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1. RELAZIONE TECNICA ILLUSTRATIVA 

 

1.1. Premessa 

La presente relazione ha per oggetto la redazione della valutazione della sicurezza, e 

conseguente adeguamento strutturale, di un edificio esistente avente struttura portante in c.a.; 

il tutto finalizzato alla partecipazione all’avviso pubblico “Fondo per la prevenzione del rischio 

sismico – Legge n°77 del 24/06/09 ed Ordinanze n°171/14 e n°293/15 - Concessione di 

contributi finalizzati alla esecuzione di interventi di miglioramento/adeguamento sismico o 

demolizione e ricostruzione di edifici e infrastrutture”, approvato con Determinazione 

Dirigenziale n°15 del 19/06/2018 e pubblicato sul B.U.R.C. n°43 del 21 giugno 2018. 

L’edificio in oggetto è quello del “San Filippo Neri” sito in Via Principe Lancellotti, ricade al 

foglio 6 del N.C.E.U. e risulta di proprietà del Comune di Lauro (AV). 

La struttura in questione, nata originariamente come complesso religioso, attualmente è adibita 

a scuola materna ed è individuato come edificio strategico secondo quanto riportato nel Piano 

di Emergenza Comunale (P.E.C.) dello stesso Ente, nella tavola PEC-03-Agg. “Carta degli edifici 

pubblici, di interesse pubblico e strategico per le attività di protezione civile”.  

Il presente calcolo viene redatto in conformità al cap. 8 (Costruzioni esistenti) del D.M. 

Infrastrutture del 17.01.2018 “Aggiornamento delle «Norme tecniche per le costruzioni» e 

Circolare Ministeriale n°617 del 02 febbraio 2009 - Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove 

norme tecniche per le costruzioni” di cui al D.M. 14 gennaio 2008. 

Il programma utilizzato è il SISMICAD® versione 12.13 della “Concrete s.r.l.”. 

 

1.2. Relazione Tecnica-Generale 

L’edificio in oggetto è stato realizzato successivamente al 1960, attualmente risulta destinato a 

scuola materna “San Filippo Neri” ed è costituito da una struttura portante del tipo intelaiata in 

c.a., secondo uno schema unidirezionale, composta da elementi orizzontali (travi) e verticali 

(pilastri) e gli orizzontamenti sono costituiti da solai in latero-cemento del tipo prefabbricati a 

travetti precompressi.  

L’immobile in parola si sviluppa su tre piani: piano seminterrato, con altezza interna di 2,95 m, 

piano rialzato e piano primo, entrambi con altezza interna di 3,50 m; il collegamento verticale è 

garantito tramite scala che non interferisce con la parte di edificio oggetto di verifica ed il piano 

di riferimento circostante non si presenta in maniera uniforme.  
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 L’edificio esistente, come già accennato, si compone da telai unidirezionali in c.a. che 

costituiscono la struttura portante e da alcune pareti in muratura di tamponamento al 

piano seminterrato a cui non si è attribuita alcuna funzione strutturale. Gli elementi 

costituenti i telai, sono i pilastri e le travi, sulle quali poggiano i travetti che compongono 

i solai. I pilastri hanno sezioni varie, che vanno dalla minima 30x30 cm a quella massima 

30x70 cm, così come anche le travi, sia quelle emergenti - da sezione 30x40 cm a 30x70 cm 

– che quelle a spessore di solai aventi sezioni da 30x22 cm a 60x22 cm.  

 I solai, che costituiscono gli orizzontamenti, sono in latero cementizio del tipo 

prefabbricato con travetti precompressi con spessore di 22 cm (18+4); le nervature 

(travetti) hanno base pari a 12 cm e sono disposti ad un interasse di 50 cm.  

 La fondazione risulta costituita da plinti rastremati dalle dimensioni in pianta 200x200x50 

cm, con sovrastante dado dalla forma tronco-conica 80x80x50, quindi l’altezza 

complessiva è di 100 cm. 

 La struttura esistente non presenta una conformazione sismo-resistente del tipo a telai 

tridimensionali in entrambe le direzioni (x e y), bensì risulta composta principalmente da 

telai lungo la direzione dell’asse x. Nello specifico vi sono sei telai disposti lungo l’asse x, 

di cui uno a tre campate, due a quattro campate e tre a due campate e sei disposti 

parallelamente all’asse y, di cui uno a tre campate, due a due campate e tre ad una sola 

campata. Tale conformazione, probabilmente è dovuta dalla condizione che, all’epoca 

della costruzione, il Comune di Lauro non ricadente in zona classificata sismica. Pertanto 

la struttura è stata dimensionata, sostanzialmente, per carichi gravitazionali utilizzando 

lo schema di area di influenza, quindi non vi erano specifiche esigenze di realizzare 

elementi strutturalmente dissipativi, oltre al rispetto delle gerarchie di resistenza degli 

elementi portanti.   

 Gli elementi ed i dati utili per la redazione della presente valutazione della sicurezza della 

struttura sono stati individuati attraverso opportuni sopralluoghi, nonché dalle 

condizioni di manutenzione della struttura e dalle risultanze delle prove specialistiche 

condotte. Sono state, altresì, ricavate le informazioni storiche sulla nascita del progetto 

all’epoca della sua realizzazione presso gli uffici del Comune di Lauro per individuare le 

normative vigenti all’epoca. È stata effettuata, in tal modo, una accurata fase di raccolta 

dati, informazioni e prove, le cui fasi operative salienti hanno, quindi, previsto: 

a) acquisizione di notizie necessarie per la ricostruzione storico–strutturale dell’edificio; 

Il fabbricato oggetto del presente elaborato è composto da 23 pilastri, di cui solo 10 raggiungono 

anche il terzo impalcato e, dal punto di vista strutturale i primi due livelli si estendono per quasi 

300,00 mq a lordo dei pilastri, mentre il terzo livello misura, pressappoco, 90,00 mq. 
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b) rilievi architettonici e strutturali di dettaglio in loco; 

c) realizzazione di saggi, prove specialistiche ed indagini sui materiali costituenti le 

strutture e sul terreno di fondazione ed indagini di carattere geologico e geotecnico. 

Le informazioni raccolte in questa fase hanno consentito la ricostruzione dei meccanismi 

resistenti che compongono la struttura, sia nei confronti dei carichi statici che dinamici, le 

dimensioni e la tipologia degli elementi strutturali, dimensioni di travi, pilastri e tipologia 

dei solai con indicazione dell’orditura, ecc..  

Si sono, dunque, determinate le informazioni e caratteristiche necessarie, propedeutiche 

alla valutazione della sicurezza ed alla progettazione degli interventi di adeguamento 

sismico della struttura, raggiungendo un livello di conoscenza limitato della struttura 

(LC1) a cui corrisponde un fattore di confidenza FC = 1,35. 

 Data l’attuale destinazione d’uso scolastica dell’immobile, per la valutazione della 

sicurezza, sono stati considerati i sovraccarichi di 300 kg/mq per i vari impalcati e 50 

kg/mq per il solaio di copertura, risultando la destinazione d’uso di copertura non 

praticabile, mentre per gli sbalzi si è adottato un sovraccarico di 400 kg/mq. Il 

sovraccarico da neve, pari a 48 kg/mq, non è stato considerato in quanto già inferiore al 

sovraccarico di sola manutenzione pari a 50 kg/mq. Per quanto riguarda le tamponature, 

esse sono state modellate nel programma di calcolo solo in termini di massa ma non di 

rigidezza e, data l’elevata presenza di vani finestra, il peso specifica equivalente è stato 

assunto pari a 450 kg/mc ed, infine, è stata considerata un’incidenza tramezzature pari a 

120 kg/mq. 

 Il Comune di Lauro (AV), attualmente, risulta dichiarato sismico con grado di sismicità s 

= 2 “Zona con pericolosità sismica media dove possono verificarsi terremoti abbastanza forti” (0,15 

< ag < 0,25g) [Delibera Giunta Regionale n°5447 del 07/11/02].  

 Per la determinazione della sicurezza della costruzione, è stata condotta un’analisi 

dinamica lineare con fattore di struttura q per azioni sismiche e per carichi gravitazionali 

SLU e SLE.  

 Ai fini delle calcolazioni riportate nella presente, si fa riferimento, per la valutazione 

dell’azione sismica, mediante la determinazione dell’accelerazione di base definita sulla 

base dello studio dell’Istituto Nazionale di Geofisica e Vulcanologia (INGV), così come 

riportato nel D.M. 2018, che fornisce valori puntuali dell’accelerazione di progetto. Nel 

caso in esame il sito in oggetto è geograficamente individuato con, sistema di riferimento 

ED50, Lat = 40,8881° (40° 52’ 54’’) e Long = 14,6316° (14° 37’ 54’’) ed altitudine s.l.m. pari 

a circa 187 m. 
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Dalle analisi svolte si constata che la struttura ante operam, secondo quanto reperito, non 

risulta verificata rispetto a quanto previsto dal D.M. 2018 (sia in termini di SLE che in 

termini di SLV) pertanto, occorrono interventi di adeguamento strutturale. 

