericolosità sismica sono di solito eseguiti su aree estese (es. territorio 

nazionale) ed eseguiti a due differenti livelli, distinguendo tra: 

- la pericolosità sismica di base che identifica il moto sismico di riferimento per il 

sito considerato, nelle condizioni ideali di terreno rigido e superficie topografica 

orizzontale. È definita in Italia dall’INGV. 

- La pericolosità sismica locale che identifica il moto sismico di riferimento per il 

sito considerato, tenendo conto delle condizioni locali, quali fattori geologici, 

morfologici e geotecnici che lo caratterizzano. In Italia è definita dalle NTC. 

In particolare le NTC 2018 fanno riferimento alla Mappa di Pericolosità Sismica MPS04-

S1 rilasciata dall‘ Istituto Nazionale di geofisica e vulcanologia (INGV) tra il 2004 e il 

2006, che descrive la pericolosità sismica attraverso il parametro dell'accelerazione 

massima attesa con una probabilità di eccedenza del 10% in 50 anni su suolo rigido e 

pianeggiante. Tale mappa mostra la pericolosità delle varie zone dal minimo (colore 

grigio) al massimo (colore viola). 
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Figura 1.1  Mappa di pericolosità sismica italiana tratta dal sito INGV (Modello MPS04-S1) 

 

Nel dettaglio, il territorio italiano, classificato appunto interamente sismico, è suddiviso 

in quattro zone a diverso rischio sismico: 

- Zona 1: Intensità sismica alta; è la zona più pericolosa, dove possono verificarsi 

forti terremoti. 

- Zona 2: Intensità sismica media; nei comuni inseriti in questa zona possono 

verificarsi terremoti abbastanza forti. 

- Zona 3: Intensità sismica bassa; può essere interessata da scuotimenti modesti. 

- Zona 4: Intensità sismica molto bassa; è la meno pericolosa, nei comuni inseriti in 

questa zona le possibilità di danni sismici sono basse. 
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Figura 1.2 Classificazione sismica del territorio italiano 

 

L’esposizione indica la possibilità che un territorio subisca un danno più o meno elevato 

in termini economici, di perdita di vite umane e di beni architettonici e culturali, in base 

alla maggiore o minore presenza di beni esposti al rischio. Dipende quindi dalla 

dislocazione sul territorio di beni di valore, di aree densamente popolate e di attività 

produttive, che possano essere influenzate da un evento sismico. L’esposizione 

urbanistica di una certa zona ci fornisce informazioni sui manufatti presenti e sul numero 

di persone che probabilmente saranno coinvolte nel terremoto. Anche l’esposizione è una 

componente del rischio sismico difficilmente controllabile; la sua modifica infatti 

comporterebbe un trasferimento di attività, persone e beni di difficilissima od impossibile 

attuazione se non in rarissimi casi. 

La vulnerabilità infine è la predisposizione delle strutture a subire un danneggiamento 

più o meno elevato a seguito di un evento sismico, delle attività a subire danni o 

interruzioni e delle persone a correre rischi di essere ferite più o meno gravemente; la 

vulnerabilità di un edificio  è legata alla tipologia costruttiva in funzione al numero di 

piani, al tipo di materiale impiegato, alle tecniche di costruzione e allo stato di 

conservazione, ed esprime la capacità dell’edificio di resistere all’evento sismico.  

Oggi, le norme per le costruzioni in zone sismiche prevedono che gli edifici non si 

danneggino per terremoti di bassa intensità, non abbiano danni strutturali per terremoti di 

media intensità e non crollino in occasione di terremoti forti, pur potendo subire gravi 

danni. Un edificio può riportare danni strutturali agli elementi portanti (pilastri, travi) e/o 

danni non strutturali agli elementi che non ne determinano l’instabilità (cornicioni, 

tramezzi). 

Il tipo di danno dipende dai seguenti fattori : struttura dell'edificio, età, materiali, luogo 
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di realizzazione, vicinanza con altre costruzioni e elementi non strutturali. Quando si 

verifica un terremoto, il terreno si muove orizzontalmente e/o verticalmente, 

sottoponendo un edificio a spinte in avanti e indietro. L’edificio inizia così a oscillare, 

deformandosi. Se la struttura è duttile e quindi capace di subire grandi deformazioni, 

potrà anche subire gravi danni, ma non crollerà. Il danno dipende anche dalla durata e 

dall’intensità del terremoto. Dopo un terremoto, per valutare la vulnerabilità degli edifici 

è sufficiente rilevare i danni provocati, associandoli all’intensità della scossa. Più 

complessa è invece la valutazione della vulnerabilità degli edifici prima che si verifichi 

un evento sismico. Per questa sono stati messi a punto metodi di tipo statistico, 

meccanicistico o i giudizi esperti. 

I metodi di tipo statistico classificano gli edifici in funzione dei materiali e delle tecniche 

con cui sono costruiti, sulla base dei danni osservati in precedenti terremoti su edifici 

della stessa tipologia. Questa tecnica richiede dati di danneggiamento dei passati 

terremoti, non sempre disponibili, e non può essere utilizzata per valutare la vulnerabilità 

del singolo edificio perchè ha carattere statistico e non puntuale. I metodi di tipo 

meccanicistico utilizzano, invece, modelli teorici che riproducono le principali 

caratteristiche degli edifici da valutare, su cui vengono studiati i danni causati da terremoti 

simulati. Infine, alcuni metodi utilizzano i giudizi esperti per valutare il comportamento 

sismico e la vulnerabilità di predefinite tipologie strutturali o per individuare i fattori che 

determinano il comportamento delle costruzioni e valutarne la loro influenza sulla 

vulnerabilità. 

La pericolosità sismica e l’esposizione del territorio sono componenti del rischio sismico 

non modificabili, dunque la mitigazione del rischio sismico è attuabile con la riduzione 

della vulnerabilità. L’approccio alla riduzione della vulnerabilità sismica si fonda 

necessariamente su una prima analisi delle tipologie costruttive e degli schemi strutturali 

presenti su una precisa area nonché sullo studio accurato del costruito tale da evidenziare, 

soprattutto, criticità, elementi vulnerabili e carenze strutturali sia a livello generale sia a 

livello locale.  

L’Italia ha una pericolosità sismica medio-alta (per frequenza e intensità dei fenomeni), 

una vulnerabilità molto elevata (per fragilità del patrimonio edilizio, infrastrutturale, 

industriale, produttivo e dei servizi) e un’esposizione altissima (per densità abitativa e 
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presenza di un patrimonio storico, artistico e monumentale unico al mondo). La nostra 

Penisola è dunque ad elevato rischio sismico, in termini di vittime, danni alle costruzioni 

e costi diretti e indiretti attesi a seguito di un terremoto. 

 

1.2. FATTORI CHE CONDIZIONANO LA VULNERABILITÀ DI 

EDIFICI ESISTENTI IN C.A. 
 

Per una corretta progettazione delle strutture in zona sismica le recenti NTC 2018 

seguono un approccio basato sull’analisi dei seguenti aspetti: 

- Regolarità strutturale; 

- Gerarchia delle resistenze; 

- Materiali e dettagli costruttivi. 

La scarsa considerazione di tali aspetti ha portato alla realizzazione di edifici con 

risposte all’azione sismica non governabili e inadatte alla conservazione delle capacità 

resistenti del sistema strutturale durante l’evento sismico.  

Prima di operare qualsiasi modellazione e analisi numerica per uno studio di 

vulnerabilità sismica è necessario quindi procedere a un esame visivo della 

costruzione, reperire i rilievi architettonici e strutturali e tutta la documentazione 

progettuale disponibile per evidenziare eventuali fattori di vulnerabilità sismica. Si 

tratta cioè di esaminare le caratteristiche globali e macroscopiche visibili della 

costruzione, per individuare la presenza di patologie tali da influire sulla sua 

propensione a subire danni per effetto del sisma.  

Vengono analizzati in seguito i principali fattori di vulnerabilità sismica che possono 

alterare il comportamento sismico di un edificio in c.a.. 

Un primo fattore fondamentale è la morfologia dell’edificio, con particolare 

riferimento alla regolarità, da intendersi sia planimetricamente che in elevazione, e non 

solo dal punto di vista geometrico, ma anche in riferimento alla distribuzione degli 
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elementi resistenti, delle masse e delle rigidezze. La mancanza di regolarità implica 

comportamenti strutturali anomali ed un peggioramento delle prestazioni in caso di 

terremoto. La non simmetria planimetrica porta generalmente ad un allontanamento 

del baricentro delle masse da quello delle rigidezze, con l’insorgere di effetti torsionali 

che, in caso di sisma, rappresentano una delle insidie peggiori. Infatti, Il vantaggio di 

una concezione regolare della struttura è essenzialmente l’attenuazione degli effetti 

torsionali indotti dal sisma durante la risposta dell’edificio. 

Se la distribuzione planimetrica degli elementi strutturali e dei tamponamenti risulta 

regolare, il centro di massa e il centro delle rigidezze tendono a coincidere limitando 

gli effetti del momento torcente che si sviluppa a causa della eccentricità residua. In 

questo caso i modi di vibrare della struttura saranno prevalentemente flessionali, con 

la sostanziale traslazione dei solai e la scarsa influenza dell’effetto rotazionale. Per 

contro, se l’eccentricità tra i due punti risulta elevata il momento torcente genera una 

rotazione del piano più rilevante; in questo caso si avranno modi di vibrare flesso-

torsionali con elevata massa partecipante, quindi non trascurabili.  

 

Figura 1. 3 Effetti torsionali dovuti dall’eccentricità tra il centro di massa e il centro delle rigidezze 

Considerando ancora l’importanza che gli elementi resistenti e irrigidenti siano 

distribuiti uniformemente e che ad ogni piano della costruzione il baricentro delle 

masse e quello delle rigidezze siano quanto più vicini possibili, è necessario valutare 

con particolare attenzione le posizioni del vano ascensore e del vano scala negli edifici 

esistenti in c.a.  

Per quanto riguarda il vano ascensore, questo è solitamente realizzato con setti in c.a., 

disposti a formare una configurazione planimetrica chiusa, estremamente rigida, sia 



11 
 

flessionalmente che torsionalmente. Se il vano ascensore è stato posizionato, per 

esigenze architettoniche, sul perimetro della costruzione (la situazione peggiore è in 

corrispondenza di uno spigolo), produce uno spostamento significativo del centro delle 

rigidezze, con il conseguente decentramento rispetto al centro di massa e l’insorgere di 

coppie torcenti di elevata entità. In modo analogo deve essere valutata la posizione del 

vano scala, che rappresenta una ricorrente causa di irregolarità strutturale in quanto, se 

collocato in posizione eccentrica, dà luogo a rilevanti effetti torsionali.                                               

I vani scala rappresentano infatti delle anomalie nella regolarità dello schema 

strutturale a causa della loro elevata rigidità data dai pilastri tozzi che sono tali per la 

presenza dei pianerottoli di piano e dagli elementi ad asse inclinato. I pilastri tozzi e le 

travi inclinate possono essere sede di meccanismi di rottura fragili, i primi per le elevate 

richieste da sollecitazione di taglio non contrastate da adeguata armatura trasversale, 

le seconde per essere caratterizzate da elevate sforzi assiali. 

Essendo un nucleo molto rigido il vano scala gioca un ruolo fondamentale nella 

determinazione del baricentro delle rigidezze che tende a collocarsi in prossimità della 

zona più rigida. In questa situazione il centro delle rigidezze tende ad allontanarsi dal 

centro di massa, accentuando gli effetti torsionali nei modi di vibrare della struttura. 

Nella Figura 1.4 è mostrato un meccanismo di danno dovuto alla situazione descritta; 

la presenza di un nucleo in c.a. contenente il vano scala, ha esaltato il momento torcente 

attorno al centro delle rigidezze imponendo spostamenti elevati ai pilastri di estremità, 

che risultano lesionati. 

 

Figura 1. 4  Meccanismo di danno dei pilastri di estremità di un edificio dovuto agli effetti torsionali 

dovuti alla rigidezza del vano scala 
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Una volta esaminati i concetti generali riguardanti la regolarità e la morfologia 

dell’edificio si vanno ad analizzare aspetti più tipici delle struttura in c.a., come la 

formazione di meccanismi locali e quelli riguardanti i principi di gerarchia di resistenza 

e i dettagli costruttivi. 

Un primo problema importante è la presenza di un piano, detto piano soffice, la cui 

rigidezza e/o la cui resistenza sono sensibilmente inferiori agli altri piani. L’azione 

dinamica del sisma, infatti, una volta che la struttura entra in campo anelastico, tende a 

concentrare la richiesta di spostamento nelle zone che presentano una minore rigidezza 

esponendo la struttura alla possibilità di meccanismi di collasso locali.                                       

Spesso il piano debole è quello al piano terra, come negli edifici a pilotis, senza 

tamponature, oppure quando sono praticamente assenti le partizione interne, come 

autorimesse, centri commerciali e cinema. È quindi un problema che si può manifestare 

quando tamponature e tramezzature sono presenti in tutti i piani tranne che in uno; la 

scarsa rigidezza del piano in questione comporta una maggiore richiesta di deformazione 

dei pilastri che possono raggiungere rapidamente al collasso. 

 

Figura 1. 5 Esempio di meccanismo di piano soffice 

 

Secondo i moderni criteri antisismici, la qualità della risposta di una struttura soggetta 

all’azione sismica  è strettamente correlata alla sua capacità di dissipare l’energia sismica 

che la investe, anche a prezzo di danneggiamenti estesi ma senza manifestare crolli, 

neppure localizzati. La dissipazione di energia avviene in zone particolari, le cerniere 

plastiche, che negli edifici di nuova costruzione sono appositamente progettate per 

assolvere tale funzione e provviste di dettagli costruttivi tali da assicurarne le adeguate 

caratteristiche di duttilità.  
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Progettare secondo la gerarchia delle resistenze infatti consiste nel prevedere una 

localizzazione delle zone dissipative in grado di attivare un meccanismo di collasso 

globale, in modo da poter dissipare energia prima di arrivare a collasso. Le zone del 

sistema strutturale non coinvolte nel processo dissipativo devono essere progettate per 

mantenersi in campo sostanzialmente elastico. In un edificio in c.a. è possibile individuare 

meccanismi duttili, ai quali è possibile associare una significativa capacità di dissipare 

energia e meccanismi fragili, scarsamente dissipativi. Secondo le NTC2018 la 

progettazione allo SLV è finalizzata a garantire l’attivazione dei meccanismi deformativi 

duttili evitando che si verifichino meccanismi fragili. Questo obiettivo viene appunto 

perseguito applicando le regole di ‘’gerarchia delle resistenze’’ secondo le quali i 

meccanismi fragili devono avere adeguate sovra-resistenze. La sovraresistenza si ottiene 

applicando il ‘’capacity design’’ secondo cui i meccanismi fragili non devono essere 

progettati in base alla loro domanda di resistenza, cioè alle sollecitazioni agenti di calcolo, 

ma in base alla capacità degli elementi duttili.  

Le strutture devono quindi essere concepite in modo che la modalità di collasso sia 

globale evitando possibili meccanismi locali. Infatti il comportamento duttile in fase di 

collasso permette alla struttura di sostenere grandi deformazioni anelastiche mantenendo 

un sufficiente margine di capacità portante; per contro, comportamenti fragili non essendo 

dissipativi possono determinare crolli improvvisi. 

 

Figura 1. 6   Da sinistra:  Schema di meccanismo di collasso globale e esempio di meccanismo di 

collasso locale 

Negli edifici esistenti in c.a. i dettagli costruttivi non garantiscono una duttilità adeguata 

delle sezioni in cui si formano le cerniere.  
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Altro aspetto da considerare è che spesso negli edifici in c.a. il sistema resistente è 

inadeguato perché si configura come una successione di telai piani tra loro paralleli e 

ortogonali all’orditura dei solai, che risultano quindi sprovvisti delle travi di 

collegamento; quest’ultimo è realizzato soltanto tramite il solaio e con i soli telai di 

estremità paralleli all’orditura dei solai. Il comportamento della struttura nel suo 

complesso non è quindi quello ottimale di un organismo strutturale tridimensionale, 

poiché la struttura risulta molto deformabile, con conseguenti problematiche in termini di 

danneggiamento degli elementi strutturali e non, ed è presente una direzione nettamente 

più rigida e resistente delle altre. 