La valutazione della sicurezza della struttura ante operam, con destinazione d’uso 

scolastica, è stata condotta considerando i seguenti dati:  

 Tipo di costruzione:   2  - caratterizzato da VN  50 anni 

 Classe d’uso:    III - caratterizzato da CU= 1,50 

 Periodo di riferimento:   VR = VN x CU = 50 x 1,50 = 75 anni 

Avendo effettuato un cambio d’uso della struttura in oggetto, da edificio scolastico (classe 

d’uso III) a strategico (classe d’uso IV), si è registrato un aumento della domanda sismica, 

pertanto nella verifica/progettazione degli interventi di adeguamento sismico, nella fase 

post-operam, sono stati considerati i seguenti dati: 

 Tipo di costruzione:   2  - caratterizzato da VN  50 anni                              

 Classe d’uso:    IV - caratterizzato da CU= 2,00 

 Periodo di riferimento:   VR = VN x CU = 50 x 2 = 100 anni 

 I risultati della valutazione della sicurezza della struttura ante operam (classe d’uso III), 

eseguita mediante analisi lineare dinamica con fattore di comportamento q (q=1,50 per gli 

i meccanismi fragili e q=2,25 per quelli duttili), hanno evidenziato il non rispetto secondo 

a quanto prescritto nel D.M. 17 gennaio 2018. La struttura ha riportato deficienze in 

corrispondenza dei collegamenti, infatti si è verificata dapprima una rottura nodo-pilastri, 

inoltre si sono registrati dei valori di spostamento di interpiano superiori ai limiti di danno 

e operatività stabiliti dal D.M. 17 gennaio 2018. Altresì, si sono verificare delle rotture 

premature dovute ad un comportamento fragile, quale rottura dei nodi e crisi a taglio di 

travi e pilastri, condizione che limita fortemente la capacità deformativa (duttilità) della 

struttura stessa. La causa principale di tale inadeguatezza è ascrivibile essenzialmente 

all’assenza di staffe nei nodi trave-pilastro ed alla mancanza di collegamenti trasversali 

tra i nodi.  

Atteso il cambio d’uso della struttura in oggetto da classe d’uso III a classe d’uso IV 

(edificio strategico) si è determinato un aumento della domanda sismica, pertanto si è 

proceduto alla verifica/progettazione di interventi di adeguamento sismico della 

struttura post operam (classe d’uso IV) basati su un diverso comportamento strutturale 

sotto azioni sismiche. Da quest’ultima analisi dei risultati è emerso che occorre adeguare 

la struttura per il soddisfacimento delle verifiche di tutti gli stati limite considerati. Tale 

risultato è stato ottenuto con l’esecuzione di interventi che hanno comportato un aumento 

sia di rigidezza che di resistenza, quali: 
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̶ Realizzazione di setti in c.a. con relativa fondazione 
̶ Ringrosso di sezione di alcuni pilastri 
̶ Rinforzo dei nodi con il sistema CAM® 
̶ Rinforzo di elementi in calcestruzzo armato (travi e pilastri) a flessione e a taglio, con 

fibre di carbonio ad alta resistenza con elevato modulo elastico tipo MapeWrap C UNI-
AX HM 600. 

In particolare si è prestato attenzione ad eliminare tutti i meccanismi di collasso di tipo 

fragile privilegiando un comportamento duttile, corrispondente alla formazione di 

cerniere plastiche, che sia diffuso il più possibile omogeneamente sulla struttura, 

escludendo meccanismi di collasso locali. La realizzazione delle nuove pareti disposte 

nelle due direzioni (x e y) con distribuzione tale da migliorare la dinamica globale della 

struttura, nonché l’aumento di sezione di alcuni pilastri, oltre a garantire anche una più 

corretta ridistribuzione degli sforzi tra gli elementi sismo-resistenti verticali, ha consentito 

di ridurre gli spostamenti e, quindi, il rispetto delle verifiche allo stato limite di esercizio. 

Inoltre, per ogni parete in c.a. è stata realizzata una piastra di fondazione che va ad 

inglobare, e di fatto a collegare, i relativi plinti esistenti. Invece, il rinforzo dei nodi (con 

sistema CAM) e degli elementi strutturali a taglio (con fibre di carbonio FRP) ha consentito 

di incrementare i limiti di capacità resistente e di spostamento evidenziati in fase di 

valutazione della sicurezza ante operam, quindi è stata stabilita una sorta di gerarchia di 

resistenza tale da ottenere un comportamento duttile dell’intero sistema strutturale. 

Infatti, i moltiplicatori e gli indicatori sismici che si sono ottenuti, a valle degli interventi 

di adeguamento, sono in ordine crescente da quello di crisi per flessione, di rottura a taglio 

ed infine di rottura dei nodi. 

 Per la realizzazione dei nuovi elementi in c.a., necessari per l’adeguamento strutturale 

dell’edificio si prevede l’utilizzo di calcestruzzo C28/35, il magrone è costituito da 

calcestruzzo classe C12/15, acciaio del tipo B450C. Invece, per gli interventi locali di 

rinforzo dei nodi, si prevede il sistema CAM®, mentre per il rinforzo di elementi in 

calcestruzzo armato, a flessione, a pressoflessione ed a taglio, si sono utilizzate fibre di 

carbonio ad alta resistenza con elevato modulo elastico tipo MapeWrap C UNI-AX HM 

600. 

 Per la modellazione, lo schema utilizzato è quello di sistema unidirezionale costituito da 

un insieme di elementi monodimensionali (travi e pilastri), mentre la fondazione, 

costituita da plinti rastremati, viene modellata su suolo elastico alla Winkler; inoltre gli 

impalcati orizzontali vengono considerati planimetricamente indeformabili (modello di 

impalcato rigido). 

 Il calcolo viene condotto secondo i metodi e le indicazioni della Scienza e Tecnica delle 

Costruzioni. L’analisi strutturale eseguita si basa su metodi elastici (analisi elastica 
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globale). Il metodo per le verifiche degli elementi e delle sezioni è il “Metodo 

Semiprobabilistico agli Stati Limite” secondo quanto previsto nel cap. 2 del D.M. 

Infrastrutture del 17.01.2018. 

 Per ciò concerne le verifiche di resistenza delle varie sezioni, esse sono state effettuate 

seguendo le procedure: 

a) analisi dei carichi verticali del tipo permanente ed accidentale; 

b) calcolo delle forze orizzontali dovute all’azione sismica seguendo il procedimento 

dell’analisi dinamica; 

c) controllo degli spostamenti di interpiano in termini di contenimento del danno agli 

elementi non strutturali; 

d) progetto delle sezioni resistenti; 

e) risoluzione degli schemi statici per le condizioni più sfavorevoli; 

f) verifica di resistenza delle sezioni caratteristiche in c.a. ed in acciaio con relative 

giunzioni. 

 Le sollecitazioni indotte dall’azione sismica da utilizzare per le verifiche degli elementi 

esistenti elementi/meccanismi, sia duttili che fragili, sono quelli derivanti dall’analisi 

strutturale. Le verifiche degli elementi “duttili” vengono eseguite confrontando gli effetti 

indotti dalle azioni sismiche, ridotta del fattore di struttura q=2,25, siano inferiori alla 

corrispondente resistenza; mentre le verifiche degli elementi “fragili” vengono eseguite 

confrontando gli effetti indotti dalle azioni sismiche ridotte di q= 1,5 siano inferiori alla 

corrispondente resistenza. Per i nuovi elementi da realizzare si è applicato quanto previsto 

dal D.M. 17 gennaio 2018 in termini di gerarchia delle resistenze.  

Per le veri1fiche in esercizio, oltre al danno, si è fatto riferimento anche allo stato limite di 

operatività i cui valori de rispettare sono riportati nella seguente tabella: 

 
Spostamento relativo 
dr per lo stato limite 
di danno 

Spostamento relativo 
dr per lo stato limite di 
operatività 

Tamponamenti collegati rigidamente alla struttura 
che interferiscono con la deformabilità della stessa. 

qdr < 0.005h* 

2/3 di quello per lo 
stato limite di danno  

Tamponamenti progettati in modo da non subire 
danni a seguito di spostamenti di interpiano dr, per 
effetto della loro deformabilità intrinseca ovvero dei 
collegamenti alla struttura. 

qdr < drp < 0.01h 

 

È stato, inoltre, eseguito un controllo per gli effetti delle azioni da vento che risultano molto 

minori rispetto alle azioni sismiche, sia in termini di sollecitazioni che di deformazioni, 

pertanto nel seguito si farà pertanto riferimento alle sole azioni sismiche, essendo le azioni da 

vento trascurabili. 
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1.3. Normativa di riferimento 

La costruzione in oggetto ricade in zona sismica pertanto tutte le analisi numeriche svolte 

per il calcolo e le verifiche dei vari elementi strutturali costituenti la stessa, sono state 

effettuate in accordo alla normativa vigente ed in particolare: 

 Legge 5 novembre 1971 n. 1086 (G. U. 21 dicembre 1971 n. 321) 

Norme per la disciplina delle opere di conglomerato cementizio armato, normale e precompresso 

ed a struttura metallica 

 Legge 2 febbraio 1974 n. 64 (G. U. 21 marzo 1974 n. 76) 

Provvedimenti per le costruzioni con particolari prescrizioni per le zone sismiche 

 L.R. Campania N. 9/83 e ss.mm.ii. 

Norme per l'esercizio delle funzioni regionali in materia di difesa del territorio dal rischio sismico. 

 Nuove Norme Tecniche per le Costruzioni  

Decreto Ministeriale Infrastrutture 14 gennaio 2008, pubblicato su S.O.n.30 alla G.U. del 4 Febbraio 

2008, n.29  

 Circolare 02 febbraio 2009 n°617/C.S.L.L.PP. 

Pubblicata su S.O.n°27 alla G.U. del 26 Febbraio 2009, n.47 

 Aggiornamento delle «Norme Tecniche per le Costruzioni» 

Decreto Ministeriale Infrastrutture 17 gennaio 2018, pubblicato su Supplemento ordinario alla 

“Gazzetta Ufficiale n. 42 del 20 febbraio 2018 - Serie generale. 

 Eurocodice 2 - 2006 

Progetto di strutture in calcestruzzo. Parte 1: Principi generali e regole per edifici. 

 Eurocodice 8 - 2005 

Progettazione delle strutture per la resistenza sismica. 

 Decreto Presidente della Repubblica n°380 del 06 giugno 2001 

Testo unico delle disposizioni legislative e regolamentari in materia edilizia. 

 UNI EN 206-1 (norma europea) 

Calcestruzzo - Parte 1: Specificazione, prestazione, produzione e conformità. 

 UNI – 11104 (norma italiana) 

Calcestruzzo - Parte 1: Specificazione, prestazione, produzione e conformità - Istruzioni 

complementari per l'applicazione della UNI EN 206-1. 

 CONSIGLIO SUPERIORE DEI LAVORI PUBBLICI 

Pericolosità sismica e Criteri generali per la classificazione sismica del territorio nazionale. Allegato 

al voto n. 36 del 27.07.2007. 
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2. PROCEDURA PER LA DEFINIZIONE DELLA STRUTTURA NELLA 

SITUAZIONE ESISTENTE 

       

2.1. Analisi della documentazione disponibile 

L’edificio in oggetto è stato realizzato successivamente al 1960, attualmente risulta destinato a 

scuola materna “San Filippo Neri” ed è costituito da una struttura portante del tipo intelaiata in 

c.a., secondo uno schema unidirezionale, composta da elementi orizzontali (travi) e verticali 

(pilastri) e gli orizzontamenti sono costituiti da solai in latero-cemento del tipo prefabbricati a 

travetti precompressi. 

Non disponendo degli elaborati progettuali dell’epoca, i dettagli costruttivi sono stati ricavati 

mediante un progetto simulato eseguito secondo le normative e la pratica costruttiva 

dell’epoca della costruzione, pertanto è stata effettuata un limitata verifica in sito delle 

armature e dei collegamenti presenti negli elementi strutturali più importanti, secondo le 

percentuali stabilite dalla norma, ovvero almeno il 15% degli elementi principali. 

Per quanto riguarda la geometria della struttura, si è proceduto ad un rilievo di dettaglio. 

Non avendo disponibile né la relazione a struttura ultimata e né il certificato di collaudo della 

struttura, per la resistenza dei materiali, sono stati utilizzati i valori della pratica costruttiva 

dell’epoca, convalidati da limitate verifiche in sito. Nel caso specifico si è provveduto a 

prelevare un provino di calcestruzzo ed un campione di armatura per piano, riferito a 300 mq, 

per ogni tipo di elemento primario, trave e pilastro. 

Gli elementi ed i dati utili per la redazione della presente valutazione della sicurezza della 

struttura sono stati individuati attraverso opportuni sopralluoghi, nonché dalle condizioni di 

manutenzione della struttura e dalle risultanze delle prove specialistiche condotte.  

Sono state, altresì, ricavate le informazioni storiche sulla nascita del progetto all’epoca della 

sua realizzazione presso gli uffici del Comune di Lauro per individuare le normative vigenti 

all’epoca. È stata effettuata, in tal modo, una accurata fase di raccolta dati, informazioni e 

prove, le cui fasi operative salienti hanno, quindi, previsto: 

d) acquisizione di notizie necessarie per la ricostruzione storico–strutturale dell’edificio; 

e) rilievi architettonici e strutturali di dettaglio in loco; 

f) realizzazione di saggi, prove specialistiche ed indagini sui materiali costituenti le 

strutture e sul terreno di fondazione ed indagini di carattere geologico e geotecnico. 

Le informazioni raccolte in questa fase hanno consentito la ricostruzione dei meccanismi 

resistenti che compongono la struttura, sia nei confronti dei carichi statici che dinamici, le 

dimensioni e la tipologia degli elementi strutturali, dimensioni di travi, pilastri e tipologia 
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dei solai con indicazione dell’orditura, ecc..  

Si sono, dunque, determinate le informazioni e caratteristiche necessarie, propedeutiche alla 

valutazione della sicurezza ed alla progettazione degli interventi di adeguamento sismico 

della struttura, raggiungendo un livello di conoscenza limitato della struttura (LC1) a cui 

corrisponde un fattore di confidenza FC = 1,35. 

 

 

2.2. Rilievo della struttura esistente 

2.1.1 Stato di degrado della struttura 

L’edificio esistente, come già accennato, si compone da telai unidirezionali in c.a. che 

costituiscono la struttura portante e da alcune pareti in muratura di tamponamento al piano 

seminterrato a cui non si è attribuita alcuna funzione strutturale. 

Dall’esame visivo non appaiono danni agli elementi strutturali; sono presenti tompagni e 

tramezzi (parti non strutturali) anch’essi privi di ogni danneggiamento visivo. Inoltre il 

cemento presenta un buon stato di conservazione e non vi sono espulsioni di copriferro.  

 

2.1.2 Tipologia delle fondazioni 

La fondazione risulta costituita da plinti rastremati, dalle dimensioni in pianta 200x200x50 

cm, con sovrastante dado dalla forma tronco-conica di 80x80x50, quindi l’altezza totale è di 

100 cm. 

 

2.1.3 Pilastri 

I pilastri che costituiscono la struttura sono 23 di cui solo 10 proseguono fino al terzo 

impalcato. Essi hanno sezioni varie, che vanno dalla minima 30x30 cm a quella massima 

30x70 cm. Per i pilastri, oltre al rilievo geometrico, si è proceduto a saggi facendo demolire il 

copriferro ed a rilevare le armature presenti. I ferri longitudinali riscontrati hanno diametro 

10,  14,  16,  18 mentre quelli a taglio 6/20. 

 

2.1.4 Travi 

Per le travi, oltre al rilievo geometrico, si è proceduto ai saggi facendo demolire una parte di 

copriferro in corrispondenza degli appoggi ed in mezzeria delle travi, per ricavare 

l’armatura.  Anche le travi hanno sezioni sostanzialmente molto diverse, sia quelle emergenti 

– sezioni da 30x40 cm a 30x70 cm – che quelle a spessore di solai aventi sezioni da 30x22 cm 
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a 60x22 cm. I ferri longitudinali riscontrati hanno diametro 10,  14,  16,  18 mentre quelli 

a taglio 6/20. 

2.1.5 Solai 

I solai, che costituiscono gli orizzontamenti, sono in latero cementizio del tipo prefabbricato 

con travetti precompressi con spessore di 22 cm (18+4); le nervature (travetti) hanno base pari 

a 12 cm e sono disposti ad un interasse di 50 cm 

 

 

2.3. Descrizioni delle indagini in sito per la caratterizzazione dei 

materiali 

̶ n°8 carotaggi su elementi in cls, nello specifico: 

Sigla provino Riferimento Strutturale 

C1 Pilastro Piano Seminterrato 

C2 Trave Piano Seminterrato 

C3 Pilastro Piano Rialzato 

C4 Trave Piano Primo 

C5 Pilastro Piano Primo 

C6 Pilastro Piano Rialzato 

C7 Trave Piano Rialzato 

C8 Trave Piano Rialzato 

 

̶ n°7 prelievi di barra da elementi in c.a., nel dettaglio: 

Sigla provino Riferimento Strutturale Diametro (mm) 

PB1 Trave Piano Seminterrato 10 

Per la caratterizzazione delle proprietà meccaniche del calcestruzzo (cls) e dell’acciaio per c.a. 

sono state eseguite delle prove dal laboratorio “PLP group s.r.l.” con sede legale in Baronissi 

(SA) alla Via Cutinelli n°121/C e laboratorio in Montoro (AV) alla Via Provinciale Turci n°9 - 

Area P.I.P., autorizzato ai sensi della Legge 1086/71.  

Sono state eseguite prove di caratterizzazione della resistenza meccanica del cls attraverso il 

prelievo di carote e successiva rottura in laboratorio e prove di trazione sulle barre di armatura, 

prove sclerometriche, pacometriche e di carbonatazione; l’indagine termografica è stata utile 

per la definizione delle strutture. Le prove distruttive sono state in numero limitato e 

relativamente al piano seminterrato, rialzato e primo; dal punto di vista strutturale i primi due 

livelli si estendono per poco meno di 300,00 mq a lordo dei pilastri, mentre il terzo livello 

misura, pressappoco, 90,00 mq. 

Le attività eseguite in sito sono: 



 

14 

PB2 Pilastro Piano Rialzato 16 

PB3 Pilastro Piano Rialzato 18 

PB4 Pilastro Piano Primo 14 

PB5 Trave Piano Primo 10 

PB6 Trave Piano Rialzato 18 

PB7 Trave Piano Rialzato 16 

 

̶ n°11 indagini pacometriche su elementi in c.a.; 

̶ n°5 prove di carbonatazione su carote in cls; 

̶ n°3 prove di durezza su barre di armatura per c.a.. 

̶ n° 3 prelievi di barre in acciaio. 