Le strutture esistenti in c.a., in particolare quelle costruite prima degli anni ’80 sono 

progettate in assenza di ogni criterio antisismico, quale il principio di gerarchia delle 

resistenze. Sono calcolate ai soli carichi verticali, senza considerare neppure gli effetti del 

vento e spesso prescindendo dalla reale configurazione intelaiata e ricorrendo a schemi 

statici semplificati sia per le travi, considerate semplicemente appoggiate, continue su più 

appoggi o perfettamente incastrate agli estremi, che per i pilastri, soggetti al solo sforzo 

normale centrato.  

Generalmente negli edifici esistenti in c.a. le travi risultano più resistenti dei pilastri 

caratterizzati spesso da bassi quantitativi di armatura longitudinale; non è inoltre 

secondario il ruolo giocato dalla configurazione dei dettagli costruttivi. Comportamenti 

di collasso fragili possono infatti derivare da elevate percentuali di armatura longitudinale 

associate ad insufficiente armatura trasversale (staffe); in questi casi la rottura fragile a 

taglio può anticipare la plasticizzazione a flessione. Infatti una criticità frequente è 

rappresentata proprio dalla disposizione delle armature nelle travi. Spesso si riscontrano 

armature longitudinali ancorate nei nodi o comunque in zona tesa. 

Per effetto dell’azione sismica si può verificare un’inversione del segno del momento 

flettente agli estremi delle travi, che non trova un’adeguata resistenza nel sumero ridotto 

di ferri di armature disposto nelle zone inferiori delle travi stesse in corrispondenza dei 

nodi, dove spesso sono presenti solo le barre necessarie a predisporre le gabbie 

d’armatura. Per questo motivo si rilevano insufficienti anche le armature a taglio, perché 

all’inversione del segno delle sollecitazioni, divengono inefficaci le armature 

longitudinali piegate. 
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Per conseguire un comportamento sismico basato su meccanismi di rottura duttili, accanto 

a quanto esposto in precedenza, occorre affiancare una progettazione attenta dei dettagli 

strutturali, che condizionano, a livello locale, l’effettivo sviluppo della duttilità richiesta. 

Il ruolo giocato dall’armatura traversale è certamente indispensabile per conferire 

all’elemento un contributo alla resistenza nei confronti di azioni taglianti. La non corretta 

progettazione della staffatura, sia nei pilastri che nelle travi, rappresenta un aspetto assai 

problematico, in quanto rende i singoli elementi esposti a rotture fragili. La staffatura è 

altresì fondamentale nell’ambito del confinamento del calcestruzzo e nell’impedire 

l’instabilità delle barre d’armatura longitudinali. 

Le più recenti normative prescrivono un infittimento delle staffe in travi e pilastri in 

vicinanza del nodo, nelle cosiddette zone critiche; infittimento che spesso non è presente 

in edifici esistenti realizzati prima degli anni ’80. Inoltre, le staffe del pilastro devono 

proseguire dentro il nodo. Anche le barre d’armatura della trave devono essere piegate, 

nei nodi di estremità, al fine di garantire un adeguato ancoraggio. 

Questi accorgimenti sono stati introdotti anche a livello normativo, in quanto 

indispensabili per dotare le strutture di meccanismi di rottura duttili, soprattutto a livello 

dei singoli elementi, accorgimenti che non sono quasi mai adottati in strutture esistenti. 

Esse, soprattutto quelle in zone classificate sismiche soltanto recentemente, presentano 

quindi, gravi carenze progettuali ed esecutive riguardo ai nodi trave- pilastro; in 

particolare, oltre a non prevedere una specifica sovra-resistenza del nodo, risulta spesso 

assente la normale staffatura nella zona di pilastro interna al nodo o comunque, è disposta 

ad un passo inadeguato. 

 

Figura 1. 7  Rottura a taglio del nodo trave-pilastro per mancanza di armatura trasversale nel pannello 

nodale 
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In relazione alla funzione delle staffe è opportuno rilevare che durante il sisma queste, 

essendo soggette a sforzi di trazione elevati, tendono ad aprirsi; ciò è abbastanza comune 

soprattutto quando non viene eseguita la corretta piegatura delle estremità attorno alla 

barra longitudinale. È evidente che la mancata chiusura delle staffe rende vulnerabile 

l’elemento che, non potendo contare su un’efficace armatura trasversale a taglio, rimane 

esposto al pericolo di crisi fragile anche durante il processo di plasticizzazione per 

flessione. 

Infine il comportamento sismico delle strutture in c.a. risente delle effettive proprietà dei 

materiali costituenti; in particolare le capacità resistenti degli elementi strutturali sono 

connesse alla resistenza a compressione del calcestruzzo e alla tensione di snervamento 

dell’acciaio. Una problematica da considerare per la definizione delle proprietà dei 

materiali da impiegare nella modellazione consiste in una spiccata variabilità della 

resistenza che è frequente riscontrare nelle costruzioni in c.a. esistenti non solo tra i piani 

diversi di un medesimo edificio, ma anche tra elementi diversi allo stesso piano e tra zone 

diverse di un medesimo elemento strutturale. Questa disomogeneità delle proprietà del 

calcestruzzo può derivare da molteplici cause, come   una diversa esposizione agli agenti 

degradanti, le differenti condizioni di carico, le modalità di messa in opera e pone il 

problema di definire correttamente i valori delle resistenze di calcolo da adottare nelle 

verifiche di vulnerabilità sismica perchè assunzioni non realistiche dei parametri 

meccanici possono condurre a risultati inaffidabili. La soluzione è quindi individuare 

zone dell’edificio in cui il calcestruzzo si presenti con caratteristiche omogenee ed 

assegnare un diverso valore di resistenza per ciascuna di esse.  
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CAPITOLO 2 

CASO STUDIO: ISTITUTO TECNICO ECONOMICO              

A. GENTILI DI MACERATA 

 

2.1. DESCRIZIONE DELL’EDIFICIO 

L’edificio scolastico in questione è l’Istituto Tecnico Economico A. Gentili, sito nel comune 

Macerata, in via Piero e Lorenzo Cioci 6. Esso è composto da due blocchi, separati tra loro 

tramite un giunto sismico. Nel presente studio è stata eseguita la valutazione di vulnerabilità 

del blocco A2, costituito da una struttura intelaiata in c.a. che si sviluppa su 3 piani. 

 

Figura 2. 1 Vista dall’alto dell’Istituto Tecnico Commerciale A.Gentili 

 

 

Figura 2. 2 Vista dal lato ingresso del blocco A2 dell’Istituto Tecnico Commerciale A.Gentili 
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Figura 2. 3  Vista Ingresso del blocco A2 dell’Istituto Tecnico Commerciale A.Gentili 

 

Figura 2. 4 Vista laterale del blocco A1 dell’Istituto Tecnico Commerciale A.Gentili 

 

Il blocco A2 è suddiviso a sua volta in due parti con altezze di interpiano e quote di piano 

diverse. Come si evince dalla figura 2.5, la parte a sinistra si sviluppa su 3 piani, di cui uno 

interrato, da quota -7.10 m a -2.35 m, uno seminterrato, da quota -2.35 m a +1.20 m e uno fuori 

terra da +1.20 m a +7.25 m. Il resto del corpo A2 è composto da un piano interrato, che va da 

quota -4.35 m a - 0.60m, uno semiinterrato da quota -0.60 m a +3.05 m e un piano fuori terra 

da +3.05 m a +6.35 m. Per una porzione di edificio vi è un ulteriore piano da quota – 7.1 m a          
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– 4.35 m.. L’ingombro massimo entro cui è iscritto l’edificio presenta dimensioni in pianta di 

49.10 m in direzione lato lungo e 19.20 m in direzione lato corto. La copertura inizialmente era 

piana e adibita a terrazza, successivamente è stata realizzata una copertura in acciaio. 

 

Figura 2. 5  Rilievo strutturale – Sezione longitudinale del blocco A2 

 

L’organizzazione strutturale è rappresentata principalmente da telai in cemento armato e 

presenta setti in muratura a mattoni pieni nel piano interrato e delimitanti il vano scala e setti 

in c.a. costituenti il vano ascensore.  Il vano scala è costituito dal telaio in c.a. nella direzione 

traversale allo sviluppo delle rampe (direzione X) e da due pareti in muratura disposte nella 

direzione parallela allo sviluppo longitudinale delle rampe (direzione Y) per tutta l’altezza 

dell’edificio; tali pareti hanno un’altezza di 15.85 m. Gli altri setti in muratura hanno invece 

un’altezza di 2.75 m e si sviluppano nel solo piano interrato, da quota -7.1 a -4.35 m.  

Le fondazioni, costituite da plinti su due, tre o quattro pali, collegati da cordoli in c.a., sono 

impostate a due quote differenti. La parte raffigurata in fig. 2.6 si trova a -7.1 m, a un livello 

inferiore rispetto alla restante parte, riportata in fig. 2.7, avente il piano di fondazione a                   

-4.35 m. 
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Figura 2.6  Rilievo strutturale – Pianta fondazioni Q=-7.1 m 

 

Figura 2.7  Rilievo strutturale – Pianta fondazioni Q=-4.35 m 
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2.2. INDAGINI CONOSCITIVE 

La valutazione della vulnerabilità sismica di un edificio esistente e l’eventuale successiva scelta 

del più idoneo intervento di miglioramento o adeguamento deve inevitabilmente scaturire da 

un’adeguata conoscenza della costruzione, che può essere conseguita con vari livelli di 

approfondimento.  

L’obiettivo della campagna di indagini è stato quello di raccogliere i dati necessari 

all’individuazione dell’organismo strutturale in modo da poter procedere alla valutazione della 

sicurezza dell’edificio. Pertanto sono state esaminate criticamente tutte le informazioni 

riguardanti le caratteristiche degli elementi strutturali, i dettagli costruttivi, le proprietà dei 

materiali e l’eventuale presenza di lesioni e comportamenti non soddisfacenti. Queste 

informazioni risultano fondamentali, oltre che per la predisposizione di un adeguato modello 

necessario alle procedure di verifica, anche per una efficace diagnosi strutturale che evidenzi 

gli aspetti critici del sistema resistente sia in relazione a condizioni statiche sia rispetto 

all’azione sismica.  

Il processo di conoscenza dell’edificio si articola nelle seguenti fasi: 

- l’analisi storico critica, che comprende la raccolta dei progetti e di tutte le informazioni 

di natura documentale; 

- il rilievo geometrico e strutturale e il rilievo dei dettagli costruttivi; 

- indagini diagnostiche per la caratterizzazione meccanica dei materiali. 

Tanto più approfondita e accurata risulta la conoscenza dell’edificio e tanto più le informazioni 

ottenute dai modelli di calcolo potranno essere attendibili ed aderenti alla realtà fisica. 
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2.2.1. Analisi storico-critica e descrizione della struttura 

Prima tappa nel percorso conoscitivo è l’individuazione della configurazione originaria 

dell’edificio, del suo sistema strutturale e di tutte le modifiche che il fabbricato ha subito nel 

tempo. 

L’analisi storico-critica si è basata sulla ricerca delle informazioni inerenti il periodo di 

progettazione e di costruzione; in questa fase sono stati reperiti gli elaborati grafici di progetto 

originali. Nel caso d’esame, tra gli elaborati progettuali a disposizione sono presenti gli 

elaborati di carpenteria e strutturali originali, completi dei dettagli costruttivi. Sono poi presenti 

anche le tabelle delle armature dei pilastri, mentre sono assenti gli elaborati architettonici. Gli 

elaborati originali di progetto sono datati all’anno 1970. 

Vengono riportati e analizzati in seguito degli estratti della documentazione originale di 

progetto, utilizzati per ricostruire il sistema strutturale dell’edificio e risalire alle caratteristiche 

degli elementi strutturali. 

 

Figura 2.8  Estratto della documentazione originale di progetto– Pianta di carpenteria solaio 
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Figura 2.9 Estratto della documentazione originale di progetto– Pianta di carpenteria solaio 

Dalle carpenterie è possibile avere indicazioni sugli elementi costituenti il telaio in c.a.: la 

sezione impiegata per le travi perimetrali disposte lungo la direzione longitudinale dell’edificio 

è  16x90 cm, mentre le altre travi, sia quelle perimetrali lungo la direzione trasversale che quelle 

del telaio centrale, hanno sezione di 30x60 cm. In alcune zone dell’edificio sono presenti anche 

travi di dimensioni inferiori, 30x23 e 15x23. All’ultimo piano della parte a sinistra del blocco 

A2 (fig. 2.5) le travi hanno sezione 40x120, comprese quelle della pensilina.  

I telai sono mono-orditi e tra loro paralleli lungo il lato di dimensioni maggiori dell’edificio, 

ortogonali all’orditura dei solai e risultano nella maggior parte dei casi sprovvisti delle travi di 

collegamento nella direzione trasversale dell’edificio, collegamenti realizzati soltanto tramite 

il solaio e con i soli telai di estremità paralleli all’orditura dei solai. Verrebbe quindi da pensare 

che la direzione longitudinale sia più rigida dell’altra, situazione che presumibilmente non si 

verifica perché nel verso del lato corto dell’edificio sono disposte le pareti in muratura del vano 

scala.  

È stato possibile raccogliere informazioni più dettagliate sui ferri d’armatura delle travi dalle 

distinte dei ferri; viene riportato in seguito un estratto di tale documentazione (fig. 2.10). 

Tra i documenti originali è stato possibile risalire all’armatura delle travi soltanto per i primi 

due piani; nel modello è stato quindi ipotizzata per gli elementi per cui non vi era alcuna 

indicazione un’armatura analoga al piano sottostante. Per l’armatura longitudinale sono stati 

utilizzati molti ferri di diametro diverso tra loro , precisamente sono stati impiegati dei Ф10, 
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Ф12, Ф14, Ф16, Ф18, Ф20 e Ф22. Oltre ai ferri longitudinali dritti sono stati utilizzati dei 

piegati, che svolgono anche  la funzione di armatura trasversale, infatti la normativa dell’epoca 

prevedeva che il 50 % dell’azione tagliante fosse assorbita dai piegati e 50 % dalle staffe.  

Le staffe utilizzate sono di diametro Ф8 e il passo varia da trave a trave, con un passo minimo 

di 20 e un massimo di 25 cm e non vi è alcuna distinzione tra zona critica e non. Occorre infine 

precisare che nel modello sono stati considerati come armatura resistente soltanto i ferri con 

lunghezza d’ancoraggio tale da poter sviluppare la tensione d’aderenza. 

 

Figura 2.10 Estratto della documentazione originale di progetto – Ferri delle travi 

Tra la documentazione originale disponibile sono presenti le tabelle dei pilastri (fig. 2.11) che 

danno indicazione precisa sulla sezione e sulle armature di tali elementi: la sezione 

prevalentemente impiegata per i pilastri dei telai esterni è rettangolare, di dimensioni 35x40 

cm, con la dimensione maggiore disposta sul verso del lato corto dell’edificio, ovvero con la 

maggiore inerzia in direzione ortogonale dei telai; fanno eccezione alcuni pilastri, disposti ad 

angolo della struttura, che misurano 35x30 cm, con la dimensione maggiore sul verso del lato 

lungo dell’edificio.  

Il telaio centrale presenta pilastri di sezione 35x40 cm (si riducono a 30x30 cm all’ultimo piano 

a quota 3.05m) alternati con pilastri di sezione quadrata 30x30 e 35x35, quest’ultimi si 

riducono a 30x30 al secondo piano, per poi terminare al terzo piano, a quota 1.20 m.                   

Per l’armatura longitudinale sono stati impiegati ferri di diametro Ф16, Ф18 e Ф14; fatta 
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eccezione per i pilastri 35x35 cm che hanno armatura 4 Ф16+2 Ф14, i restanti elementi 

presentano un’armatura composta da 4 Ф16 o 4Ф18.  Per l’armatura trasversale sono stati 

utilizzati invece ferri di diametro Ф6 e Ф8, con passo pari a metà del lato minore della sezione 

del pilastro. 

 

Figura 2.11  Estratto della documentazione originale di progetto–Tabella pilastri 

 

Sono di seguito riportati la pianta delle fondazioni e i particolari costruttivi delle varie tipologie 

di sistema di fondazione utilizzate. 
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Figura 2.12  Estratti della documentazione originale di progetto– Pianta fondazioni e dettagli costruttivi delle 

fondazioni 

 

Da tale documentazione (fig.2.12) è stato possibile risalire al sistema di fondazioni 

dell’edificio: esso è costituito da plinti su pali collegati perimetralmente da cordoli in c.a. della 

dimensione 30x50 cm. I plinti alla base dei pilastri sono a due, a tre o a quattro pali di diametro 

di 40 cm e di lunghezza variabile da 8.50 m a 10 m di profondità; mentre le pareti in muratura 

del vano scala presentano fondazioni continue su pali di profondità 8.50 m. 

Tra gli elaborati originali di progetto è presente anche una tavola che fornisce indicazioni 

precise sulla tipologia di solaio impiegata. Sono stati messi in opera solai in latero-cemento, 

nella maggior parte dei casi costituiti da elementi in laterizio dell’altezza di 20 cm con travetti 

in c.a. e soletta in cemento armato di 3 cm. All’ultimo piano della parte laterale di sinistra 

dell’edificio è presente un doppio solaio rispettivamente di 24+4 e 18+4cm. L’interasse dei 

travetti è in tutti i casi di 33 cm. Dalla tavola sottostante (fig. 2.13) è possibile notare anche che 

il solaio è stato rinforzato in corrispondenza dei divisori. 
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Figura 2.13 Estratto della documentazione originale di progetto–Solai 

Infine, la scala è in cemento armato a soletta rampante costituita da pianerottoli aventi soletta 

in c.a. di spessore 20 cm e da rampe con soletta in c.a. di spessore 14 cm. Il vano scala è 

composto da due pareti in muratura nella direzione parallela allo sviluppo longitudinale delle 

rampe e dal telaio in c.a. nella direzione trasversale allo sviluppo longitudinale delle rampe. 
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Figura 2.14 Estratto della documentazione originale di progetto–Armature scala 

L’analisi della documentazione disponibile delinea un quadro conoscitivo sufficientemente 

accurato rispetto alla consuetudine dell’ epoca, infatti prima della legge 1086/1971 la 

normativa prevedeva per il costruttore solo l’obbligo di una denuncia alla prefettura, da fare 

prima dell’inizio dei lavori, accompagnata da una copia del progetto di massima. L’esperienza 

dimostra che anche nel periodo di vigenza di tale legge, in generale per gli edifici costruiti nel 

corso degli anni ’70 spesso la documentazione risulta incompleta e inaccurata. Nel caso in 

esame, essendo disponibili le carpenterie di piano con l’indicazione della quantità e della 

disposizione delle armature e i dettagli costruttivi, le indagini preliminari si sono potute basare 

su dati completi ed esaustivi. 
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2.2.2. Rilievo strutturale 

La fase di approfondimento delle indagini ha riguardato dapprima il rilievo strutturale 

dell’edificio che ha permesso di predisporre gli elaborati grafici relativi allo stato attuale e 

successivamente le prove sui materiali. 

Il rilievo deve essere esteso all’intero organismo strutturale e deve essere compiutamente 

definita la geometria di tutti gli elementi strutturali; meno agevole è la definizione dei 

particolari costruttivi che sono nascosti alla vista (ad esempio la disposizione delle armature 

negli elementi strutturali) e per i quali può essere necessario ricorrere a rilievi a campione. Nel 

caso di studio, essendo gli elaborati progettuali originali completi di queste informazioni, il 

rilievo servirà a valutare la rispondenza di quanto messo in opera con i documenti ed 

evidenziare eventuali modifiche, in modo da poter avere un quadro preciso sulla struttura allo 

stato attuale. 

È da precisare che, mentre per la definizione dei dettagli costruttivi e per la caratterizzazione 

meccanica dei materiali è possibile conseguire livelli di conoscenza con approfondimenti 

crescenti il rilievo deve in ogni caso essere compiuto in modo completo, accurato e dettagliato. 

Nel rilievo dovranno essere rappresentate le modificazioni intervenute nel tempo, come 

desunte dall’analisi storico-critica, deve essere riferito sia alla geometria complessiva 

dell’organismo che a quella degli elementi costruttivi e deve individuare l’organismo resistente 

della costruzione. Il rilievo comprende tutti gli elementi strutturali in elevazione, le fondazioni 

e deve specificare la tipologia e l’orditura dei solai e della copertura. I dettagli costruttivi da 

rilevare sono la quantità, la posizione, il diametro delle barre d’armatura longitudinali, il passo 

e il diametro delle staffe, informazioni disponibili nella documentazione originale di progetto 

e verificate con le indagini diagnostiche dei materiali descritte nel capitolo successivo. 

Si riportano in seguito gli elaborati grafici, in scala 1:50, risultati del rilievo strutturale eseguito 

sull’edificio nel 2008 dallo ‘’Studio Tecnico Antonucci-Leoni e Associati’’. Nella 

documentazione disponibile riguardante il rilievo, sono presenti le piante strutturali e le sezioni, 

mentre non è stata riservata attenzione ad eventuali dissesti, quadri fessurativi e non è stato 

esteso alle parti non strutturali.  
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Figura 2.15 Rilievo strutturale –Pianta Fondazioni Q=-7.1m 

 

Figura 2.16 Rilievo strutturale –Pianta Fondazioni Q=-4.35m 
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Figura 2.17 Rilievo strutturale –Pianta Q=-2.35m/-0.60m 

 

Figura 2.18 Rilievo strutturale –Pianta Q=1.20m/+3.05m 
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Figura 2.19 Rilievo strutturale –Pianta sottotetto Q=6.70m/+7.25m 

 

 

Figura 2.20 Rilievo strutturale –Pianta copertura Q=+8.75 m
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Figura 2.21 Rilievo strutturale –Sezione trasversale A-A e particolare costruttivo giunto blocco A1/A2 

 

 

Figura 2.22 Rilievo strutturale –Sezione longitudinale B-B 
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2.2.3. Indagini diagnostiche sui materiali 

Su incarico dello Studio Tecnico Antonucci-Leoni e Associati, è stata eseguita dall’ Ing. 

Maurizio Scansani e resa disponibile per il presente studio una serie di indagini diagnostiche 

su elementi strutturali in cemento armato dell’edificio.  

Sono state eseguite indagini con apparecchiature magnetometriche per avere informazioni su 

l’armatura delle travi e dei pilastri, e allo scopo di valutare la resistenza a compressione del 

calcestruzzo alcuni elementi presi come campione sono stati sottoposti sia a prove non 

distruttive (metodo SonReb) che a prove distruttive (prova di compressione centrata su carote). 

Inoltre sono state realizzate delle prove a trazione su alcuni campioni di ferri d’armatura. Sono 

riportate in seguito la localizzazione planimetrica alle varie quote degli elementi strutturali 

oggetti di indagini diagnostiche e per alcuni di essi la documentazione fotografica. 

 

  

Figura 2.23 Localizzazione degli elementi indagati 
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Figura 2.24  Da sinistra: Pilastro 27 piano terra e Pilastro 24 piano terzo - Scasso eseguito per verificare il 

diametro e lo stato di conservazione di un ferro d’armatura e di una staffa 

 

Figura 2.25  Da sinistra: Trave 15-27 piano primo e Trave 21-22 secondo - Scasso eseguito per verificare il 

diametro e lo stato di conservazione dei ferri d’armatura nella mezzeria della trave 
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2.2.3.1 Prove Magnetometriche 

 

L’indagine magnetometrica è un metodo non invasivo e non distruttivo, che consente 

l’individuazione, in proiezione sulla superficie del calcestruzzo, di elementi metallici non 

visibili fino a una profondità di circa 10 cm dalla superficie in esame; permette quindi di 

determinare la posizione, la direzione, il diametro e il numero delle barre d’armatura, nonché 

lo spessore del copriferro.  

Tale indagine è stata applicata nell’edificio oggetto di studio per avere informazioni sia 

sull’armatura dei pilastri che su quella delle travi. Vengono analizzate in seguito le prove 

sull’edificio in esame. Per quanto riguarda i pilastri, alcuni di essi, scelti a campione tra quelli 

presenti ai vari piani dell’edificio, sono stati sottoposti ad una indagine con una apparecchiatura 

magnetometrica per rilevare la posizione, il numero e il diametro dei ferri di armatura presenti 

nei pilastri stessi. Tale indagine è stata eseguita nella parte centrale del pilastro. In figura 2.26 

è riportato un estratto della tabella presente nella relazione tecnica prodotta a seguito delle 

indagini diagnostiche, in cui sono elencati per ogni pilastro esaminato il numero e il piano in 

cui è ubicato, le dimensioni nominali dell’elemento stesso, il numero ed il diametro dei ferri di 

armatura rilevati, il diametro ed il passo delle staffe, nonché lo stato di conservazione delle 

armature metalliche, rilevato in corrispondenza di piccoli scassi. Nella lettura di tale tabella 

bisogna tener presente quanto di seguito esposto: 

- il diametro dei ferri è stato rilevato, per ogni pilastro, in corrispondenza di un piccolo 

scasso, eseguito su uno dei ferri di armatura rilevati mediante il controllo con 

apparecchiatura magnetometrica; il diametro degli altri ferri è stato indicato per analogia; 

- il diametro delle staffe è stato rilevato in corrispondenza di scassi eseguiti sui diversi 

pilastri. Il passo è stato misurato a partire dal piede dei pilastri stessi, fino all’estradosso 

della trave;  

- la posizione ed il numero dei ferri di armatura dei pilastri sono quelli riportati 

schematicamente nelle figure presenti accanto alla tabella relativa ad ogni pilastro. 

Alcuni ferri di armatura sono indicati con la dicitura ‘’ipotizzato’’ in quanto non è stato 

possibile accedere a tutti i lati dell’elemento e dunque la loro presenza e ubicazione è 

stata ipotizzata sulla base dei ferri di armatura rilevati su pilastri simili, in cui è stato 

possibile eseguire il controllo su tutti i quattro lati.   
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Figura 2.26  Estratti ‘’ Tabella 1 : Armatura metallica dei pilastri’’ tratta dalla Relazione Tecnica  

 

Anche in corrispondenza di una serie di travi in cemento armato, scelte anch’esse a campione, 

è stata eseguita un’indagine magnetometrica per rilevare il numero e il diametro dei ferri di 

armatura presenti nelle travi stesse. Tale indagine è stata eseguita all’intradosso delle travi, sia 

nella parte centrale che in prossimità di un pilastro.  Nella figura 2.27 vengono riportati degli 

estratti delle tabelle tratte dalla relazione tecnica, nei quali sono elencati i risultati dell’indagine. 

Nella lettura della tabella si deve tener presente quanto di seguito esposto: 

- il numero, il diametro e lo stato di conservazione dei ferri longitudinali sono stati rilevati, 

per ogni trave, in corrispondenza di uno scasso eseguito nell’intradosso della trave, circa 

nella sezione di mezzeria; 

- il diametro e lo stato di conservazione delle staffe sono stati rilevati in corrispondenza 

degli scassi eseguiti.  
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Figura 2.27 Estratto ‘’ Tabella 2: Armatura metallica delle travi’’, tratta dalla Relazione Tecnica  
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2.2.3.2 Prove Ultrasoniche e Sclerometriche (Metodo SonReb) 

 

Allo scopo di valutare la resistenza a compressione del calcestruzzo costituente una serie di 

pilastri e travi, scelti a campione tra quelli presenti ai vari piani dell’edificio, si è utilizzato il 

metodo combinato ultrasuoni e sclerometro (metodo SonReb) che prevede la misura della 

velocità ‘’V’’ di propagazione di una vibrazione ultrasonora nel calcestruzzo, unitamente alla 

misura dell’indice ‘’N’’ di rimbalzo dello sclerometro.  

Nel dettaglio, la prova ultrasonica è un indagine non distruttiva che permette di stimare la 

resistenza a compressione del calcestruzzo correlandola con la velocità di propagazione delle 

onde elastiche di compressione immesse nell’elemento, che è la grandezza effettivamente 

misurata. L’apparecchiatura ad ultrasuoni si compone di una sonda emittente ed una ricevente 

e si misura il tempo di percorrenza del segnale. La prova sclerometrica, anch’essa non 

distruttiva, fornisce invece una stima del calcestruzzo attraverso la misura della durezza 

superficiale del materiale. Lo sclerometro ha un percussore che colpisce la superficie del 

calcestruzzo e rimbalza in funzione della durezza superficiale; il risultato viene espresso in 

termini di Indice di Rimbalzo. Svolgendo nelle stesse zone di indagine sia indagini 

sclerometriche che ultrasoniche è possibile stimare la resistenza nel calcestruzzo in opera 

mediante una corrrelazione analitica tra indice di rimbalzo ‘’N’’ dello sclerometro e velocità 

degli ultrasuoni ‘’V’’. Questo metodo combinato (metodo SonReb) supera i limiti dei singoli 

elementi, l’uno superficiale e l’altro volumetrico. Nel caso di studio, tali valori sono stati 

combinati in una relazione sperimentale del tipo: (Giacchetti R.-

Lacquaniti V.) ed hanno consentito di stimare la resistenza a compressione (resistenza cubica) 

locale del calcestruzzo. 

Le indagini sopra descritte sono state eseguite secondo le Norme UNI-EN 12504-2 e 12504-4 

relative ai controlli sul calcestruzzo con metodi non distruttivi.  

Nella figura 2.28 vengono riportati degli estratti della tabella tratta dalla relazione tecnica sulle 

indagini dei materiali, dove sono elencati il valore medio delle battute sclerometriche rilevate 

ed il tempo di transito degli ultrasuoni.  
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Figura 2.28 Estratti ‘’ Tabella 3 : Misure con ultrasuoni e sclerometro su alcuni Pilastri e Travi in c.a.’’, tratta 

dalla Relazione Tecnica sulle Indagini Diagnostiche sui materiali 
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2.2.3.3 Prove di compressione su provini  

 

In corrispondenza di n.4 pilastri del blocco A2, scelti tra quelli controllati con il metodo 

‘’SonReb’’, sono stati prelevati altrettanti campioni di calcestruzzo (carote), successivamente 

sottoposti a prova di compressione centrata. I risultati delle prove sono elencati nel Certificato 

n.315, Prot. N.85 del 14/07/2006, rilasciato dal laboratorio Prove Materiali e Strutture del 

Dipartimento di Architettura, Costruzioni e Strutture dell’Università Politecnica delle Marche, 

riportato di seguito. 

 

Figura 2.29 Risultati delle Prove a Compressione sui provini cilindrici prelevati 
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Nella seguente tabella (fig. 2.30) sono riportati i valori della resistenza cubica Rc , ricavatati 

dai valori della resistenza cilindrica a compressione ‘’fc’’, riportati nel certificato sopra 

indicato. Sono inoltre elencati i valori, stimati con il metodo SonReb, della resistenza a 

compressione locale del calcestruzzo ‘’Rs’’, nel punto di misura in corrispondenza del quale è 

stata prelevata la carota e il rapporto W=Rs/Rc tra i valori della resistenza locale ottenuti con il 

metodo SonReb e della resistenza cubica delle carote. 

 

Figura 2.30  Estratto ‘’Tabella 4 : Valori di Rc, Rs e del rapporto W=Rs/Rc ’’, tratta dalla Relazione Tecnica 

sulle Indagini Diagnostiche sui materiali 

Dall’esame della tabelle risulta che il valore medio Wm (coeff. Globale) dei rapporti W=Rs/Rc 

è pari a Wm=1,032. Tale valore consente di affermare che i valori della resistenza a 

compressione Rs, stimate con il metodo ‘’SonReb e delle corrispondenti resistenze  a 

compressione Rc, relative ai campioni di calcestruzzo, differiscono in media del 3,2%, dunque 

possono ritenersi sostanzialmente assimilabili. 
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Figura 2.31 Da sinistra: Campioni di calcestruzzo prelevati in corrispondenza dei pilastri dell’edificio e 

prelievo di un campione di calcestruzzo da un pilastro mediante carotaggio continuo ad acqua. 

 

2.2.3.4 Prove di trazione sui ferri d’armatura  

In corrispondenza di n.3 travi sono stati prelevati altrettanti campioni di ferri di armatura, 

successivamente sottoposti a prova di trazione. Tutti i ferri di armatura prelevati sono stati 

ricostruiti mediante saldatura, come attesta la figura sottostante (fig. 2.32). 

 

Figura 2.32 Da sinistra: Campioni di ferri di armatura prelevati da elementi in c.a. dell’edificio e 

ricostruzione, mediante saldatura, del ferro di armatura prelevato dalla trave 13-18 Piano Terzo. 