Per ogni altro riferimento più in dettaglio si rimanda alla relazione di indagini strutturali 

redatta dal laboratorio di prove incaricato. 

I risultati delle resistenze delle carote misurare su provini, secondo quanto riportato nella 

norma UNI-EN 12504-1) sono stati convertiti in resistenza cubica (valore medio) utilizzando 

le seguenti correlazioni.                                                             














h

d

R
R car

m

5.1
83.0

21.1
1,

 













h

d

R
R car

m

5.1

5.22,

 

dadiadlcarMasim FFFFfR  /,  

dmcdiadlcarACIm FFFFfR  /,  

In tabella vengono riportati i valori delle carote prelevate (denominate C1, C2, C3, C4, C5, C5, 

C6, C7, C8), le dimensioni geometriche, il peso e la resistenza di calcolo determinata con le 

formulazioni di cui sopra. 

Sigla 

provino 

Altezza 

h (mm) 

Diam. 

d (mm) 

RcarotA 

 (N/mm2) 
Rm,1 

(N/mm2) 
Rm,2 

(N/mm2) 
Rm,MASI 

(N/mm2) 
Rm,ACI 

(N/mm2) 
Rm 

(N/mm2) 

C1 75 120 35,47 44,20 41,70 44,50 44,20 43,70 

C2 75 85 19,00 21,10 19,90 23,80 25,9 22,70 

C3 75 127 19,76 25,10 23,63 24,77 26,90 25,10 

C4 94 123 26,63 31,20 29,40 33,38 33,20 31,80 

C5 94 127 21,90 25,90 24,44 27,46 27,30 26,30 

C6 94 100 20,34 22,70 21,37 26,20 26,00 24,10 

C7 94 115 18,86 21,60 20,35 23,60 25,70 22,80 

C8 94 141 23,35 28,60 26,94 29,30 29,10 28,50 
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Escludendo il valore del provino C1, in quanto non risulta coerente con i valori degli altri 

provini, la resistenza media della media 25,88 N/mmq, pertanto si è optato, 

conservativamente, di utilizzare per la verifica una resistenza pari a 25,00 N/mmq, per tutti 

gli elementi strutturali esistenti.  

Sono state estratte campioni di barra d’armatura di diametro e.  

Sigla 

provino 

Diametro 

(mm) 

Area (mmq) Tens. Snervam. 

Fy (N/mmq) 

Tens. di Rott. 

Ft (N/mmq) 

Allungam 

Agt (%) 

PB1 10 78,23 406,80 615,80 24,50 

PB2 16 200,81 319,50 511,50 27,50 

PB3 18 255,03 291,00 475,30 28,90 

PB4 14 154,16 315,30 495,20 26,60 

PB5 10 78,38 419,10 638,10 24,40 

PB6 18 254,47 294,80 437,50 20,50 

PB7 16 200,56 267,10 425,20 25,40 

 

Trattasi di barre lisce, con tensione di snervamento media di 330,51 MPa e tensione media di 

rottura 514,08 MPa,  per cui l’acciaio, visto il periodo di costruzione dell’opera, è classificabile 

quale Aq50 . 

 

 

2.4. Valutazione del livello di conoscenza e fattore di confidenza 

Come prescritto nell’appendice a capitolo 8, punto C8A.1.B, sono stati effettuati delle indagini 

tali da acquisire un livello di conoscenza LC1 e quindi nelle condizioni da poter considerare 

un fattore di confidenza F.C.=1,35.  

La geometria strutturale è stata rilevata in loco e per i dettagli costruttivi si è proceduto a 

demolire il copriferro su alcuni pilastri e delle travi rilevando le armature.  

Circa le proprietà dei materiali, sono state eseguite limitate prove in sito. I valori ottenuti dalle 

prove vengono utilizzati come valori medi e, risultando in taluni casi leggermente maggiori 

di quelli utilizzati nella pratica dell’epoca, si è utilizzato il valore minore. 
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3. RELAZIONE SUI MATERIALI 

 

3.1. Ipotesi di base 

Il metodo di calcolo per le verifiche risulta essere il “Metodo Semiprobabilistico agli 

Stati Limite”. 

Per la valutazione della resistenza ultima delle sezioni (sforzo normale e flessione 

retta/composta) si assumono le seguenti ipotesi di base (punto 4.1.2.1.2.1 del D.M. 

Infrastrutture del 17/01/2018): 

- Conservazione delle sezioni piane; 

- Perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo; 

- Resistenza a trazione del calcestruzzo nulla (tranne che per le verifiche allo stato 

limite di esercizio di fessurazione e deformazione); 

- Rottura del calcestruzzo determinata dal raggiungimento della sua capacità 

deformativa ultima a compressione; 

- Rottura dell’armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacità 

deformativa ultima. 

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura sono dedotte a partire dalle deformazioni, 

utilizzando i rispettivi diagrammi tensione-deformazione. 

 

3.2. Diagrammi di calcolo tensione deformazione 

3.2.1 Calcestruzzo  

Per il calcestruzzo è stato adottato il diagramma di calcolo tensione-deformazione 

schematizzato con il modello parabola-rettangolo (punto 4.1.2.1.2.2 del D.M. Infrastrutture del 

17/01/2018). In particolare, utilizzandosi nel caso in esame una classe di resistenza inferiore a 

C50/60 si può porre che il vertice alla parabola ha ascissa %2,02 c , l’estremità del 

segmento ha ascissa %35,0cu . 
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Per sezioni o parti di sezioni soggette a distribuzioni di tensione di compressione 

approssimativamente uniformi, si assume per la deformazione ultima a rottura il valore 2c

anziché cu  

Le resistenze di calcolo fd sono state valutate mediante l’espressione: 

m

k
d

f
f


  

assumendo per il coefficiente m i valori di seguito riportati: 

Stati limite Acciaio s Calcestruzzo c 

Ultimi 

Esercizio 

1.15 

1.00 

- 1.5 per c.a. e c.a. con precompressione parziale. 

- 1.00 

 

Per elementi piani come solette o pareti che abbiano spessori inferiori a 5 cm, la resistenza di 

calcolo a compressione va ridotta a 0,80 fcd. 

In particolare, la resistenza di calcolo del calcestruzzo fcd risulta pari a: 

C

ckcc

cd

f
f




  

Per strutture o parti strutturali sottoposte a presso-flessione con prevalenza di sforzo normale 

esposte in ambienti poco o moderatamente aggressivo si adottano le seguenti limitazioni: 

 Per combinazione rara: 0,60 fck 

 Per combinazione quasi permanente 0,45 fck 

Per tenere conto della riduzione di resistenza dovuta a carichi di lunga durata, si assume il 

coefficiente 85.0cc . 

 

3.2.2 Acciaio per cemento armato 

Per l’acciaio si adotta il legame tensioni-deformazioni schematizzato con un legame elastico-

perfettamente plastico (punto 4.1.2.1.2.3 del D.M. Infrastrutture del 17.01.2018). 

La resistenza di snervamento di calcolo dell’acciaio fsd risulta pari a (punto 4.1.2.1.1.3):  

S

yk

yd

f
f


  

Il valore della deformazione ultima di calcolo: 

ukud  9,0

 

in cui si assume che la deformazione uniforme ultima: 
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  %5,7
kgtuk A  

 

 

3.3. Resistenze di calcolo tensione dei materiali 

3.3.1 Calcestruzzo per gli elementi esistenti 

Il calcestruzzo esistente, si è assunto un calcestruzzo avente Rck = 250 con un livello di 

conoscenza LC1 e con le seguenti resistenze di calcolo:  

Resistenza caratteristica cubica media:      mmqNRck / 23= 25 N/mmq 

Fattore di Confidenza (LC1):         FC = 1,35   

Coefficiente di sicurezza:        5,1c  (SLU)  

Coefficiente riduttivo per resistenze di lunga durata:     85,0cc      

Resistenza media caratteristica cilindrica:                   mmqNRf ckck / 09,192383,083,0  = 20,75 N/mm1 

Resistenza media di calcolo a meccanismi fragili:    mmqN
FC

f
f

c

cmcc
cmd /01.12

*








 = 8,71 N/mmq 

Resistenza media di calcolo a meccanismi duttili:    mmqN
Fc

f
f cmcc
cmdf /709.8





= 15,37 N/mmq 

Modulo elastico medio       
mmqN

f
E cm

cm /26709
10

22000

3.0











 = 30200 N/mmq 

 

3.3.2 Calcestruzzo per gli elementi nuovi 

Si prevede l’utilizzo di calcestruzzo di classe C28/35 con le seguenti resistenze di calcolo: 

Calcestruzzo C28/35 per gli elementi strutturali in c.a. gettati in opera. 