I risultati delle prove sono elencati nel Certificato n.316, Prot. N.85 del 14/07/2006, rilasciato 

dal laboratorio Prove Materiali e Strutture del Dipartimento di Architettura, Costruzioni e 

Strutture dell’Università Politecnica delle Marche, riportato di seguito. Occorre precisare che i 

ferri d’armatura sono stati prelevati dal blocco A1 (una barra per piano) in quanto è stata 

eseguita un'unica indagine diagnostica  per l’intero edificio.  
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Figura 2.33 Risultati delle Prove di trazione sulle barre d’armatura 
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2.3. DEFINIZIONE DEL LIVELLO DI CONOSCENZA 

Per affrontare lo studio di vulnerabilità dell’edificio è indispensabile stabilire quale sia il livello 

di conoscenza raggiunto sulla base del processo di acquisizione dei dati e del materiale a 

disposizione nella fase di conoscenza dell’edificio. 

A tal proposito le NTC 2018 e la relativa circolare esplicativa stabiliscono che il diverso grado 

di approfondimento delle indagini conoscitive, riguardanti la geometria della struttura, i 

dettagli costruttivi e le proprietà dei materiali, conduce all’individuazione del ‘’Livello di 

Conoscenza’’ acquisito. Nello specifico, nel capitolo 8.5.4, la  circolare illustrativa delle NTC 

2018 prevede tre diversi livelli di conoscenza, LC1 (il meno approfondito), LC2 ed  LC3 (il 

più approfondito), ai quali sono associati dei ‘’Fattori di Confidenza’’, attraverso i quali si 

penalizzano le resistenze medie dei materiali (dividendo quest’ultime per i fattori di 

confidenza) ricavate dalle prove distruttive e non, per ottenere i valori da adottare in sede di 

calcolo: a Livelli di Conoscenza più alti corrispondono penalizzazioni minori delle prestazioni 

dei materiali e viceversa.  

Nella tabella del capitolo 8.5.4.2 della circolare e riportata in seguito sono indicate le quantità 

e il tipo di informazione da acquisire con le  indagini conoscitive per ogni livello di conoscenza, 

i fattori di confidenza ad essi associati e sono specificate le tipologie di analisi che è possibile 

effettuare. 

 

Figura 2.34 ’’Tabella C8.5.1V- Livelli di conoscenza in funzione dell’informazione disponibile e conseguenti 

metodi di analisi ammessi e valori dei fattori di confidenza, per edifici in calcestruzzo armato o in acciaio’’ 
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Nel caso in esame, essendo la geometria della struttura nota in base ai disegni di carpenteria 

originali e al rilievo, i dettagli costruttivi noti parzialmente dai disegni costruttivi originali, 

integrati da indagini limitate in situ sulle armature e le caratteristiche meccaniche dei materiali 

note in base ai disegni costruttivi integrati da prove limitate in situ, si è raggiunto un livello di 

conoscenza LC2 al quale corrisponde un fattore di confidenza FC=1.20.  

Infine occorre precisare che il criterio utilizzato per definire il ‘’livello di indagini e prove’’ 

riferite al rilievo dei dettagli costruttivi e delle prove sui materiali è indicato nella tabella 

seguente, riportata nel capitolo 8.5.4.3 della circolare esplicativa delle NTC2018. 

 

Figura 2.35 ’’Tabella C8.5.V- Definizione orientativa dei livelli di rilievo e prova per edifici di c.a.’’  
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2.4. VALUTAZIONE  DELLE AZIONI E MODELLAZIONE 

La verifica dell’edificio e la determinazione delle sollecitazioni a cui è sottoposta la struttura, 

per effetto del peso proprio e dalle altre azioni agenti dovute ai carichi permanenti e variabili  

e dal sisma vengono eseguite nel rispetto della normativa italiana riguardante le Norme 

Tecniche per le Costruzioni. 

2.4.1 Caratteristiche meccaniche dei materiali 

Per le costruzioni esistenti , la determinazione delle resistenze di progetto dei materiali avviene 

tenendo conto del livello di conoscenza dell’edificio. Come è stato spiegato nel capitolo 2.3 

della presente tesi, avendo nel caso di studio raggiunto un livello di conoscenza LC2, i valori 

di resistenza dei materiali ottenuti dalle indagini diagnostiche sono stati ridotti del 20 %. Infatti 

la norma impone di effettuare un determinato numero di prove sperimentali dalle quali ottenere 

un valore di resistenza medio, il quale dovrà essere successivamente diviso per il fattore di 

confidenza FC, che nel caso di LC2, è pari 1.20. 

 

- Calcestruzzo Piano Terra 

Resistenza cilindrica a compressione: fc=24 MPa 

Peso specifico:  γ = 21.38 KN/m³ 

Modulo elastico:  E= 31329 MPa 

Coefficiente di Poisson: v=0.2 

Modulo di taglio: G= 6526 MPa 

 

- Calcestruzzo Piano Primo 

Resistenza cilindrica a compressione: fc=16 MPa 

Peso specifico:  γ = 21.19 KN/m³ 

Modulo elastico:  E= 28642 MPa 

Coefficiente di Poisson: v=0.2 

Modulo di taglio: G= 5967 MPa 
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- Calcestruzzo Piano Secondo 

Resistenza cilindrica a compressione: fc=23 MPa 

Peso specifico:  γ = 20.57 KN/m³ 

Modulo elastico:  E= 30890 MPa 

Coefficiente di Poisson: v=0.2 

Modulo di taglio: G= 6435 MPa 

 

- Calcestruzzo Piano Terzo 

Resistenza cilindrica a compressione: fc= 17 MPa 

Peso specifico:  γ = 19.76  KN/m³ 

Modulo elastico:  E=29098 MPa 

Coefficiente di Poisson: v=0.2 

Modulo di taglio: G= 6062 MPa 

 

Nella lettura di tali valori bisogna tener conto che il modulo elastico riportato sopra è stato poi 

ridotto nel modello del 50% per le travi e del 30% per i pilastri per considerare gli effetti della 

fessurazione del calcestruzzo. 

Vengono riportati i valori delle resistenze dell’acciaio utilizzato per le barre d’armatura 

ottenute dalle prove a trazione: 

- Acciaio per barre d’armatura  

Resistenza a rottura: 573 MPa 

Resistenza a snervamento:  410 MPa 

Peso specifico: 76.9 KN/m³ 

Modulo elastico: 210000 MPa 

 

Per quanto riguarda le pareti in muratura, non essendo state eseguite le prove sui materiali  sono 

stati presi i valori della tabella C8.5.I. della circolare esplicativa delle NTC 2018, facendo 

riferimento alla voce della muratura in mattoni pieni.  
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Figura 2.36:’’ Tabella C8.5.I- Valori di riferimento dei parametri meccanici della muratura’’  
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2.4.2 Analisi dei carichi 

Si è proceduto alla definizione delle azioni gravitazionali e delle azioni sismiche. Per quanto 

riguarda le prime i carichi propri strutturali e non, gravanti sull’edificio, vengono ricavati dalla 

relazione di calcolo del blocco A1 dell’istituto scolastico oggetto in esame; i carichi variabili 

sono invece determinati in base al capitolo 3.1.2 delle NTC 2018.  

Viene riportata in seguito l’analisi dei carichi; per le diverse tipologie di carico viene effettuata 

l’analisi riportando i carichi permanenti strutturali (G1), permanenti non strutturali (G2) e i 

carichi variabili (qk). 

Solaio piano tipo di calpestio in latero-cemento 20+3cm : 

 

Solaio di copertura in latero-cemento 20+3cm : 

 

Solaio sottotetto in latero-cemento 24+4cm : 
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Solaio di copertura in latero-cemento 18+4 cm : 

 

Cornicione : 

 

Tamponatura: 

 

Pareti in muratura in mattoni pieni a due teste : 

 

Pianerottolo scala:  
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Rampa scala:  

 

 

I carichi variabili sono stati ricavati dalla seguente tabella delle NTC 2018: 

 

 

Figura 2.37’’ Tabella 3.1.II- Valori dei sovraccarichi per le diverse categorie d’uso delle costruzioni’’ 

I carichi variabili assunti sono quindi i seguenti: 

- sovraccarico variabile per ambienti suscettibili di affollamento (es. scuole) qk_cat.C1 = 3 KN/m² 

- sovraccarico variabile per copertura non praticabile (e sottotetto) qk_cat.H= 0.5 KN/m² 

- sovraccarico variabile per ambienti suscettibili di affollamento (scale comuni ) qk_cat.C= 4 

KN/m² 
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- il carico neve, valutato mediante la seguente espressione: 

qs = qsk * µ1 * CE * Ct, 

dove: 

• qs è il carico neve sulla copertura; 

• qsk è il valore di riferimento del carico della neve al suolo. Dipende dalle condizioni 

locali di clima e di esposizione, considerata la variabilità delle precipitazioni nevose 

da zona a zona; essendo l’edificio scolastico a una quota di 270 m s.l.m. e ubicato nel 

comune di Macerata nella zona 2 è valutato con la seguente espressione 

qsk = 0,85 [1 + (as/481)²] = 1,12 KN/m²  as > 200 m 

• µ1 è il coefficiente di forma della copertura, dipende dalla forma stessa della copertura 

e dall’inclinazione sull’orizzontale delle sue parti componenti e dalle condizioni 

climatiche locali del sito dove sorge la costruzione. Si fa riferimento alla tabella 3.4.II 

delle NTC 2018. Nel caso di studio avendo la copertura un inclinazione di α=16 è 

assunto il valore di 0.8. 

 

Figura 2.38’’ Tabella 3.4.II delle NTC 2018- Valori del coefficiente di forma’’ 

• CE è il coefficiente di esposizione, esso tiene conto delle caratteristiche specifiche 

dell’area in cui sorge l’opera. Valori consigliati di questo coefficiente sono forniti nella 

Tab. 3.4.I per diverse classi di esposizione. Se non diversamente indicato, come per 

l’edificio in questione, si assumerà CE = 1. 

 

Figura 2.39’’ Tabella 3.4.I delle NTC 2018- Valori di CE per diverse classi di esposizione’’ 
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• Ct è il coefficiente termico, esso tiene conto della riduzione del carico della neve, a 

causa dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore della costruzione. 

Tale coefficiente dipende dalle proprietà di isolamento termico del materiale utilizzato 

in copertura. In assenza di uno specifico e documentato studio, come in tale caso,  deve 

essere posto Ct = 1. 

Il qs neve risulta quindi essere  : qs = qsk x µ1= 0.89 KN/m² 

 

2.4.3 Combinazione delle azioni 

La valutazione della sicurezza di costruzioni esistenti può essere eseguita, come specificato 

nelle NTC 2018, prendendo in analisi i soli carichi verticali e le combinazioni di carico che 

riguardano lo Stato Limite Ultimo. 

Al fine delle verifiche degli stati limite, nel presente studio sono state definite le seguenti 

combinazioni di azioni: 

- Combinazione fondamentale, generalmente impiegate per gli stati limite ultimi (SLU): 

 

- Combinazione sismica, impiegata per gli stati limite ultimi e di esercizio connessi 

all’azione sismica E:  

 

La probabilità che su di una struttura agiscano in contemporanea tutte le azioni variabili, oltre 

che a quelle permanenti, è bassa. Vengono considerate, quindi, diverse possibili combinazioni 

in cui i carichi variabili agiscono con valori parziali a seconda della loro frequenza di 

accadimento. Ciò si ottiene moltiplicando i valori caratteristici per dei coefficienti Ψi. Tali 

valori, applicati nelle combinazioni sopra descritte sono ricavate dalla tabella 2.5.I delle NTC 

2018. 
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Figura 2.40’’ Tabella 3.5.I delle NTC 2018- Valori dei coefficienti di combinazione’’ 

Si riportano inoltre i coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni nelle verifiche 

SLU, applicati appunto nella combinazione fondamentale. 

 

 

Figura 2.41’’ Tabella 2.6.I delle NTC 2018- Coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni nelle 

verifiche SLU’’ 
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2.4.4 Determinazione delle azioni sismiche  

Nel D.M. 17 gennaio 2018, la definizione della pericolosità sismica viene fatta tramite un 

approccio sito dipendente, infatti le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il 

rispetto dei diversi stati limite considerati, si definiscono a partire dalla “pericolosità sismica 

di base” del sito di costruzione e sono funzione delle caratteristiche morfologiche e 

stratigrafiche che determinano la risposta sismica locale. La pericolosità sismica è definita in 

termini di accelerazione orizzontale massima attesa ag in condizioni di campo libero su sito di 

riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di categoria A), nonché di ordinate 

dello spettro di risposta elastico in accelerazione ad essa corrispondente Se(T), con riferimento 

a prefissate probabilità di eccedenza PVR nel periodo di riferimento VR.  

2.4.4.1 Stati limite e probabilità di superamento 

Nella risposta dell’edificio alle azioni sismiche le NTC fanno riferimento a quattro stati limite 

diversi. Nei confronti delle azioni sismiche, sia gli Stati limite di esercizio (SLE) che gli Stati 

limite ultimi (SLU) sono individuati riferendosi alle prestazioni della costruzione nel suo 

complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e gli impianti. 

 Gli Stati limite di esercizio (SLE) comprendono: 

 - Stato Limite di Operatività (SLO): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, 

includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e le apparecchiature rilevanti in 

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

 - Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione nel suo complesso, 

includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e le apparecchiature rilevanti alla sua 

funzione, subisce danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da non compromettere 

significativamente la capacità di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali e 

orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur nell’interruzione d’uso di parte 

delle apparecchiature. 

Gli Stati limite ultimi (SLU) comprendono: 

 - Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto la costruzione subisce 

rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e significativi danni dei 

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

azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni sismiche 

orizzontali;  

- Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): a seguito del terremoto la costruzione subisce 

gravi rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e danni molto gravi dei 

componenti strutturali; la costruzione conserva ancora un margine di sicurezza per azioni 

verticali ed un esiguo margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni orizzontali. 

Vengono riportate in seguito le probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, a cui 

riferirsi per individuare l’azione sismica agente in un ciascuno degli stati limite considerati. 

 

Figura 2.42’’ Tabella 3.2.I delle NTC 2018’’ 

 

2.4.4.2 Vita nominale, classe d’uso e periodo di riferimento  

Le azioni sismiche sulle costruzioni vengono valutate in relazione ad un periodo di riferimento 

VR che si ricava, per ciascun tipo di costruzione da: 

 

Dove VN è la vita nominale di progetto e CU è il coefficiente d’uso. 

La vita nominale di progetto VN di un’opera è convenzionalmente definita come il numero di 

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

specifici livelli prestazionali.  Per la costruzione in esame, il valore di VN è quello stabilito per 

la categoria 2 della seguente tabella, per cui VN=50 anni. 
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Figura 2.43’’ Tabella 2.4.I delle NTC 2018’’ 

Nel capitolo 2.4.2 delle NTC 2018, le costruzioni sono suddivise inoltre in classi d’uso così 

definite: 

• Classe I: Costruzioni con presenza solo occasionale di persone, edifici agricoli. 

• Classe II: Costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti, senza contenuti 

pericolosi per l’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali.  

• Classe III: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi, industrie con 

attività pericolose per l’ambiente.  

• Classe IV: Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, anche con 

riferimento alla gestione della protezione civile in caso di calamità.  

 

L’edificio ricade in classe d’uso III per cui il coefficiente d’uso CU è pari a 1.5, come mostrato 

nella tabella seguente: 

 

Figura 2.44’’ Tabella 2.4.II delle NTC 2018’’ 

Per l’edificio oggetto in esame si ottiene quindi il periodo di riferimento VR: 

VR = VN * CU = 50 * 1,5 = 75 anni 

Nella tabella C 2.4.I della circolare esplicativa sono riportate le vite nominali previste dalla 

norma e i corrispondenti periodi di riferimento dell’azione sismica per costruzioni con 

differenti classi d’uso CU. 
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Figura 2.45’’ Tabella 2.4.I della Circolare Esplicativa delle NTC 2018’’ 

 

2.4.4.3 Categoria di suolo e coefficiente topografico  

Dalla relazione di calcolo del blocco A1 dell’edificio scolastico preso in esame è stato possibile 

ricavare i dati riguardanti la categoria di sottosuolo e la categoria topografica. In seguito si 

riportano le tabelle con le quali la norma le illustra. 

 

Figura 2.46 ‘’ Tabella 3.2.II delle NTC 2018’’ 

 

Figura 2.47 ‘’ Tabella 3.2.III delle NTC 2018’’ 

Nel caso di studio si ha come categoria di sottosuolo B , e come categoria topografica T2. 
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2.4.5 Spettri di risposta elastici 

Le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle probabilità di superamento PVR nel periodo 

di riferimento VR, a partire dai valori dei seguenti parametri su sito di riferimento rigido 

orizzontale: 

• ag: accelerazione orizzontale massima al sito; 

• FO: valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione 

orizzontale; 

• T*C: valore di riferimento per la determinazione del periodo di inizio del tratto a 

velocità costante dello spettro in accelerazione orizzontale. 

Lo spettro di risposta elastico in accelerazione è espresso da una forma spettrale (spettro 

normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore 

della accelerazione orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale.                                               

Sia la forma spettrale che il valore di ag variano al variare della probabilità di superamento nel 

periodo di riferimento PVR. Tali spettri vengono quindi definiti in funzione dei tre parametri           

ag ,FO,T*C. 

Il calcolo degli spettri è stato eseguito con il foglio di calcolo Excel ‘’Spettri-NTC ver 1.0.3’’. 
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2.4.5.1 Spettro di risposta elastico allo SLO 

Lo spettro di risposta elastico allo SLO è stato calcolato nel comune di Macerata per categoria 

di sottosuolo B  e categoria topografica T2, con una probabilità di superamento PVR= 81% in 

una vita di riferimento VR=75anni e con un tempo di ritorno TR=45anni.  

 

Vengono riportati di seguito i parametri dello spettro di risposta elastico orizzontale per lo 

SLO. 
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2.4.5.2 Spettro di risposta elastico allo SLD 

Lo spettro di risposta elastico allo SLD è stato calcolato nel comune di Macerata per categoria 

di sottosuolo B  e categoria topografica T2, con una probabilità di superamento PVR= 63% in 

una vita di riferimento VR=75anni e con un tempo di ritorno TR=75anni.  

 

Vengono riportati di seguito i parametri dello spettro di risposta elastico orizzontale per lo 

SLD. 
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2.4.5.3  Spettro di risposta elastico allo SLV 

Lo spettro di risposta elastico allo SLV è stato calcolato nel comune di Macerata per categoria 

di sottosuolo B  e categoria topografica T2, con una probabilità di superamento PVR= 10% in 

una vita di riferimento VR=75anni e con un tempo di ritorno TR=712anni.  

 

Vengono riportati di seguito i parametri dello spettro di risposta elastico orizzontale per lo 

SLV. 
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2.4.5.4 Spettro di risposta elastico allo SLC  

Lo spettro di risposta elastico allo SLV è stato calcolato nel comune di Macerata per categoria 

di sottosuolo B  e categoria topografica T2, con una probabilità di superamento PVR= 5% in 

una vita di riferimento VR=75anni e con un tempo di ritorno TR=1462anni. 

 

Vengono riportati di seguito i parametri dello spettro di risposta elastico orizzontale per lo 

SLC. 
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2.4.6 Modellazione strutturale 

Il modello della struttura deve essere tridimensionale e rappresentare in modo adeguato le 

effettive distribuzioni spaziali di massa, rigidezza e resistenza. 

La struttura in esame è stata modellata tramite il software SAP2000 v.22.0.0. basato su tecniche 

di analisi F.E.M (Finite Element Method) mediante l’utilizzo di elementi monodimensionali 

(frame) e bidimensionali (shell). 

Gli elementi travi e pilastri della struttura intelaiata in c.a. sono schematizzati con elementi 

frame ai quali sono stati assegnati le sezioni ricavate dai documenti di carpenteria e i materiali 

ottenuti dalle prove diagnostiche. Ai fini della successiva analisi statica non lineare vengono 

anche inserite in suddetti elementi le armature desunte dagli elaborati progettuali originali. 

Sono riportati in seguito degli esempi sulla definizione delle armature nel modello per una trave 

e un pilastro. 

I collegamenti tra tutti i nodi degli elementi frame vengono irrigiditi  (Rigid-zone factor = 0.85) 

in modo da schematizzare elementi flessibili lungo il loro sviluppo, ma rigidi nei nodi di 

intersezione, riducendo così la lunghezza di libera inflessione. Inoltre, per tener conto della 

fessurazione è stato considerato per le travi Ec,fess=0.5*Ec e per i pilastri Ec,fess=0.7*Ec. 

Per la modellazione delle rampe e dei pianerottoli delle scale, delle pareti in muratura al piano 

interrato, di quelle del vano scala e dei setti in c.a. del vano ascensore sono stati adottati gli 

elementi shell a cui vengono assegnate le sezioni e i materiali opportuni, entrambi ricavati nelle 

fasi conoscitive.  

Gli orizzontamenti sono stati considerati infinitamente rigidi nel loro piano e la struttura si 

assume incastrata alla base, bloccando tutte la traslazioni e rotazioni in corrispondenza dei nodi 

alla base dei pilastri. 

L’esigenza di eseguire l’analisi su di un modello tridimensionale che schematizzi le sole 

strutture principali con gli effetti in termini di azioni prodotte dalle strutture secondarie, impone 

di valutare i carichi trasmessi. Per cui sono stati assegnati i carichi distribuiti agenti sulle travi 

del piano considerato, suddividendoli in pesi propri strutturali G1, pesi propri non strutturali 

G2, e carichi variabili qk, ottenuti dall’analisi dei carichi, descritta nel capitolo 2.4.2 della 

presente tesi. 
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Ai fini della successiva analisi statica non lineare vengono anche inserite negli elementi frame 

(travi e pilastri) le armature desunte dagli elaborati progettuali originali. Sono riportati in 

seguito degli esempi sulla definizione delle armature nel modello per una trave e un pilastro. 

Figura 2.48 Assegnazione delle armature ad una trave con il programma di calcolo SAP2000 

 

 

Figura 2.49 Assegnazione delle armature ad un pilastro con il programma di calcolo SAP2000 
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Vengono riportate in seguito della viste 3D del modello. 

 

 

Figura 2.50 Modello tridimensionale dell’edificio: Viste estruse 
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Figura 2.51 Modello tridimensionale dell’edificio: Viste standard 
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2.4.7 Analisi Modale 

L’analisi modale è uno strumento fondamentale per descrivere il comportamento dinamico di 

una struttura, attraverso la determinazione dei modi di vibrare. Lo scopo di tale analisi è 

appunto individuare i modi propri di vibrare della struttura e i risultati sono: 

- frequenze (periodi) di vibrazione; 

- forme modali; 

- smorzamenti. 

Inoltre, l’analisi modale consente di analizzare le seguenti grandezze rappresentative: 

- masse partecipanti: percentuale della massa globale dell’edificio che partecipa al modo       

i-esimo; la somma di tutte le masse partecipanti deve essere pari alla massa totale 

globale; 

- fattori di partecipazione modale: indica il contributo del modo i-esimo al moto totale 

del sistema. 

Viene riportata in seguito la tabella ottenuta con l’analisi modale, contenente le informazioni 

dei primi 15 modi di vibrare dell’edificio, riguardanti le masse partecipanti e i periodi di 

vibrare. 

 

Figura 2.52 Risultati dell’analisi modale 
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Dalla lettura di tale tabella è stato possibile individuare i primi tre modi di vibrare dell’edificio; 

si riportano in seguito i risultati dell’analisi modale: 

- 1° modo di vibrare rotazionale : T1 = 0,720684 s – di vibrare rotazionale, con il 68 % 

circa di massa partecipante rotazionale; 

- 2° modo di vibrare traslazionale in X: T2 = 0,576336 s – modo traslazionale in X, con 

il 73% circa di massa partecipante in tale direzione e 0,0802% di massa rotazionale; 

- 3° modo di vibrare traslazionale in Y: T3 = 0,487806 s - modo traslazionale in Y, con 

il 66% circa di massa partecipante in tale direzione e 9% di massa rotazionale. 

Da tale analisi risulta quindi che il primo modo di vibrare è rotazionale e i successivi due 

sono prevalentemente traslazioni lungo le due direzioni principali dell’edificio.  

 

 

Figura 2.53  1° modo di vibrare: rotazionale-T1=0,72s 
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Figura 2.54 2° modo di vibrare: traslazionale in X- T2=0,57s 

 

 

Figura 2.55 2° modo di vibrare: traslazionale in X: T2=0,57s 
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Figura 2.56 3° modo di vibrare: traslazionale in Y: T3=0,48 s 

 

Figura 2.57 3° modo di vibrare: traslazionale in Y: T3=0,48 s 
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CAPITOLO 3 

ANALISI STATICA NON LINEARE (ANALISI PUSHOVER) 

L’analisi Pushover, o analisi di spinta, è una metodologia di analisi statica non lineare. Consiste 

nell’applicare alla struttura i carichi gravitazionali e, per la direzione considerata dell’azione 

sismica, un sistema di forze orizzontali distribuite, ad ogni livello della costruzione, 

proporzionalmente alle forze d’inerzia ed aventi risultante Vb (taglio alla base). Tali forze sono 

scalate in modo da far crescere monotonamente, sia in direzione positiva che in direzione 

negativa e fino al raggiungimento delle condizioni di collasso locale o globale (verifiche ad 

ogni step), lo spostamento orizzontale dc di un punto di controllo. 

L’analisi pushover consente di determinare la curva di capacità della struttura, espressa 

attraverso il diagramma Vb -dc, in cui  Vb è il taglio alla base e dc lo spostamento di un punto di 

controllo, che è individuato nel centro di massa dell’ultimo livello della costruzione. La curva 

di capacità verrà confrontata con la domanda, rappresentata dallo spettro di risposta elastico 

per lo stato limite considerato. Per le verifiche viene adottato il metodo CSM-ATC40 (Capacity 

Spectrum Method). Con questa procedura di analisi statica non lineare, è possibile valutare lo 

spostamento massimo atteso in una struttura per effetto di un evento sismico assegnato.  

L’azione sismica ( domanda) viene quindi definita mediante uno spettro di risposta elastico 

mentre il comportamento della struttura viene rappresentato da una curva forza-spostamento 

(curva di capacità). 

In generale, lo scopo di questo tipo di analisi è lo studio del comportamento post-elastico della 

struttura; ciò richiede ovviamente la modellazione del comportamento post-elastico degli 

elementi strutturali (solitamente con modelli a plasticità concentrata, descritti 

successivamente). I metodi non lineari consentono infatti, a differenza di quelli lineari, l’esame 

diretto del danneggiamento strutturale e di come si evolve coinvolgendo progressivamente i 

vari elementi.  

I principali scopi di un’analisi pushover sono i seguenti: 

- valutare i rapporti di sovraresistenza αu/α1 ; 

- verificare l’effettiva distribuzione  della domanda inelastica negli edifici progettati con 

il fattore di struttura q; 



77 
 

- metodo di progetto per gli edifici di nuova costruzione sostitutivo dei metodi di analisi 

lineari;  

- metodo di valutazione della capacità di edifici esistenti, come per il caso di studio 

analizzato nella presente tesi.  

Per l’analisi statica non lineare di una struttura si devono considerare almeno due 

distribuzioni delle forze di inerzia, ricadenti l’una nelle distribuzioni principali (Gruppo 1) 

e l’altra nelle distribuzioni secondarie (Gruppo 2), di seguito illustrate: 

• Gruppo 1- Distribuzioni principali 

- distribuzione proporzionale alle forze statiche (analisi statica lineare); 

- distribuzione corrispondente ad una distribuzione di accelerazioni proporzionale alla 

forma del modo di vibrare; 

- distribuzione corrispondente alla distribuzione dei tagli di piano calcolati in un’analisi 

dinamica lineare.  

• Gruppo 2- Distribuzioni secondarie 

a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una distribuzione 

uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione; 

b) distribuzione adattiva, che cambia al crescere dello spostamento del punto di 

controllo in funzione della plasticizzazione della struttura.  

Per lo svolgimento dell’analisi di Pushover verrà quindi seguita la seguente procedura: 

1- si sceglie una distribuzione di forze; 

2- si applica il carico verticale e successivamente quello orizzontale scelto come base per 

l’analisi pushover , si ottiene la curva Forza- Spostamento; 

3- si usa lo spettro di risposta elastico per ottenere la domanda di spostamento; 

4- allo spostamento di domanda si verifica lo stato della struttura e lo si confronta con 

quello di stati limite imposti. 
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Nei capitoli successivi viene descritta nel dettaglio l’analisi pushover per l’edificio preso in 

esame e la procedura operativa eseguita per le verifiche ai vari stati limite.  

 

3.1  DEFINIZIONE DELLE FORZE DI SPINTA 

 In base a quanto fissato dalle NTC sulle distribuzioni delle forze di spinta, per cogliere il 

comportamento della struttura in esame sono state considerate due distribuzioni di forze da 

applicare separatamente alla struttura: 

- ‘’pushmodo’’(II-Gruppo 1), corrispondente ad una distribuzione di accelerazioni 

proporzionale alla forma del modo fondamentale di vibrare nella direzione in esame;  

- ‘’pushmassa’’ (a-Gruppo 2), uniforme e proporzionale alle masse di piano. 

                            

           Figura 3. 1 Rappresentazione grafica dei profili di carico  

 

Le analisi hanno come condizione iniziale di struttura indeformata il caso di analisi statica non 

lineare ‘’CVSISMANL’’, solo con i carichi gravitazionali: 

 

Nelle analisi è stato assunto come punto di controllo per misurare lo spostamento il centro di 

massa dell’ultimo piano, escluso il torrino, che nel modello corrisponde al nodo n.300. 

Per le azioni orizzontali, sono stati definiti 8 casi di spinta diversi: 

-  4 distribuzioni di carico ‘’pushmassa’’, una per ogni verso e direzione (Pushmassa  

X-1, Pushmassa X+1, Pushmassa Y+1  Pushmassa Y-1); 
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- 4 distribuzioni di carico ‘’pushmodo’’, una per ogni verso e direzione ( Pushmodo   

X-1, Pushmodo X+1, Pushmodo Y+1, Pushmodo Y-1). 

Vengono riportati di seguito degli esempi di schermate di definizione dei profili di carico 

applicati all’edificio esaminato, con il programma SAP2000. 

 

Figura 3. 2  Definizione dei carichi verticali di partenza: combinazione CVSISMANL 

 

 

Figura 3. 3  Definizione di un profilo di carico proporzionale alle masse: PUSHMASSA X+1 
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Figura 3. 4  Definizione di un profilo di carico proporzionale al primo modo di vibrare in X:PUSHMODO X-1 

 

3.2  MODELLAZIONE E ASSEGNAZIONE DELLE CERNIERE 

PLASTICHE  

 

Per modellare gli elementi monodimensionali (travi e pilastri) ci sono due alternative: la 

modellazione a plasticità concentrata e la modellazione a plasticità diffusa.                                                   

Per il caso di studio si è proceduto alla modellazione a plasticità concentrata, in cui le non 

linearità del materiale sono concentrate in un numero discreto di sezioni (dove si formano le 

cerniere plastiche), preventivamente localizzate. Tutto il resto dell’elemento è caratterizzato da 

un legame costitutivo lineare. In altre parole, le cerniere plastiche rappresentano le zone degli 

elementi strutturali dove viene concentrato il comportamento anelastico; al di fuori di tali zone 

gli elementi rimangono in campo elastico. La localizzazione delle cerniere plastiche è un 

aspetto delicato di questo approccio, perché esige una supposizione aprioristica delle zone degli 

elementi strutturali che sono soggette alle maggiori sollecitazioni e destinate ad uscire dal 

campo elastico. Nelle strutture a telaio le sezioni critiche sono quelle di estremità delle travi e 

dei pilastri, e le cerniere plastiche sono assegnate in prossimità di tali zone. La non linearità 

rimane quindi concentrata in pochi elementi.  Il vantaggio principale di questa modellazione è 

che permette di lavorare principalmente con elementi elastici, computazionalmente meno 

onerosi, lasciando a soltanto i punti all’estremità degli elementi strutturali le non-linearità del 

materiale. 
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Per la definizione dei legami costitutivi delle singole cerniere flessionali, vengono adottati i 

modelli delle direttive Americane ASCE 41-13 in linea con i criteri indicati dalle NTC.                              