Resistenza caratteristica cubica:     Rck = 35 N/mmq 

Coefficiente di sicurezza:          5,1c  (SLU)  

Coefficiente riduttivo per resistenze di lunga durata:    85,0cc      

Resistenza caratteristica cilindrica:           fck = 0,83  Rck = 0,83  35 = 29,05 N/mmq 
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Resistenza di calcolo a compressione:                               fcd = (cc  fck )/c   =16,46 N/mmq 

Valore medio della resistenza cilindrica:                        fcm = fck + 8 = 37,05 N/mmq 

Resistenza media a trazione semplice:                                 mmqNff ckctm / 56,230,0 3 2   2,83 N/mmq 

Resistenza a trazione per flessione:                        mmqNff ctmcfm /07,32,1  3,40 N/mmq 

Valore caratteristico a trazione frattili del 5%:                    mmqNff ctmctk /79,17,0  1,98 N/mmq 

Resistenza tangenziale caratteristica di aderenza:             mmqNff ctkbk /03,425,2    4,46 N/mmq 

=1 per barre di diametro ≤32 mm 

Resistenza tangenziale di calcolo:                       mmqN
f

f
c

bk
bd /69,2


2,97 N/mmq 

Modulo elastico medio:              mmqN
f

E cm
cm /31447

10
22000

3.0









 32.558,11 N/mmq 

 

3.3.3        Acciaio esistente 

L’acciaio per le strutture esistenti risulta del tipo Aq50 con le seguenti resistenze di calcolo: 

Coefficiente di sicurezz (SLU)                   
15.1s    

Fattore di confidenza (LC1)     FC = 1,35 

Tensione nominale di snervamento    fyk = 270 N/mmq 

Tensione nominale di rottura     ftk = 500 N/mmq  

Resistenza di calcolo dell’ acciaio meccanismi duttili  
mmqN

FC

f
f k

sd / 77.277
 200 N/mmq 

Resistenza di calcolo dell’acciaio meccanismi fragili             

mmqN
FC

f
f

s

k
sdf /54.241





 322,06 N/mmq 

Modulo Elastico (o di Young):    Es = 206.000 N/mmq 

Modulo di Elasticità Tangenziale:    G = 784.000 N/mmq 

 

3.3.4 Acciaio in barre nuovo 

Si prevede l’utilizzo di acciaio di classe B450C con le seguenti resistenze di calcolo: 

Acciaio Classe B450C 

Coefficiente di sicurezza:       15,1s    (SLU) 

Tensione nominale di snervamento:     mmqNf nomy / 450,   
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Tensione nominale di rottura:     mmqNf nomt / 540,   

Tensione caratteristica di snervamento:     
nomyyk ff   

Tensione caratteristica di rottura:     
nomttk ff   

Resistenza di calcolo dell’ acciaio:    mmqN
f

f
s

nomy

yd / 391
,




 

Sovraresistenza del materiale:                       35,115,1 















ky

t

f

f
;  25,1















k
y

y

nom
f

f
 

Valore caratteristico dell’allungamento al massimo sforzo (frattile10%): 

          %50,7
kgtA  

                
kgtud A 9,0  

Modulo Elastico (o di Young):               mmqNEs /000.206  

Quindi si devono rispettare i requisiti indicati nella tabella che segue, in modo tale da garantire 

un’adeguata duttilità a livello di materiale: 

 

 

3.3.5 Acciaio da carpenteria nuovo 

Per gli interventi di adeguamento con il metodo CAM, è previsto l’utilizzo di acciaio di classe 

S275 per i profili ad “L” con le seguenti resistenze di calcolo: 

Coefficiente di sicurezza sezioni di classe 1-2-3-4:         05,1s  (SLU) 

Tensione nominale di snervamento:               mmqNf nomy /275,   

Tensione nominale di rottura :                mmqNf nomt / 430,   
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Resistenza di calcolo dell’acciaio:            mmqN
f

f
s

nomy

yd / 9,261
,




 

Modulo Elastico (o di Young):    ./206000 mmqNEs   

Invece, per quanto riguarda le caratteristiche delle reggette sono le seguenti: 

fyk=900 N/mm2  

ftk=950 N/mm2  

Mb= 1,25  

Mw=1,25  

Mo=1,05  

M1=1,05  

M2=1,25  

 

3.3.6 Fibre di carbonio 

Come interventi di adeguamento strutturale a flessione, a pressoflessione ed a taglio sugli 

elementi in calcestruzzo esistenti, si sono utilizzate fibre di carbonio ad alta resistenza con 

elevato modulo elastico tipo MapeWrap C UNI-AX HM 600, aventi le seguenti caratteristiche: 

Modulo elastico a trazione E = 390.000 N/mmq 

Fy =4410 N/mm 

Allungamento a rottura: 1,1% 

 

 

3.4. Prescrizione sul calcestruzzo a prestazione garantita 

Come previsto dalle linee guida sul calcestruzzo preconfezionato e dalla norma UNI EN 206-1 

(in Europa) e UNI 11104 (in Italia), si richiede un calcestruzzo a prestazione garantita, in cui le 

prestazioni sono garantite dal produttore che se ne assume la responsabilità fino alla bocca di 

scarico della betoniera. Per tale calcestruzzo vengono forniti i seguenti requisiti di base 

conformi alla norma UNI EN 206-1, UNI 11104 e paragrafo 11.2.1 delle NTC 2018:  

- Resistenza minima a compressione 

- Classe di esposizione ambientale 

- Classe di consistenza (valore di Slump) 

- Diametro massimo nominale dell’aggregato 

Per la scelta del diametro massimo degli inerti si utilizza il minore delle seguenti limitazioni: 

- Dmax < 3/4 del copriferro 

- Dmax < interferro - 5 mm 
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- Dmax < 1/4 della sezione minima dell'elemento strutturale 

 

3.4.1 Resistenza caratteristica 

La classe di resistenza degli elementi viene stabilita in base alle esigenze strutturali, in funzione 

delle azioni agenti su di essa ed in funzione del requisito minimo imposto dalla prescrizione 

della durabilità e classe di esposizione prevista nella norma UNI EN 206-1 (in Europa) e UNI 

11104 (in Italia). 

 

3.4.2 Classe di esposizione delle nuove strutture in c.a. 

Date le caratteristiche d’uso previste per la struttura in oggetto e tenuto conto della sua 

ubicazione, a quota circa 187,00 m s.l.m. e lontana dal mare, tra le probabili cause che 

interessano il degrado del calcestruzzo, si considera il degrado inteso come aggressione da 

anidrite carbonica, quindi XC, ovvero corrosione delle armature promossa dalla 

carbonatazione.  

Stante alla destinazione d’uso dell’edificio, per i nuovi interventi in c.a. per adeguare la 

struttura, è stata individuata la seguente classe di esposizione ambientale: 

- classe di esposizione XC3 (umidità moderata); 

con i seguenti requisiti minimi del calcestruzzo per ciascuna classe di esposizione: 

CLASSE DI 
ESPOSIZIONE 

MASSIMO 
 A/C 

CLASSE DI 
RESISTENZA MINIMA 

DOSAGGIO MINIMO 
 DI CEMENTO (kg/m3) 

XC3 0,55 C (28/35) 320 
 

Valori limite per il calcestruzzo in classe XC secondo il prospetto 4 della UNI 11104 – 

 

 

3.4.3 Classe di consistenza del calcestruzzo nuovo 

La classe di consistenza rappresenta un indice della lavorabilità del calcestruzzo, cioè la 

capacità del calcestruzzo di lasciarsi introdurre e stendere nella cassaforma, di avvolgere le 

barre di armatura, di riempire l’interno della forma e di espellere l’eccesso di aria inglobata 

durante la fase di vibrazione. La lavorabilità è una proprietà del calcestruzzo fresco che 

diminuisce col procedere delle reazioni di idratazione del cemento. È pertanto necessario che 

l’impasto possegga la lavorabilità non solo al momento della confezione, ma soprattutto al 

momento della sua posa in opera. 

Per ogni elemento strutturale occorre prescrivere la classe di consistenza appropriata, in 

funzione della densità dei ferri di armatura, della geometria e della dimensione dell’elemento 
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strutturale, della metodologia di getto. In genere si consiglia la classe di consistenza S3 per 

strutture di copertura a falde; S4 per pilastri, impalcati e fondazioni.  

In entrambi i casi si richiede il mantenimento della lavorabilità: ovvero il tempo, misurato dalla 

fine del carico dell’autobetoniera, nel quale il calcestruzzo deve mantenere la consistenza 

richiesta e riportata in bolla, fino allo scarico in cantiere. Se l’intervallo di tempo che intercorre 

fra confezione e getto non è breve, e soprattutto se la temperatura ambiente è elevata, la 

lavorabilità iniziale deve essere maggiore di quella richiesta per la posa in opera.  

Inoltre è tassativamente vietata l’aggiunta di acqua in cantiere. Nella tabella che segue si 

riportano i valori di abbassamento al cono di Abrams per le varie classi di consistenza.  

Per il caso in esame si prescrive l’utilizzo di un calcestruzzo avente classe di consistenza S4: 
 

CLASSE ABBASSAMENTO DEL CONO 

S1 

S2 

S3 

S4 

S5 

10 ÷ 40 mm 

50 ÷ 90 mm 

100 ÷ 150 mm 

160 ÷ 210 mm 

> 220 mm 

 

3.4.4 Calcolo del copriferro per le nuove strutture 

Le Norme Tecniche per le Costruzioni (D.M. 17.01.2018) introducono nei principi fondamentali 

l’importanza dello studio dell’ambiente con le relative aggressioni sulle opere in calcestruzzo 

armato, al fine di garantire il raggiungimento della vita nominale prevista. Per “vita nominale” 

si intende il tempo durante il quale le strutture e/o i materiali conservano le loro prestazioni 

iniziali mantenendo il livello di sicurezza e di efficienza funzionale di progetto, per qualsiasi 

azione e condizione ambientale prevista (eccetto che per il periodo di riferimento per l’azioni 

sismiche §2.4.3. NTC DM 17.01.2018). In questa ottica viene ricalcato il concetto di durabilità, 

vale a dire la capacità di conservazione delle caratteristiche fisico-meccaniche delle strutture 

per tutta la vita di servizio prevista in progetto senza dover far ricorso a interventi di 

manutenzione straordinaria. Tale obiettivo viene raggiunto anche attraverso una prescrizione 

corretta delle regole di maturazione, una cadenza temporale dei necessari monitoraggi sulle 

opere, o su particolari di esse, e azioni manutentive preventive. 

Per garantire un’adeguata durabilità alle strutture in calcestruzzo armato, in relazione alle 

diverse classi di esposizione ambientale, si procede al calcolo del copriferro. Le caratteristiche 

del calcestruzzo dettate dalla norma valgono soltanto se il copriferro è valutato correttamente 

in fase progettuale e, ovviamente, garantito in fase esecutiva. 

L’EC2 definisce COPRIFERRO NOMINALE (cnom) la distanza tra la superficie dell’armatura 

più esterna e la faccia del calcestruzzo più prossima.  
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Il cnom, è così definito:  

cnom [mm] = cmin + Δc = max (cmin,b; cmin,dur; cmin,fuoco) + 10 

dove: 

- cmin = copriferro minimo per soddisfare i requisiti di aderenza, durabilità ed eventuale 

resistenza al fuoco; esso corrisponderà al maggiore dei tre valori; 

- Δc = tolleranza di posizionamento delle armature, pari a 10 mm; 

- cmin,b = Ø mm55nb  = copriferro minimo per garantire l’aderenza, pari al diametro per 

il numero di barre nel caso di eventuali gruppi di barre; 

- cmin,b = Ø diametro della barra per armature singole (nb = 1) 

- cmin,fuoco = garantisce la resistenza all’incendio (gli spessori sono riportati in EN 1992-1-2 e 

nel recente D.M. 16/02/07); 

- cmin,dur = copriferro minimo per garantire la durabilità dell’opera, definito dalle classi di  

            esposizione. 

Nella tabella seguente sono riassunti i valori dei prospetti 4.4N per acciai da armatura ordinari 

dell’EC2, che si riferiscono a strutture con vita utile di 50 e 100 anni. 

CLASSE D’ESPOSIZIONE 
AMBIENTALE 

SPESSORE MINIMO DI COPRIFERRO (cmin,dur) 

VITA UTILE: 50 ANNI VITA UTILE: 100 ANNI 

C.A. C.A.P. C.A. C.A.P. 

XC3 25 25 35 45 
 

Spessori minimi del copriferro secondo i prospetti 4.4N e 4.5N dell’EC 2:2005 

 
Nel caso specifico il calcolo del copriferro viene condotto per i nuovi setti e le relative piastre 

di fondazioni. I primi sono armati con ferri Φ 16/15 verticalmente e Φ 14/20 orizzontalmente, 

mentre le piastre in fondazione con barre Φ16 in entrambe le direzione e con passo 15 cm.  

Il calcestruzzo ha resistenza caratteristica Rck = 35 MPa (C28/35). 

Copriferro richiesto per le armature nelle strutture in c.a. gettate in opera 

Il calcolo del copriferro viene effettuato solo per il ferro di diametro maggiore e che si trova in 

posizione più esposta, ovvero per l’armatura di diametro 16 presente nelle piastre di 

fondazione. 

Dalla tabella 4.4N, in corrispondenza della classe strutturale S4 e della classe ambientale XC3 

e per una vita utile di 50 anni, si ha: cmin,dur = 25 mm.  
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Accoppiando le barre trasversale a gruppi di 2, si ottiene: cmin,b = Ø bn = 16 ∙ 2 =22,63 mm 

cmin = max (cmin,b ; cmin,dur ; 10) = max (22,63; 25; 10) = 25,00 mm.  

Non prevedendo controlli di qualità che comprendano la misura dei copriferri, si assume: 

Δcdev= 10 mm.  

Il copriferro nominale minimo da adottare, è pertanto pari: 

cnom = cmin + Δcdev= 25,00 + 10 = 35,00 mm da calcolo → 40 mm da grafici esecutivi.  

 

Si ricorda che il valore del copriferro è misurato dal filo esterno delle staffe, per cui se verranno 

utilizzati distanziatori fissati alle barre longitudinali occorrerà sommare al valore fornito anche 

il diametro delle staffe ed il raggio della relativa barra. 

 

3.4.5 Diametro massimo degli aggregati 

Per la scelta del diametro massimo degli inerti si utilizza il minore delle seguenti limitazioni: 

1) Dmax < 3/4 del copriferro; 

2) Dmax < interferro - 5 mm; 

3) Dmax < 1/4 della sezione minima dell’elemento strutturale. 

Per le strutture in c.a. gettate in opera: 

1) Copriferro: 50 mm → Dmax < (50x3/4) = 37,50 mm; 

2) Interferro: 134 mm → Dmax < (134 – 5) = 129 mm; 

3) Sezione minima dell’elemento strutturale: 300 mm → Dmax < (300/4) = 75 mm. 

Pertanto il diametro massimo dell’inerte, per la fondazione, deve essere minore di 37,50 mm. 

 

 

3.5. Controllo di accettazione e maturazione dei provini 

Il Direttore dei Lavori ha l’obbligo di eseguire controlli sistematici in corso d’opera per 

verificare la conformità delle caratteristiche del calcestruzzo messo in opera rispetto a quello 

stabilito dal progetto e sperimentalmente verificato in sede di valutazione preliminare.  

Il controllo di accettazione va eseguito su miscele omogenee e si configura in funzione del 

quantitativo di calcestruzzo. 

Nel caso specifico essendo il quantitativo di miscela inferiore a 100 mc, occorre procedere con 

un controllo di tipo A di cui al § 11.2.5.1 del NTC 2018.  

Il controllo di accettazione è positivo ed il quantitativo di calcestruzzo accettato se risultano 

verificate le disuguaglianze di cui alla Tab. 11.2.I delle NTC 2018 e ss.mm.ii.: 
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CONTROLLO DI ACCETTAZIONE DI TIPO A: 

 Edifici con miscela omogenea compresa tra 100 e 300 m3: 3 prelievi (6 cubetti di 

calcestruzzo), ogni 100 m3 (per 300 m3: 2 cubetti x 3 = 6 cubetti). Per ogni giorno di getto va 

comunque effettuato un prelievo; quindi il numero totale dei prelievi sarà almeno pari al 

numero di giorni in cui sono stati effettuati i getti.  

 Edifici con meno di 100 m3 di miscela omogenea: bastano solo n°3 prelievi (6 cubetti di 

calcestruzzo) e non è obbligatorio il prelievo giornaliero. 

 Edifici con miscela omogenea compresa tra 300 e 1500 m3: un controllo ogni 300 m3 

massimo di miscela (ad esempio per 900 m3 di getto vanno effettuati 3 controlli, ovvero 3 

x 6 = 18 cubetti). Anche in questo caso è obbligatorio il prelievo giornaliero. 

Riassumendo: la Circolare 617 ribadisce che ai fini di un efficace controllo di accettazione di 

Tipo A è necessario che il numero dei campioni da prelevare e provare sia NON INFERIORE 

A SEI (TRE PRELIEVI), ANCHE PER GETTI DI QUANTITÀ INFERIORE A 100 METRI CUBI 

DI MISCELA OMOGENEA. LE PROVE DOVRANNO ESSERE SVOLTE INTORNO AL 

VENTOTTESIMO GIORNO O AL LIMITE CON QUALCHE SETTIMANA DI RITARDO. 

Per il confezionamento dei cubetti si consiglia di procedere al prelievo dopo circa tre metri 

cubi di calcestruzzo scaricati, per una quantità doppia rispetto a quella necessaria (la norma 

raccomanda 1,5 volte superiore). 

Il confezionamento va effettuato sovrapponendo, uno per volta, tre successivi strati di 

materiale, ben costipati. La norma prescrive almeno 25 colpi di quel pestello che si impiega 

durante la prova di abbassamento al cono di Abrahms (UNI EN 12350-2). Come rimedio 

d’emergenza, si trova, all’interno dei cantieri, uno scarto di tondino per armatura con diametro 

16 mm, a bordo arrotondato, per lo scopo descritto. 

E’ consigliabile siglare tali etichette con un pennarello indelebile.  

Occorre lasciare i provini nelle casseforme per almeno 16 h, ma non oltre 3 giorni alla 

temperatura di (20+5)°C e (25±5)°C  nei climi caldi, proteggendoli da urti, vibrazioni e 

disidratazione. Una volta rimossi dalle casseforme, i provini devono essere conservati, fino al 

momento della prova, in acqua a temperatura di (20±2)°C  oppure in ambiente a (20±2)°C ed 

umidità relativa >95%.  

 

 

 

 

Ù 
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4. METODO DI ANALISI E CRITERI DI VERIFICA 
 

4.1. Metodo di Verifica 

Nel presente calcolo gli effetti dell’azione sismica vengono valutati mediante l’analisi lineare 

modale con fattore di struttura q. 

Sotto l’effetto delle azioni sismiche deve essere garantito il rispetto degli SLE ed SLU.  

Per la struttura esistente ai fini delle verifiche di sicurezza, gli elementi strutturali vengono 

distinti in “duttili” e “fragili”.  