Per la definizione di tali legami vengono presi in automatico i parametri (a ,b ,c) tabellati nelle 

direttive americane, facendo riferimento in particolare alla ‘’Table 10-7 Concrete Beams-

flexure’’ per le cerniere plastiche delle travi e alla ‘’Table 10-8 Concrete Columns’’ per la 

definizione delle cerniere plastiche dei pilastri. 

 Il comportamento di una cerniera plastica (flessionale e/o   pressoflessionale) viene definito 

mediante il legame Momento-Rotazione: 

 

Figura 3. 5  Legame costitutivo secondo le Asce 41-13 

 

Il legame M-θ riportato in fig.3.5 è costruito secondo i seguenti tratti: 

• a: rotazione della cerniera plastica che si sviluppa all’estremità del componente dal 

superamento dello snervamento (B) e per tutta la fase di incrudimento (B-C): 

• b:  rappresenta la rotazione plastica a rottura (E), considerando anche la deformazione 

che si sviluppa dopo la degradazione della resistenza del componente (D-E); 

• c: indica il rapporto tra la resistenza residua e quella iniziale. 

Le cerniere plastiche sono state inserite all’estremità degli elementi strutturali; ai pilastri 

vengono assegnate le cerniere di tipo P-M2-M3, che considerano contemporaneamente il 

carico assiale P, il momento attorno all’asse locale 2 M2 ed il momento attorno all’asse locale 

3 M3, mentre alle travi vengono assegnate le cerniere flessionali di tipo M3, che tengono in 

considerazione solamente il momento agente nel piano di sollecitazione verticale, attorno 
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all’asse locale 3. Il meccanismo di plasticizzazione considerato è di tipo flessionale, mentre il 

comportamento a taglio si è analizzato con le con verifiche ai pilastri tozzi e ad altri elementi 

strutturali presi a campione.  

Vengono riportati in seguito degli esempi di assegnazione e modellazione di una cerniera M3 

per le travi e di una cerniera P-M2-M3 per pilastri nel modello con il SAP2000. 

 

 

Figura 3. 6  Esempio di modellazione e assegnazione di una cerniera M3 ad una trave 
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Figura 3. 7 Esempio di modellazione e assegnazione di una cerniera P-M2-M3 ad un pilastro 
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Figura 3. 8  Esempio di assegnazione delle cerniere ad un telaio lungo x  
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3.3  RISULTATI ANALISI PUSHOVER: DEFINIZIONE DELLE 

CURVE DI CAPACITÀ 

 

Nella struttura in esame, l’analisi viene condotta controllando lo spostamento del punto di 

controllo posto in corrispondenza del baricentro dell’ultimo piano dell’edificio, escluso il 

torrino. I casi di analisi presi in considerazione sono 8, in quanto si analizzano le forze 

proporzionali alla massa e al modo di vibrare, nelle direzioni X e Y positive e negative. 

Vengono di seguito riportate le  curve di capacità (nelle ascisse lo spostamento del p.to di 

controllo in metri e nelle ordinate i tagli alla base in kN) riguardanti un caso di analisi 

‘’pushmassa’’ e un caso ‘’pushmodo’’ : 

Pushmassa X+1                                                       Pusmodo X-1                                                     

   

Figura 3. 9 Curve di capacità ottenute dal SAP2000 per un caso di spinta proporzionale alla massa e uno 

proporzionale al modo di vibrare 

 

I dati relativi alla capacità evolutiva della curva sono evidenziati nelle tabelle delle curve di 

pushover, dove sono riportati per ciascun step di calcolo, lo spostamento del punto di controllo, 

il taglio totale alla base ed il numero di cerniere che si trovano nei diversi stati possibili: 

• A-B=elastico; 

• B-IO= fra elastico e operativo; 

• IO-LS= fra operativo e sicurezza per la vita; 

• LS-CP= fra sicurezza per la vita e collasso; 
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• C= collasso. 

Dall’analisi di tale tabella (fig. 3.10) si nota che allo step 0, quindi per i soli carichi verticali, 

la struttura è interessata da 29 cerniere nel tratto B-IO e 14 cerniere nel tratto IO-LS, indice che 

è stato raggiunto lo SLD per i soli carichi verticali e che quindi il primo intervento a cui la 

struttura dovrà essere sottoposta sarà un intervento per ripristinare la capacità statica, per poi 

essere adeguata sismicamente. 

 

Figura 3. 10   Tabella ‘’Pushover Capacity Curve’’ per il caso Pushmassa X+1 

 

Per lo stato limite di collasso, la capacità di un elemento duttile è rappresentata dalla capacità 

di rotazione totale alla corda in condizioni di collasso θu , valutata tramite la seguente formula: 

 

Per lo stato limite di salvaguardia della vita la capacità della struttura è determinata in 

corrispondenza di ¾ del valore ultimo in condizione di collasso θu. 

Per il caso in esame si è proceduto operativamente a individuare la capacità della struttura allo 

SLC al raggiungimento della prima cerniera gialla ‘’C’’ ( θu) e la capacità della struttura allo 
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SLV è determinata dal legame costitutivo di tale  cerniera in corrispondenza di un θ di ¾ della 

rotazione plastica ultima θu.  

In alcuni casi di pushover  (Pushmassa X-1, Pushmassa Y-1, Pushmassa Y+1) due pilastri del 

vano scala (pil.18 e pil.5) lavorano a trazione, quindi lo SLC è stato posto in corrispondenza 

dello sforzo normale ultimo a trazione. 

Si riportano in seguito alcune delle curve di pushover che descrivono al meglio il 

comportamento sismico globale della struttura con l’individuazione della capacità allo SLV e 

allo SLC. Non è riportata la capacità allo SLD in quanto, come già indicato, la struttura ha 

raggiunto lo stato limite di danno ai soli carichi verticali. 

 

 

Figura 3. 11  Curva di capacità pushmassa X-1 
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Figura 3. 12  Curva di capacità pushmassa Y-1 

 

Nei casi pushmassa Y+1 e pushmassa X-1, quest’ultimo riportato in figura 3.11, il pilastro del 

vano scala (PIL. N5) lavora a trazione, mentre per il caso di spinta pushmassa Y-1, 

rappresentato in figura 3.12 è il pilastro N.18 (sempre del vano scala) a lavorare in trazione,  

quindi la capacità allo SLC per questi casi di spinta è individuata allo step in corrispondenza 

del quale il pilastro raggiunge il valore dello sforzo normale ultimo di trazione Nrd.  
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Figura 3. 13  Curva di capacità pushmassa X+1 

 

 

Figura 3. 14   Curva di capacità Pushmodo X-1 

 

Per spiegare il motivo per cui nelle figure 3.13 e 3.14 non è individuata la capacità allo SLV si 

riporta in seguito il legame costitutivo (M-θ) della cerniera che per prima arriva a collasso per 

il caso di analisi pushmodo X-1 (stesso discorso vale per il caso pushmassa X+1). Per la 

cerniera in questione (321H1, all’estremità della trave 2-15 dell’ultimo piano) è stata già 
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superata una rotazione di ¾ θu per i soli carichi verticali e non è quindi possibile individuare lo 

SLV, se non dopo aver previsto interventi di rinforzo per gli elementi che lamentano 

problematiche in condizioni statiche. 

 

 

Figura 3. 15  Legame costitutivo cerniera 321H1 trave pensilina- Caso di analisi pushmodo X-1 
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CAPITOLO 4 

VERIFICHE STRUTTURALI E ANALISI DEI RISULTATI 

 

4.1. VERIFICA GLOBALE: METODO CSM 

Allo scopo di verificare il rispetto di un dato livello di performance, occorre determinare un 

punto appartenente alla curva di capacità (performance point) il cui spostamento (target 

displacement) risulti consistente con la domanda sismica. L’approccio utilizzato è il metodo 

CSM (Capacity Spectrum Method), adottato dalle norme americane ATC40. 

L’idea alla base del Metodo dello Spettro di Capacità è quella di considerare gli effetti delle 

non linearità indirettamente, costruendo gli spettri elastici corrispondenti ad un opportuno 

smorzamento viscoso βeq del sistema SDOF bilineare elasto-plastico equivalente. Questi spettri 

sono ottenuti scalando lo spettro di risposta elastico (relativo ad uno smorzamento viscoso pari 

al 5%) per mezzo di opportuni fattori di riduzioni dipendenti dalla grandezza βeq. Per 

determinare il punto, detto performance point, rappresentativo della condizione per cui la 

capacità resistente di una struttura eguaglia la domanda sismica su di essa imposta , occorre 

individuare l’intersezione tra la curva di capacità resistente, detta ‘’Spettro di Capacità’’ e lo 

spettro di risposta rappresentativo della domanda inelastica, detto ‘’Spettro di domanda’’.  

Con il metodo CSM le verifiche si traducono nel confronto fra domanda e capacità, attraverso 

la determinazione del performance point PP, ossia il punto appartenente alla curva di capacità 

che rappresenta la condizione in cui lo spostamento del sistema SDOF eguaglia la domanda 

sismica. Il performance point deve quindi soddisfare due condizioni : 

- deve appartenere alla curva di capacità (Spettro di Capacità CS), per essere 

rappresentativo del comportamento della struttura ad un certo spostamento; 

-  deve appartenere anche alla curva di domanda (Spettro di Domanda DS), 

opportunatamente ridotto rispetto allo spettro di risposta elastico al 5% di smorzamento, 

che rappresenta la domanda non lineare in corrispondenza dello stesso spostamento 

strutturale. Per ottenere la domanda inelastica viene applicato quindi un fattore riduttivo 

in termini di smorzamento viscoso βeq. 
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Le fasi della procedura seguita per il metodo CSM sono le seguenti: 

1- Definizione dello spettro di risposta elastico al 5% di smorzamento rappresentativo 

della domanda sismica; 

2- Determinazione della curva di capacità Vb-dc (Taglio alla base – Spostamento del punto 

di controllo)  con un’analisi pushover; 

3- Conversione della curva di capacità nel piano ADRS (diagramma Accelerazione 

Spettrale-Spostamento spettrale , Sa-Sd); 

 

Figura 4. 1  Conversione della curva di capacità nel piano ADRS 

 

dove α1 è il coefficiente di massa relativo al primo modo di vibrare, ɸi1 è l’ampiezza del 

primo modo in corrispondenza del piano i-esimo, PF1 è il fattore di partecipazione 

relativo al primo modo di vibrare.  

4- Bilinearizzazione della curva di capacità mediante il criterio di uguale energia.  

 

                      Figura 4. 2 Bilinearizzazione della curva di capacità 
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5- Conversione, per ogni stato limite di verifica, della domanda sismica, rappresentata dal 

relativo spettro di risposta nel formato standard Sa-T, nel formato ADRS mediante la 

relazione tra l’accelerazione e lo spostamento spettrale : 

 

Figura 4. 3 Conversione della curva di domanda nel piano ADRS 

 

6- Stima dello smorzamento viscoso equivalente βeq attraverso il quale ridurre lo spettro 

elastico. Lo smorzamento viscoso equivalente è calcolato con la seguente relazione : 

 

con β0 che indica lo smorzamento isterico, rappresentato in forma di smorzamento 

viscoso equivalente, e 0,05 ( cioè il 5%) che esprime lo smorzamento viscoso della 

struttura e k che è il coefficiente che dipende dal comportamento strutturale 

dell’edificio in condizioni sismiche. Il termine β0 è calcolato come: 

 

Dove ED è l’energia dissipata dalla struttura in un singolo ciclo e ES0 rappresenta 

l’energia associata alla massima deformazione elastica. 
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7- Esecuzione della verifica, che si effettua abbattendo iterativamente lo spettro elastico 

della domanda aumentando ad ogni interazione lo smorzamento viscoso equivalente βeq 

fino a che quest’ultimo non interseca la capacità nel Performance Point. 

Viene riportato in seguito un esempio di verifica con il metodo CSM per un caso di analisi di 

pushover dell’edificio scolastico oggetto di studio, eseguita con il programma SAP2000, con 

conseguente determinazione dei fattore di smorzamento equivalente e dei Performance Point 

allo SLV e allo SLC. Nell fig. 4.4 e 4.5 gli spettri rappresentati sono quello elastico con 

smorzamento del 5% e quello ridotto con il fattore di smorzamento equivalente. 

 

Figura 4. 4  Metodo CSM - Determinazione del Performance Point allo SLV per il caso pushmassa X-1 
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Figura 4. 5  Metodo CSM- Determinazione del Performance Point allo SLC per il caso pushmassa X-1 

 

4.2. DETERMINAZIONE DEGLI INDICI DI RISCHIO  

 

A conclusione della fase di valutazione della vulnerabilità sismica, si sono calcolati gli Indici 

di Rischio in termini di accelerazione (0 <IR<1), che descrivono il comportamento della 

struttura analizzata durante un evento sismico e rappresentano in maniera sintetizzata i risultati 

finali delle verifiche eseguite con il Metodo CSM.  

L’indice di rischio rappresenta una scala di percezione del rischio sismico. Esso si ottiene 

infatti, dal rapporto tra la capacità e la domanda della struttura in termini di accelerazioni. In 

altre parole, se risulta maggiore di 1, l’edificio offre una buona risposta all’evento sismico; se 

al contrario è minore di 1, la sicurezza è inferiore rispetto a quella prevista dalla normativa di 

riferimento. 

L’indicatore di rischio definito è Iag_SL, dato dal rapporto fra capacità e domanda in termini di 

PGA: 
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Operativamente, si è eseguito il rapporto tra la capacità e la domanda in termini di accelerazione 

spettrale (Sa capacity-Sa demand) agli step che coincidono con lo SLV e lo SLC, individuati 

dalle analisi pushover. 

Vengono riportati i valori minimi degli indici di rischio per lo SLV e lo SLC per le due direzioni 

considerate. 

Valori minimi degli indici di rischio per la direzione X: 

 

Figura 4. 6  Valori minimi degli indici di rischio lungo X 

 

Valori minimi degli indici di rischio per la direzione Y: 

 

Figura 4. 7 Valori minimi degli indici di rischio lungo Y 
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Visti i valori degli indici di rischio ottenuti ai diversi Stati Limite, si dovranno progettare degli 

interventi di recupero per il ripristino delle capacità in termini di rigidezza e/o resistenza 

affinché tali valori ricadano in uno specifico intervallo, in base al quale possono essere 

classificati in: 

- Interventi di Adeguamento: le NTC 2018, tra le novità introdotte evidenziano che 

l’indice minimo di vulnerabilità sismica che dovrà essere raggiunto in caso di 

adeguamento degli edifici scolastici esistenti sia di 0,8 (IR>0,8); 

- Interventi di Miglioramento: il range di valori da raggiungere con degli interventi per 

parlare di miglioramento di edifici scolastici esistenti è di 0,6<IR<0,8. 
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4.3. VERIFICHE ALLO SLO  

 

Come prescritto dalle NTC2018, per le costruzioni esistenti in c.a., si deve verificare che 

l’azione sismica di progetto non produca agli elementi costruttivi senza funzione strutturale 

danni tali da rendere la costruzione temporaneamente inagibile. La temporanea inagibilità può 

essere causata da spostamenti eccessivi di interpiano; questa problematica si può ritenere 

soddisfatta quando gli spostamenti di interpiano ottenuti dall’analisi pushover siano inferiori a  

limiti stabiliti dal capitolo 7.3.6.1 delle NTC2018, al quale fa riferimento il capitolo 8 della 

stessa norma riguardante gli edifici esistenti.  

Per l’edificio scolastico in esame si è proceduto alla verifica allo SLO, in termini di 

spostamento. Tale verifica è ritenuta soddisfatta quando gli spostamenti di interpiano ottenuti 

dall’analisi sono inferiori ai 2/3 dei limiti prescritti per lo SLD ( 0.005*hi): 

dr < 2/3*0.005*hi 

dove: 

- dr è lo spostamento relativo di interpiano, pari alla differenza tra gli spostamenti del 

piano superiore e del piano inferiore. Lo spostamento relativo per ogni punto di ciascun 

piano è determinato come risultante di spostamento u1 ( dir. X)  e u2 (dir. Y): 

 

- hi è l’altezza di interpiano del piano i-esimo. 

 

La verifica allo SLO è stata eseguita in corrispondenza delle pilastrate d’angolo evidenziate in 

figura 4.8, per ogni caso d’analisi.  
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Figura 4. 8  Individuazione dal modello delle pilastrate sottoposte a verifica 

 

Vengono riportate le verifiche dei pilastri soltanto per l’unico caso di pushover per il quale 

alcune di esse non sono soddisfatte (pushmassa Y-1).  