La classificazione degli elementi/meccanismi nelle due categorie è la seguente: 

 “duttili”: travi, pilastri e pareti inflesse con o senza sforzo normale 

 “fragili”: meccanismi di taglio in travi, pilastri, pareti e nodi 

Ed in caso di pilastri soggetti a valori elevati dello sforzo normale, va presa in considerazione 

la possibilità di comportamento fragile. 

L’analisi strutturale globale è stata eseguita nel rispetto dei metodi basati sull’elasticità lineare. 

In particolare si è utilizzato il “metodo degli spostamenti” per la risoluzione della struttura.  

Il metodo di calcolo per le verifiche di resistenza è stato condotto seguendo le regole del 

“Metodo Semiprobabilistico agli Stati Limite”. 

Per la verifica di resistenza per tensioni normali (sforzo normale e flessione retta/composta) 

si assumono le seguenti ipotesi di base (punto 4.1.2.1.2.1 del D.M. Infrastrutture del 

17/01/2018): 

- Conservazione delle sezioni piane; 

- Perfetta aderenza tra acciaio e calcestruzzo; 

- Resistenza a trazione del calcestruzzo nulla (tranne che per le verifiche allo stato limite di 

 esercizio di fessurazione e deformazione); 

- Rottura del calcestruzzo determinata dal raggiungimento della sua capacità deformativa  

      ultima a compressione; 

- Rottura dell’armatura tesa determinata dal raggiungimento della sua capacità      

deformativa ultima. 

Le tensioni nel calcestruzzo e nell’armatura sono dedotte a partire dalle deformazioni, 

utilizzando i rispettivi diagrammi tensione-deformazione. 

Le verifiche di sicurezza e prestazioni attese sono state eseguite nel rispetto del D.M. 

Infrastrutture del 17/01/2018 considerando, quindi, i seguenti stati limite: 

- Stati limite ultimi (SLU); 

- Stati limite di esercizio (SLE). 
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4.2. Metodi di Analisi 

Il metodo utilizzato per il presente calcolo strutturale è stato l’analisi lineare dinamica 

descritta al punto 7.3.3.1 del D.M. 2018. La predetta analisi è stata eseguita per un modello 

tridimensionale dell’edificio. In tale analisi sono stati considerati tutti i modi con massa 

partecipante superiore al 5% e comunque un numero di modi la cui massa partecipante totale 

sia superiore all’85%. Per la combinazione degli effetti relativi ai singoli modi è stata utilizzata 

la Combinazione Quadratica Completa (CQC) degli effetti relativi a ciascun modo.  

Tale analisi consiste: 

- nella determinazione dei modi di vibrare della costruzione (analisi modale); 

- nel calcolo degli effetti dell’azione sismica, rappresentata dallo spettro di risposta di 

progetto, per ciascuno dei modi di vibrare individuati; 

- nella combinazione di questi effetti. 

La combinazione CQC è stata eseguita considerando la seguente relazione: 

 

essendo: 

  

dove: 

- n è il numero di modi di vibrazione considerati 

-  è il coefficiente di smorzamento viscoso equivalente espresso in percentuale; 

- ij è il rapporto tra le frequenze di ciascuna coppia i-j di modi di vibrazione. 
 

Nel presente calcolo, sia per la condizione ante operam che post operam, sono stati considerati 

i primi sei modi di vibrare che consentono di raggiungere, in entrambi i casi, una percentuale 

di masse partecipanti > dell’85%. 

Nel caso specifico i valori calcolati di  per ogni orizzontamento risultano minori di 0.1 e 

pertanto  esse possono essere trascurate. 

Secondo quanto previsto al punto C.8.7.2.4 (Analisi statica lineare con fattore q) il fattore di 

comportamento deve essere scelto nel campo fra 1,50 e 3,00 sulla base della regolarità, nonché 

dei tassi di lavoro dei materiali sotto le azioni statiche, nonché della presenza di dettagli 

costruttivi.  

La struttura si presenta non regolare in pianta e non regolarità in altezza.  

In definitiva il valore del coefficiente di comportamento q scelto per la verifica degli elementi 

fragili risulta essere per entrambe le direzioni; 

q = 1,50 
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mentre per la verifica degli elementi duttili risulta essere per entrambe le direzioni: 

q = 2,25 

 

Per le verifiche in esercizio, oltre al danno, si è fatto riferimento anche allo stato limite di 

operatività i cui valori de rispettare sono riportati nella seguente tabella: 

 

Spostamento relativo 

dr per lo stato limite di 

danno 

Spostamento relativo dr 

per lo stato limite di 

operatività 

Tamponamenti collegati rigidamente 

alla struttura che interferiscono con la 

deformabilità della stessa. 
qdr < 0.005h* 

2/3 di quello per lo stato 

limite di danno  

Tamponamenti progettati in modo da 

non subire danni a seguito di 

spostamenti di interpiano dr, per 

effetto della loro deformabilità 

intrinseca ovvero dei collegamenti 

alla struttura. 

qdr < drp < 0.01h 

 
Tutti gli elementi strutturali "duttili" devono soddisfare la condizione che la sollecitazione 

indotta dall'azione sismica ridotta del fattore di comportamento q (pari a 2,25) sia inferiore alla 

corrispondente resistenza. La resistenza degli elementi duttili espressa dal momento resistente 

viene calcolata come riportato nel capitolo 4 del D.M. del 17 gennaio 2018.    

Tutti gli elementi strutturali "fragili" devono soddisfare la condizione che la sollecitazione 

indotta dall'azione sismica ridotta per q=1,50 sia inferiore della corrispondente resistenza. 

La resistenza a taglio viene valutata utilizzando una schematizzazione a traliccio variabile con 

l’inclinazione  dei puntoni di calcestruzzo compresa nel seguente limite 1≤ctg≤2.5. Le 

resistenze dei materiali sono ottenute come media delle prove in sito e da fonti aggiuntive di 

informazioni, divise per il fattore di confidenza funzione del livello di conoscenza e per il 

coefficiente parziale del materiale. 

Per la struttura in elevazione si è scelto di considerare un comportamento dissipativo con gli 

effetti combinati delle azioni sismiche e dei carichi gravitazionali ed accidentali calcolati in 

funzione della tipologia adottata, che nel caso specifico risulta essere struttura a telaio.  

La capacità dissipativa o Classe di Duttilità considerata risulta essere classe di duttilità bassa 

CD”B”. Come previsto al punto 7.2.1 gli elementi strutturali delle fondazioni vengono 

verificate considerando un comportamento strutturale non dissipativo. Nel rispetto del punto 

7.2.5 esse vengono dimensionate sulla base delle sollecitazioni ad esse dalla sovrastruttura ed 

amplificate con un coefficiente Rd=1,1 essendo la sovrastruttura dimensionata in classe di 

duttilità bassa CD”B”.    
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4.3. Programma di Calcolo Impiegato 

Per quanto riguarda il calcolo delle sollecitazioni e le verifiche allo stato limite di esercizio ed 

ultimo condotte per gli elementi in c.a. caratterizzanti le strutture progettate, si è fatto ricorso 

all’ausilio dell’elaboratore elettronico utilizzando il programma di calcolo Sismicad® della 

“Concrete s.r.l.” concesso in uso con regolare licenza. 

Per l’affidabilità del codice di calcolo utilizzato è stata controllata, con attento esame 

preliminare, la documentazione a corredo del software, detto controllo ha consentito di 

valutarne l’affidabilità e soprattutto l’idoneità al caso specifico. La documentazione, fornita 

dal produttore e distributore del software, contiene una esauriente descrizione delle basi 

teoriche e degli algoritmi impiegati, l’individuazione dei campi d’impiego, nonché casi di 

prova interamente risolti e commentati, corredati dei file di input necessari a riprodurre 

l’elaborazione. 

Si è verificata l’affidabilità del codice di calcolo attraverso un numero significativo di casi 

prova in cui i risultati dell’analisi numerica sono stati confrontati con soluzioni teoriche.  

In particolare è possibile reperire la documentazione contenente alcuni dei più significativi 

casi trattati anche dalla Società Concrete s.r.l al seguente link: http://www.concrete.it.  

In fase di elaborazione, il programma comunica molti messaggi circa l’andamento del 

calcolo consentendo l’individuazione di eventuali errori di modellazione, il non rispetto 

delle limitazioni geometriche e di armatura, la presenza di spostamenti o rotazioni abnormi, 

le masse partecipanti, la tipologia sismo-resistente, la presenza di elementi non verificati 

ecc.  Inoltre il codice di calcolo consente di visualizzare e controllare, sia in forma grafica 

che tabulare, la totalità dei dati del modello strutturale, in modo da avere una visione 

consapevole del comportamento corretto del modello strutturale.  

I risultati delle elaborazioni sono stati sottoposti a controlli che ne comprovano 

l’attendibilità. Tale valutazione ha compreso il confronto con i risultati di semplici calcoli, 

eseguiti con metodi tradizionali. Inoltre, sulla base di considerazioni riguardanti gli stati 

tensionali e deformativi determinati, si è valutata la validità delle scelte operate in sede di 

schematizzazione e di modellazione della struttura e delle azioni. Comunque durante la 

verifica del vari elementi strutturali effettuati con il codice di calcolo utilizzato si è 

controllato, mediante calcoli di larga massima eseguiti con metodi tradizionali, (schemi 

statici semplificati) la correttezza dei risultati e la correttezza di applicazione della verifica 

di gerarchia delle resistenze. 