Nelle tabelle ‘’Joint Displacements - Generalized’’ sono riportati separatamente gli 

spostamenti d’interpiano lungo X e lungo Y, mentre nei grafici successivi a tali tabelle viene 

rappresentata la verifica graficamente con i valori di drift (spostamenti d’interpiano) totali 

calcolati tramite la formula sopra descritta. 
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Verifica SLO PIL.40 

 

 

 

 

 

Figura 4. 9 Verifica allo SLO della pilastrata N.40 
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Verifica SLO PIL.13 

 

 

 

 

Figura 4. 10 Verifica allo SLO della pilastrata N. 13 
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Verifica SLO PIL. 9 

 

 

 

 

Figura 4. 11 Verifica allo SLO della pilastrata N.9 
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Verifica SLO PIL. 1 

 

 

 

 

Figura 4. 12  Verifica allo SLO della pilastrata N.1 
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Verifica SLO PIL. 29 

 

 

 

 

Figura 4. 13 Verifica allo SLO della pilastrata N.29 
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Verifica SLO PIL. 35 

 

 

 

 

Figura 4. 14 Verifica allo SLO della pilastrata N.29 

 

Le verifiche in termini di spostamento allo SLO non sono soddisfatte soltanto per il caso 

pushmassa Y-1 per le pilastrate 13 e 40. 
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4.4. VERIFICHE DEGLI ELEMENTI FRAGILI 

 

4.4.1 Verifiche a taglio di travi e pilastri 

Secondo le NTC2018, le verifiche di resistenza degli elementi fragili (comportamento a taglio) 

si valutano come per il caso di nuove costruzione per situazioni non sismiche. Per il calcolo 

della resistenza degli elementi fragili le resistenze dei materiali si dividono per i corrispondenti 

coefficienti di sicurezza (1.15 per l’acciaio e 1.5 per il calcestruzzo) e per il fattore di 

confidenza (1.2 per LC2). 

 

La verifica consiste nel confrontare le sollecitazioni a taglio allo SLV con la resistenza a taglio 

VRd, assunta pari al minimo della resistenza a taglio lato staffe VRsd e quella lato calcestruzzo            

VRcd.  La resistenza a taglio VRd di elementi dotati di specifica armatura a taglio deve essere 

valutata sulla base di una adeguata schematizzazione a traliccio, dove gli elementi resistenti 

sono le armature trasversali, le armature longitudinali, il corrente compresso di calcestruzzo e 

i puntoni d’anima inclinati. Per la verifica è stato adottato il metodo  θ  variabile; l’inclinazione 

θ dei puntoni di calcestruzzo rispetto all’asse della trave deve rispettare i limiti 1< ctg θ<2.5.  

Operativamente le verifiche vengono eseguite, per ogni caso di spinta allo SLV, eguagliando 

il taglio sollecitante con la formula del taglio resistente lato calcestruzzo VRcd in modo da 

ricavare l’angolo θ, per poi calcolare il taglio resistente VRd da confrontare con il taglio 

sollecitante Ved. 

Si riportano in seguito le formule del taglio resistente lato calcestruzzo e lato staffe utilizzate 

per eseguire le verifiche. 
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dove: 

- d è l’altezza utile della sezione; 

- ASW è l’area dell’armatura trasversale; 

- s è il passo delle armature trasversali;  

- α è l’ angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto l’asse dell’elemento; 

- f’cd è la resistenza di progetto a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima; 

- bw  è la larghezza minima della sezione. 

 

Vengono eseguite le verifiche a taglio degli elementi evidenziati in figura. 

 

Figura 4. 15 Individuazione degli elementi sottoposti a verifiche a taglio 
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Vengono riportati in seguito a titolo d’esempio per un caso d’analisi i risultati delle verifiche a 

taglio di un pilastro tozzo del vano scala e di alcune travi prese a campione. 

 

Figura 4. 16 Risultati verifica a taglio del pilastro N.17-caso pushmassa Y+1 

 

Figura 4.17 Risultati verifica a taglio di travi 16x90-caso pushmassa Y+1 

 

Figura 4. 18 Risultati verifica a taglio di travi 30x60-caso pushmassa Y+1 

 

Le verifiche a taglio di tali elementi, eseguite per ogni caso d’analisi, risultano soddisfatte. 
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4.4.2 Verifiche delle pareti in muratura  

Per analizzare il comportamento delle pareti in muratura del vano scala, queste sono state 

sottoposte a verifiche di pressoflessione nel piano e verifiche a taglio, normate rispettivamente 

nel cap. 7.8.2.2.1 e nel cap. 7.8.2.2.2 delle NTC2018. Per entrambe le verifiche viene 

determinata dal programma di calcolo la rispettiva capacità dell’elemento allo step delle analisi 

di pushover corrispondente allo SLV.  

La verifica a pressoflessione si esegue confrontando il momento sollecitante allo SLV con il 

momento ultimo resistente calcolato assumendo la muratura non reagente a trazione e 

un’opportuna distribuzione non lineare delle compressioni. Nel caso di una sezione 

rettangolare e nell’ipotesi di diagramma delle compressioni rettangolare con valore della 

resistenza pari a 0.85 fd, tale momento ultimo è calcolato come segue : 

 

Dove : 

- l è la lunghezza della parete e t lo spessore, pari rispettivamente a 7.3 e 0.3 metri; 

- σ0 = P/lt , è la tensione di compressione verticale media sulla sezione dovuta alla forza 

assiale P; 

- fd è la resistenza di progetto a compressione, ricavata dalla media dei valori della tabella 

della circolare C.8.5.1 riportata nel capitolo 2.4.1 della presente tesi. 

La verifica a taglio è stata eseguita confrontando il taglio sollecitante allo SLV con il taglio 

resistente, valutato per mezzo della seguente relazione: 

 

dove: 

- l’ è la lunghezza della parte compressa della parete e t lo spessore; 

- fVd è la resistenza a taglio di progetto pari a FVd= FVm0 + 0.4 σn, con la resistenza media 
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a taglio in assenza di tensioni normali FVm0 ricavata dalla media dei valori della tab. 

C8.5.1 della circolare. 

Sono state sottoposte alle verifiche, per ogni caso di spinta, le due pareti del vano scala e il 

pilastro in muratura, evidenziati nella figura sottostante. 

 

 

Figura 4. 19 Individuazione delle pareti in muratura sottoposte a verifica 

 

Vengono riportati in seguito a titolo di esempio i risultati delle verifiche a pressoflessione e a 

taglio di una parete del vano scala per un caso di pushover allo SLV. 

 

Figura 4. 20 Risultati della verifica a pressoflessione per la parete 1-caso pushmassa Y+1 
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Figura 4. 21 Risultati della verifica a taglio per la parete 1-caso pushmassa Y+1 

 

I risultati ottenuti dalle verifiche sugli elementi in muratura sono i seguenti: 

- Le verifiche a taglio allo SLV per le due pareti in muratura del vano scala risultano non 

soddisfatte; 

- Le verifiche a taglio allo SLV per il pilastro in muratura risultano non soddisfatte. 
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CAPITOLO 5  

INTERVENTI PER LA RIDUZIONE DELLA 

VULNERABILITÀ SISMICA 

In base ai risultati ottenuti dall’analisi statica non lineare condotta sull’edificio, nel presente 

capitolo si illustrano e mettono a confronto due possibili strategie di intervento, una 

tradizionale e una di protezione passiva tramite dissipazione di energia, che consentano di 

incrementare i valori degli indici di rischio in modo da poter considerare l’edificio migliorato 

o adeguato sismicamente. Le NTC 2018 evidenziano che l’indice minimo di vulnerabilità 

sismica da raggiungere in caso di adeguamento degli edifici scolastici esistenti è 0.8, mentre 

per ottenere il miglioramento bisogna raggiungere un range di valori compreso tra 0.6 e 0.8. 

In generale, qualora uno o più elementi resistenti non soddisfano la verifica, è opportuno 

rispristinare/aumentare la capacità dell’elemento/meccanismo così da ottenere un maggiore 

livello di sicurezza nei confronti dei carichi, siano essi gravitazionali o sismici. Nella pratica 

sono possibili numerosi tipi di interventi, alcuni più tradizionali altri più innovativi; a ciascuno 

corrisponde una ben precisa prestazione, che può aumentare la rigidezza, la resistenza, la 

duttilità o un’opportuna combinazione di queste. Gli interventi sono calibrati in funzione  delle 

criticità riscontrate in un edificio. 

L’analisi di vulnerabilità dell’edificio in esame ha evidenziato le seguenti problematiche: 

- Alcuni elementi strutturali si sono già plasticizzati per la sola azione dei carichi verticali 

(vd. Cap. 3.3), pertanto è necessario eseguire interventi per il ripristino della capacità 

portante dell’edificio sotto i carichi gravitazionali prima di valutare la risposta sismica; 

- Le analisi pushover hanno rilevato valori di indice di rischio sotto la soglia minima 

prevista dalla normativa; 

- Le pareti in muratura del vano scala e il pilastro in muratura non verificano a taglio allo 

SLV; 

- I pilastri N. 5 e 18 del vano scala, sotto l’azione sismica vanno in trazione raggiungendo 

in alcuni casi d’analisi lo sforzo ultimo di trazione, attivando un meccanismo di collasso 

fragile. 
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Da tali riscontri è emersa la necessità di sottoporre l’edificio a interventi di riduzione della 

vulnerabilità sismica. 

Lo scopo di un intervento di adeguamento o miglioramento è quello di avvicinare la capacità 

della struttura alla domanda sismica prevista da normativa e di ridurre così la vulnerabilità 

dell’edificio. Tale obbiettivo è raggiungibile in due modi (schematizzati in Figura 5.1): 

- Intervento tradizionale, volto ad incrementare la capacità sismica globale della 

struttura, aumentando le caratteristiche di duttilità e/o resistenza degli elementi più 

vulnerabili; 

- Intervento di dissipazione, volto a sanare le criticità riscontrate e parallelamente a 

ridurre la domanda sismica mediante tecniche di protezione passiva, come l’isolamento 

sismico o la dissipazione di energia. 

 

Figura 5.1 Strategie di riduzione della vulnerabilità sismica 

 

Nel presente studio vengono considerate entrambe le strategie per poi compararle al fine di 

valutare i rispettivi valori di indice di rischio che si riescono a raggiungere. 
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5.1. IPOTESI DI INTERVENTO TRADIZIONALE 

Con questa ipotesi viene aumentata la capacità della struttura attraverso l’impiego delle 

seguenti tecniche di intervento convenzionali: 

- Interventi locali per il ripristino della capacità per i carichi gravitazionali, quali 

incamiciature in c.a. o l’installazione di profili metallici di sostegno; 

- Interventi globali per aumentare la capacità e la duttilità dell’intero edificio sotto 

l’azione sismica, quali controventi elastici. Si è provveduto a sostituire le pareti in 

muratura del vano scala con strutture in acciaio controventate. 

Vengono pertanto previsti interventi locali di rinforzo per gli elementi strutturali evidenziati in 

figura 5.2, nei quali si formavano cerniere plastiche allo step 0 dell’analisi pushover, per solo 

effetto dei carichi gravitazionali (29 cerniere rosa nel tratto B-IO, fra elastico e operativo, 14 

cerniere blu nel tratto IO-LS, fra operativo e sicurezza per la vita). 

 

Figura 5.2 Individuazione degli elementi plasticizzati per i soli carichi gravitazionali per cui sono previsti 

interventi di rinforzo 

 

 

Viste le diffuse plasticizzazioni manifestate per i soli carichi verticali, è indispensabile risolvere 

tale problematica prima di fare qualsiasi valutazione sul miglioramento della risposta sismica.    



115 
 

Con tale intervento è stata ripristinata la capacità per i carichi gravitazionali, infatti allo step 0 

dell’analisi non si forma più alcuna cerniera. 

Si è poi ipotizzato di intervenire per migliorare la capacità globale della struttura con 

l’inserimento di controventi elastici. L’intervento pensato consiste nella demolizione delle 

pareti in muratura del vano scala e nella realizzazione di strutture in acciaio controventate. 

Viene inoltre sostituito il pilastro in muratura, per il quale le verifiche non erano soddisfatte, 

con un pilastro in acciaio.  

I controventi offrono localmente una protezione nei confronti del collasso di elementi fragili in 

c.a. posti nelle vicinanze e allo stesso tempo permettono un incremento della duttilità globale. 

L’obiettivo di un intervento di inserimento di controventi elastici è l’aumento di rigidezza e 

resistenza, che equivale a una riduzione degli spostamenti e del danneggiamento, provocando 

per contro una riduzione dell’energia dissipata e un aumento delle accelerazioni. 

L’utilizzo di controventi in acciaio elastici come tecnica di intervento sulle strutture esistenti 

in c.a. offre diversi vantaggi: 

- riduzione del periodo di inagibilità dell’edificio a causa dei lavori, visto che la maggior 

parte di questi è realizzata in officina; 

- costi più contenuti e facilità di messa in opera;  

- possibilità di ridurre al minimo l’alterazione architettonica dell’edificio;  

- possibilità di facile rimozione. 

La progettazione del sistema di controventi dovrà essere studiata in modo tale da garantire un 

comportamento elastico di questi per il sisma allo SLV. 

La tipologia di controventi valutata è a diagonale tesa e compressa attiva e il loro inserimento 

è previsto soltanto lungo Y. Le strutture controventate sono state dimensionate con le seguenti 

azioni: 
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Dove: 

- Vi,y sono i Tagli di piano agenti sulla parete in muratura, presi allo step dell’analisi 

pushover corrispondente allo SLV. Essendo previsti due controventi lungo Y, i tagli di 

piano con i quali viene dimensionata ogni singola struttura in acciaio sono divisi per 

due; 

- Ndi e Npi sono le azioni con cui vengono dimensionati rispettivamente i controventi e i 

pilastri in acciaio. Essendo ogni struttura controventata costituita da due pilastri in 

acciaio, l’azione Npi dovrà essere divisa per due per il dimensionamento di ogni singolo 

pilastro. 

Vengono riportati i risultati delle sollecitazioni: 

 

Figura 5. 3  Risultati delle sollecitazioni con le quali vengono dimensionati i controventi e i pilastri in acciaio 

 

Viene impiegato un acciaio S275 e vengono utilizzati i seguenti profilati metallici: 

- profilati tubolari in acciaio a sezione circolare di diametro 219.1 mm e spessore             

5.9 mm, aventi una sezione di 3950 mm2, per i controventi in tutti i piani dell’edificio; 

- travi HE220A, con una sezione di 6434 mm2 per i pilastri; 

- travi HE220A per le travi di collegamento. 
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Sia i controventi che i pilastri, dopo essere stati dimensionati con le azioni sopra riportate, sono 

stati sottoposti alle verifiche di stabilità per gli elementi compressi e per entrambi le verifiche 

risultano soddisfatte. Inoltre, il pilastro in muratura viene sostituito con un pilastro in acciaio 

costituito da una profilo HE160A, dimensionato a compressione con lo sforzo assiale agente 

sul pilastro in muratura da sostituire e verificato a stabilità. 

Dato che sia per i controventi che per i pilastri si sono utilizzate delle sezioni con area resistente 

di gran lunga maggiore di quella necessaria, occorre precisare che la scelta dei profilati 

utilizzati, oltre che dal dimensionamento e dalle verifiche di stabilità, è stata condizionata dal 

voler riprodurre la rigidezza che l’edificio aveva inizialmente con le pareti in muratura, in modo 

da non sconvolgere il comportamento dinamico dell’edificio, come si evince dal confronto tra 

l’analisi modale pre- intervento e post-intervento descritta nel capitolo 5.1.1. 

Vengono riportate di seguito delle rappresentazioni tridimensionali della struttura 

controventata. 

 

Figura 5. 4 Vista 3D del modello post-intervento 
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Figura 5. 5   Vista 3D del vano scala con l’inserimento della struttura in acciaio                     

 

Figura 5. 6 Vista 3D della sola struttura in acciaio e della scala 
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5.1.1 Risultati dell’ Analisi Modale post-intervento 

Vengono riportati di seguito i risultati dell’analisi modale prima e dopo l’intervento, in modo 

da poter valutare come è cambiato il comportamento dinamico dell’edificio con l’inserimento 

del sistema di controventi elastici. 

 

Figura 5. 7  Risultati analisi modale pre-intervento 

 

Figura 5. 8  Risultati analisi modale post-intervento 

 

Dal confronto tra i risultati dell’analisi modale prima e dopo l’intervento di sostituzione delle 

pareti in muratura con sistema di controventi lungo Y, è possibile fare le seguenti 

osservazioni: 

- Il primo periodo rimane rotazionale, mentre il secondo diventa traslazionale lungo Y e 

il terzo traslazione lungo X; 

- I primi tre modi di vibrare rimangono sostanzialmente disaccoppiati; 

- I periodi dei modi di vibrare rotazionale e traslazionale lungo X rimangono pressoché 
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invariati mentre il periodo del modo di vibrare lungo Y, direzione nella quale sono 

inseriti i controventi, aumenta da 0.48 a 0.62 secondi. Vi è quindi una diminuzione di 

rigidezza inevitabile a causa della demolizione di due pareti in muratura. Come già 

anticipato nel capitolo 5.1, nel dimensionamento dei profilati metallici utilizzati per la 

struttura controventata si è cercato di mantenere contenuta tale differenza di rigidezza, 

aumentando le sezioni dei profili scelti rispetto quelli strettamente necessari. 

- In tutti e tre i primi modi di vibrare vi è un aumento della massa partecipante lungo le 

direzioni considerate.  

Da tali osservazioni si deduce che la struttura mantiene un buon comportamento dinamico. 
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5.1.2 Risultati delle Analisi Pushover della struttura post-intervento 

Vengono di seguito riportati i risultati delle analisi pushover per ogni direzione, verso e per 

entrambe le distribuzioni di carico (pushmassa e pushmodo). Vengono cioè illustrate le curve 

di capacità (Taglio alla base V – Spostamento del p.to di controllo dc) e i valori di indice di 

rischio ottenuti con l’intervento di inserimento dei sistemi controventati. 

PUSHMASSA X+1 

 

 

Figura 5. 9  Curva di capacità per il  caso di spinta pushmassa X+1 

 

Figura 5. 10  Indici di rischio per il caso di spinta pushmassa X+1 
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PUSHMASSA X-1 

 

 

Figura 5. 11 Curva di capacità per il  caso di spinta pushmassa X-1 

 

 

Figura 5. 12  Indici di rischio per il caso di spinta pushmassa X-1 
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PUSHMODO X+1 

 

 

Figura 5. 13  Curva di capacità per il  caso di spinta pushmodo X+1 

 

 

Figura 5. 14  Indici di rischio per il caso di spinta pushmodo X+1 
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PUSHMODO X-1 

 

 

Figura 5. 14  Curva di capacità per il  caso di spinta pushmodo X-1 

 

 

Figura 5. 15  Indici di rischio per il caso di spinta pushmodo X-1 
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PUSHMASSA Y+1 

 

 

Figura 5. 16  Curva di capacità per il  caso di spinta pushmassa Y+1 

 

 

Figura 5. 17  Indici di rischio per il caso di spinta pushmassa Y+1 
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PUSHMASSA Y-1 

 

 

Figura 5. 18 Curva di capacità per il  caso di spinta pushmassa Y-1 

 

 

Figura 5. 19  Indici di rischio per il caso di spinta pushmassa Y-1 
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PUSHMODO Y+1 

 

 

Figura 5. 20 Curva di capacità per il  caso di spinta pushmodo Y+1 

 

 

Figura 5. 21 Indici di rischio per il caso di spinta pushmodo Y+1 
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PUSHMODO Y-1 

 

 

Figura 5. 21 Curva di capacità per il  caso di spinta pushmodo Y-1 

 

 

Figura 5. 22  Indici di rischio per il caso di spinta pushmodo Y-1 
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Dai risultati dell’analisi pushover post-intervento di inserimento di controventi elastici, volto a 

incrementare la capacità dell’edificio, è possibile affermare quanto segue: 

- Con interventi locali di rinforzo di alcuni elementi strutturali è stata ripristinata la 

capacità della struttura per i carichi gravitazionali; 

- I controventi offrono localmente una protezione nei confronti del collasso di elementi 

fragili in c.a. posti nelle loro vicinanze, infatti i pilastri 5 e 18 non manifestano più un 

comportamento fragile a trazione; 

- Con un unico intervento localizzato sono state risolte le problematiche relative al 

comportamento a taglio delle murature, rimovendo le stesse, ed è aumentata la capacità 

globale della struttura nei confronti dell’azione sismica in quanto sono incrementati i 

valori degli indici di rischio. Infatti si sono raggiunti valori di Indice di rischio allo SLV 

e allo SLC maggiori di 1 per tutti i casi di spinta lungo X, a riprova che l’edificio offre 

una buona risposta all’azione sismica in tale direzione, mentre per i casi di spinta lungo 

Y si sono raggiunti valori di Indice di rischio minimi di 0.77 per lo SLV e 0.75 per lo 

SLC. Anche lungo Y viene conseguito il sostanziale miglioramento sismico 

dell’edificio. Il costo dell’intervento illustrato è di 35000 € per l’approvigionamento 

dei materiali. 
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5.2. IPOTESI DI INTERVENTO DISSIPATIVO 

 

La seconda ipotesi, più innovativa, consiste nel fare uno step ulteriore rispetto ai risultati 

ottenuti con l’intervento tradizionale. In questo caso infatti, oltre agli interventi di rinforzo 

locale di alcune travi e alla sostituzione delle parti in muratura con il sistema di pilastri e 

controventi in acciaio, si riduce la domanda sismica mediante tecniche di mitigazione della 

risposta, ovvero attraverso l’inserimento di dissipatori fluido viscosi in corrispondenza dei 

controventi elastici in acciaio. 

Con i controventi elastici si ottiene un aumento di rigidezza e resistenza; collegando ad essi 

dispositivi di dissipazione si ha anche un incremento di energia dissipata. 

Lo spostamento d’interpiano prodotto dal sisma attiva i dispositivi viscosi che, dissipando 

energia, scongiurano il manifestarsi di danni significativi sugli elementi strutturali. In tal modo 

la maggior parte dell’energia in entrata viene dissipata nei dispositivi trasformandosi in calore, 

mentre la funzione di irrigidimento e sostegno dei carichi verticali rimane attribuita alla 

struttura convenzionale. 

Facendo riferimento agli spettri di risposta elastici delle accelerazioni e degli spostamenti, il 

comportamento di una struttura dotata di dispositivi dissipativi, può essere interpretato 

osservando che l’introduzione del sistema di dissipazione produce un aumento dello 

smorzamento, che equivale a una riduzione della domanda sismica. 

 

Figura 5. 23 Strategie di riduzione della domanda mediante dissipazione di energia 
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Si è ipotizzato l’inserimento di dispositivi dissipativi con uno smorzamento equivalente del    

20 %. Facendo riferimento al metodo CSM per le verifiche allo SLV e allo SLC, dalle figure 

5.24 e 5.25 riportate in seguito, è possibile notare come la curva di domanda si riduca inserendo 

dei dispositivi dissipativi con uno smorzamento aggiuntivo del 20%. Ne consegue che il 

Performance Point (punto in cui la capacità eguaglia la domanda) ottenuto con i controventi 

dissipativi si troverà ad uno spostamento minore rispetto a quello ottenuto con semplici 

controventi elastici. 

Il confronto tra le due curve di domanda viene illustrato in figura per un caso di spinta. 

 

Caso Pushmassa Y+1 SLV 

 

Figura 5. 24 Riduzione della curva di domanda con l’introduzione di dispositivi dissipativi- Caso pushmassa 

Y+1 SLV 
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Caso Pushmassa Y+1 SLC 

 

Figura 5. 25 Riduzione della curve di domanda con l’introduzione di dispositivi dissipativi-caso pushmassa 

Y+1 SLC 

 

Ipotizzando quindi di voler incrementare lo smorzamento del 20%, i dispositivi dissipativi 

viscosi sono dimensionati come segue: 

 

dove: 

- Cj è il coefficiente di smorzamento dei dispositivi al j-esimo piano; 

- ξd è lo smorzamento aggiuntivo che si vuole ottenere, pari al 20%; 

- mi la massa del piano i-esimo e ɸi lo spostamento modale orizzontale dell’i-esimo 

piano: 
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- T è il periodo del modo di vibrare fondamentale lungo Y; 

- fj è il fattore di ingrandimento in funzione dello schema di installazione del dissipatore, 

pari nel caso del dissipatore posto lungo il controvento in diagonale a cosα, dove α è 

l’angolo di inclinazione del controvento, già definito nel capitolo 5.1. 

Con il coefficiente Cj vengono poi determinate la forze Fi di piano con le quali saranno 

dimensionati i dispositivi di dissipazione viscosa: 

Fi= Cj * dr,i * ω * cosα 

dove dr,i è lo spostamento d’interpiano del piano i-esimo e ω la pulsazione del modo di vibrare 

lungo Y pari a 2π/T. 

Da tali calcoli è emerso che per raggiungere uno smorzamento equivalente del 20% è 

necessario installare 8 dissipatori, di cui 2 al primo piano da 400 kN e i sei restanti da 1200 kN. 

Tali dispositivi hanno un costo complessivo stimato di 15000 €. La disposizione è prevista in 

corrispondenza dei controventi evidenziati in rosso in figura sottostante. 

 

Figura 5.26  Individuazione dei controventi nei quali saranno installati i dissipatori 
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Figura 5. 27  Esempi applicativi di dispositivi viscosi come quelli previsti nella presente tesi 
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Vengono riportati nel seguito i valori degli indici di rischio per i casi di spinta lungo Y, ottenuti con i 

soli controventi elastici e con l’inserimento dei dispositivi di dissipazione, in modo da poter 

confrontare i risultati nelle due ipotesi di intervento formulate. 

 

Figura 5. 28 Valori di indice di rischio allo SLV ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmassa Y+1 

 

Figura 5. 29  Valori di indice di rischio allo SLC ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmassa Y+1 
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Figura 5. 30 Valori di indice di rischio allo SLV ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmassa Y-1 

 

 

Figura 5. 31 Valori di indice di rischio allo SLC ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmassa Y-1 
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Figura 5. 32 Valori di indice di rischio allo SLV ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmodo Y+1 

 

 

Figura 5. 33 Valori di indice di rischio allo SLC ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmodo Y+1 
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Figura 5. 34 Valori di indice di rischio allo SLV ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmodo Y-1 

 

 

 

Figura 5. 35 Valori di indice di rischio allo SLC ottenuti con le due ipotesi d’intervento-caso pushmodo Y-1 
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Da tale confronto è possibile affermare che con il sistema di controventi dissipativi lungo la 

direzione Y è possibile raggiungere i seguenti risultati: 

- Con l’inserimento dei dispositivi di dissipazione fluido viscosi, progettati con uno 

smorzamento aggiuntivo del 20%, è possibile raggiungere valori di indice di rischio 

maggiori di 1 anche lungo la direzione Y, nella quale, con l’intervento dei soli 

controventi elastici si raggiungevano valori inferiori a 1 in alcuni casi di spinta. In 

particolare i valori minimi venivano riscontrati nel caso Pushmodo Y-1, nel quale IR 

allo SLV era pari 0.77 e allo SLC 0.75, vi è quindi un miglioramento di circa 0.30. 

Prevedendo 8 dispositivi dissipativi, con un costo aggiuntivo di 15000 € rispetto 

all’intervento con soli controventi elastici, è possibile adeguare sismicamente l’edificio 

in entrambe le direzioni; 

- Dalle figure 5.24 e 5.25, si evince che in corrispondenza del Performance Point 

ottenuto, la struttura rimane quasi interamente in campo elastico, quindi ci si aspetta 

che le tamponature subiranno danni limitati allo SLV e allo SLC. Fa eccezione il caso 

pushmodo Y-1, in cui si evidenzia un’escursione in campo plastico, comunque non 

particolarmente rilevante. 
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CONCLUSIONI 

Nella presente tesi si è affrontato lo studio di vulnerabilità dell’edificio scolastico I.T.E.              

A. Gentili, sito nel comune di Macerata, con struttura intelaiata in cemento armato e setti in 

muratura nel piano interrato e  delimitanti il vano scala. 

La fase di conoscenza, basata sull’analisi della documentazione originale disponibile e sulle 

indagini, ha permesso il raggiungimento del livello di conoscenza LC2 e ha costituito il punto 

di partenza per la definizione del modello, realizzato con il software SAP2000 v.22. 

Come prima cosa è stata eseguita l’analisi modale che ha evidenziato un buon comportamento 

dinamico dell’edificio, successivamente lo sviluppo delle analisi statiche non lineari ha 

permesso una valutazione approfondita del comportamento globale dell’edificio attraverso la 

determinazione delle curve di capacità della struttura per ogni verso e direzione dell’azione 

sismica. 

Nel dettaglio, l’analisi di pushover ha rilevato dapprima problematiche della struttura nei 

confronti dei carichi gravitazionali, successivamente eseguendo le verifiche allo SLV e allo 

SLC dei meccanismi duttili con il metodo CSM (Capacity Spectrum Method) sono stati 

determinati i valori dell’indice di rischio che sono risultati al di sotto dei livelli stabiliti dalla 

normativa (minori di 0.8). Infatti, lungo la direzione X l’edificio è caratterizzato da valori 

minimi di indice di rischio di 0.5 allo SLV e di 0.59 allo SLC e lungo la direzione Y da valori 

minimi di 0.44 allo SLV e di 0.52 allo SLC. 

Occorre inoltre precisare che per alcuni casi d’analisi pushover si verifica anche un 

meccanismo di rottura fragile dei pilastri del vano scala che raggiungono lo sforzo ultimo di 

trazione. Per quanto riguarda gli stati limite di esercizio, la verifica allo SLO in termini di 

spostamento non risulta soddisfatta per alcune pilastrate d’angolo che subiscono uno 

spostamento d’interpiano maggiore dei 2/3 del 5 ‰ dell’altezza di piano. 

Per quanto riguarda infine le verifiche dei meccanismi fragili, quelle a taglio dei pilastri tozzi 

e di altri elementi strutturali presi a campione risultano soddisfatte, al contrario delle verifiche 

a taglio allo SLV delle due pareti in muratura del vano scala e del pilastro in muratura. 

Da tali riscontri è emersa la necessità di sottoporre l’edificio a interventi globali di riduzione 

della vulnerabilità sismica oltre che di ripristino della capacità portante per i carichi 

gravitazionali, attraverso interventi locali di rinforzo.  
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Una prima ipotesi d’intervento ha previsto la sostituzione delle pareti in muratura del vano 

scala con strutture in acciaio con controventi elastici, che sono risultati in grado di risolvere le 

problematiche relative ai meccanismi fragili dei pilastri delle scale e allo stesso tempo di 

aumentare la capacità globale della struttura nei confronti dell’azione sismica. Sono stati 

raggiunti infatti valori di indice di rischio allo SLV e allo SLC maggiori di 1 per la direzione 

X, mentre i valori minimi di indice di rischio raggiunti lungo Y sono pari a 0.77 per lo SLV e 

0.75 per lo SLC. Pertanto si può ritenere che l’edificio risulta adeguato nella direzione X mentre 

nella direzione ortogonale è stato raggiunto un sostanziale miglioramento sismico. 

Ipotizzando poi di inserire controventi con dispositivi dissipativi fluido-viscosi progettati con 

uno smorzamento equivalente aggiuntivo del 20%, è stato possibile raggiungere valori di indice 

di rischio maggiori di 1 anche lungo la direzione Y. Il costo di tale intervento per i soli materiali 

è stimato di circa 35000 € per la struttura in acciaio e di circa 15000 € per i dissipatori. Si può 

pertanto concludere che grazie ad un intervento contenuto nel prezzo, localizzato e di veloce 

realizzazione (elemento non trascurabile considerata la funzione dell’edificio), risulta possibile 

adeguare sismicamente il blocco considerato dell’Istituto scolastico I.T.E. Gentili di Macerata. 

Si fa notare infine che, grazie all’utilizzo della dissipazione di energia, è stato possibile 

conservare la struttura quasi interamente in campo elastico e conseguire quindi un livello di 

sicurezza caratterizzato da danni limitati allo SLV e allo SLC sia alla struttura che alle 

tamponature. 

Prestazione di considerevole rilievo per un edificio scolastico. 
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