 

http://www.concrete.it/
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4.3.1 Descrizione sintetica del programma utilizzato 

Il programma utilizzato è il SismiCad, versione 12.13. Esso è un programma per il calcolo 

strutturale con modellazione agli elementi finiti (FEM), dotato di un proprio solutore 

tridimensionale. Tale programma consente la progettazione di edifici/strutture schematizzati 

attraverso un modello unico di struttura spaziale composta da elementi monodimensionali e 

bidimensionali con fondazioni poggianti su suolo elastico alla Winkler od elastoplastico, 

oppure su palificate. 

L’analisi strutturale viene effettuata con il metodo degli elementi finiti. Il metodo 

sopraindicato si basa sulla schematizzazione della struttura in elementi connessi solo in 

corrispondenza di un numero prefissato di punti denominati nodi. I nodi sono definiti dalle 

tre coordinate cartesiane in un sistema di riferimento globale. Le incognite del problema 

(nell’ambito del metodo degli spostamenti) sono le componenti di spostamento dei nodi 

riferite al sistema di riferimento globale (traslazioni secondo X, Y, Z, rotazioni attorno X, Y, Z). 

La soluzione del problema si ottiene con un sistema di equazioni algebriche lineari i cui termini 

noti sono costituiti dai carichi agenti sulla struttura.  

L’iter applicato nella definizione dei vari modelli caratterizzanti l’intervento è stato il seguente: 

• Definizione della struttura; 

• Modellazione degli elementi finiti dell’intera struttura; 

• Progettazione interattiva di ciascun elemento strutturale; 

• Produzione delle relazioni specialistiche e dei relativi tabulati di calcolo. 

 

 

4.4. Criteri di progettazione e modellazione della struttura 

La scelta del modello strutturale da utilizzare per valutare il comportamento è sempre 

complessa e dipende in generale dalla sua geometria, dagli elementi non strutturali in esso 

presenti, dai carichi a cui esso è soggetto, dalle fasi di costruzione e dal terreno e dalla tipologia 

della struttura di fondazione.  

La modellazione della struttura viene fatta in modo da rappresentare in maniera adeguata la 

distribuzione di massa e di rigidezza effettiva dell’edificio. Nella definizione del modello, gli 

elementi non strutturali autoportanti vengono rappresentati unicamente in termini di massa. 

Il loro contributo strutturale in termini di rigidezza e resistenza non viene considerato in 

quanto non altera in modo significativo il comportamento del modello. 

Per tenere conto delle eventuali incertezze della localizzazione delle masse, in aggiunta 

all’eccentricità effettiva, è stata considerata, in forza di quanto prescritto al punto 7.2.6 del D.M. 

17/01/2018, un’eccentricità accidentale ei. L’eccentricità accidentale in ogni direzione è 
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considerata pari a 0,05 volte la dimensione dell’edificio misurata perpendicolarmente alla 

direzione di applicazione dell’azione sismica.  

Detta eccentricità è assunta costante, per entità e direzione, su tutti gli orizzontamenti. 

Nella modellazione degli elementi in c.a. si definiscono le caratteristiche geometrico-

meccaniche, considerando una sezione interamente reagente di calcestruzzo. In realtà tali 

caratteristiche dipendono anche dall’entità e distribuzione delle armature, nonché da effetti di 

riduzione della rigidezza a causa della fessurazione, che in ogni caso porterebbero a procedure 

di calcolo complesse ed iterative, sproporzionate rispetto agli obiettivi del calcolo. I risultati 

ottenibili da queste assunzioni semplificate sono in generale cautelativi, in quanto 

sovrastimando la rigidezza dell’edificio si ottengono periodi di oscillazione più bassi e quindi 

azioni sismiche non inferiori a quelle ottenibili con una valutazione più fedele alla realtà (con 

rigidezza minore per effetto delle fessurazione). 

Per la modellazione del fabbricato, lo schema utilizzato è quello di telaio spaziale costituito da 

un insieme di elementi monodimensionali, trave e pilastri, che costituiscono i telai e elementi 

bidimensionali che costituiscono le pareti al piano interrato e la piastra di copertura; la 

fondazione, viene modellata su suolo elastico alla Winkler, inoltre gli impalcati orizzontali 

vengono considerati planimetricamante indeformabili.  

 

 

4.5. Verifica tompagni 

Per la verifica dei tompagni si considera che la forza agente sullo stesso sia l’azione sismica 

che può essere valutata considerando una forza proporzionale alla massa dell’elemento non 

strutturale, la cui forza risultante Fa la si considera agente sul baricentro dell’elemento stesso.  

Questa forza viene calcolata secondo la formula proposta nel par. 7.2.3 del D.M. 2018.  

Fa = Wa ∙ Sa / qa 

dove: 

Fa: è la forza sismica orizzontale agente al centro delle masse dell’elemento non strutturale 

nella direzione più sfavorevole; 

Wa: è il peso dell’elemento per unità di lunghezza; 

qa; è il fattore di struttura dell’elemento, il quale si è assunto pari a 2,0.  
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Sa: è l’accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, che l’elemento 

non strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato limite in esame 

𝐒𝐚 = 𝛂 ∙ 𝐒 [
𝟑 ∙ (𝟏 + 𝐙

𝐇⁄ )

𝟏 + (𝟏 −
𝐓𝐚

𝐓𝟏
⁄ )

𝟐
− 𝟎. 𝟓] 

: e il rapporto tra accelerazione massima del terreno ag su sottosuolo tipo A per lo stato limite 

in esame e l’accelerazione di gravita g; 

S: è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche  

     secondo quanto riportato nel § 3.2.3.2.1; 

Ta: è il periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale; 

T1: è il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione considerata. 

Z: è la quota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire dal piano di   

     fondazione 

H: è l’altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione; 

Il valore del coefficiente sismico Sa non può essere assunto minore di S. 

𝑻𝒂 =
𝟐 ∙ 𝒉𝟐

𝝅
√

𝑾𝒂

𝑰𝒎 ∙ 𝑬𝒎 𝒈
 

h: è l’altezza della pannello di tamponatura 

La verifica è stata eseguita una verifica direttamente col programma di calcolo utilizzato, 

considerando lo schema di trave appoggiata-appoggiata caricata da una forza distribuita. 

Come si può vedere dal paragrafo dedicato dell’allegato di calcolo, essi risultano verificati, in 

entrambe le configurazioni (pre e post interventi) anche se si consiglia di inserire, nei letti di 

malta, una rete a distanza non superiore a 50 cm di adotta una rete 5/50x50 cm. 
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4.6. Vita nominale, Classe d’uso e Periodo di riferimento 

Per la valutazione della sicurezza strutturale occorre preliminarmente determinare la vita 

nominale, la classe d’uso ed il periodo di riferimento per l’azione sismica in forza di quanto 

prescritto al punto 2.4 del D.M. Infrastrutture 17/01/2018. 

In tal caso occorre fare un distinguo tra le configurazioni ante e post operam. 

La valutazione della sicurezza della struttura ante operam, con destinazione d’uso scolastica, 

è stata condotta considerando i seguenti dati:  

 Tipo di costruzione:   2  - caratterizzato da VN  50 anni 

 Classe d’uso:    III - caratterizzato da CU= 1,50 

 Periodo di riferimento:   VR = VN x CU = 50 x 1,50 = 75 anni 

Avendo effettuato un cambio d’uso della struttura in oggetto, da edificio scolastico (classe 

d’uso III) a strategico (classe d’uso IV), si è registrato un aumento della domanda sismica, 

pertanto nella verifica/progettazione degli interventi di adeguamento sismico, nella fase post-

operam, sono stati considerati i seguenti dati: 

 Tipo di costruzione:   2  - caratterizzato da VN  50 anni 

 Classe d’uso:    IV - caratterizzato da CU= 2,00 

 Periodo di riferimento:   VR = VN x CU = 50 x 2,00 = 100 anni 

Sotto forma tabellare le differenze si possono sintetizzare: 

CONDIZIONE PRE – INTERVENTO POST - INTERVENTO 

TIPO DI COSTRUZIONE 2  - caratterizzato da VN  50 anni 2 - caratterizzato da VN  50 anni 

CLASSE D’USO III - caratterizzato da CU= 1,50 IV - caratterizzato da CU= 2,00 

PERIODO DI RIFERIMENTO VR = VN x CU = 50 x 1,50 = 75 anni VR = VN x CU = 50 x 2 = 100 anni 

 

Note la vita nominale, classe d’uso e periodo di riferimento, è quindi possibile valutare le 

azioni sismiche da applicare alla struttura in oggetto, così come descritto nel paragrafo 

successivo. Le azioni sismiche sono valutate con riferimento agli spettri di risposta in termini 

di accelerazioni. 

 

4.7. Azione sismica 

La determinazione delle azioni sismiche è stata effettuata sulla base di quanto previsto al 

punto 3.2 del D.M. Infrastrutture 17/01/2018. In particolare dette azioni sono valutate a partire 

dalla cosiddetta pericolosità di base del sito di costruzione, nella fattispecie il Comune di Lauro 

(AV). 
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La pericolosità sismica è espressa in termini di accelerazione orizzontale massima attesa ag in 

condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica orizzontale, 

cui viene associato uno spettro di risposta elastico di accelerazioni ad essa corrispondente 

Se(T), con riferimento a quattro prefissate probabilità di eccedenza PVR, nel periodo di 

riferimento VR stabilito come in precedenza (75 anni per lo stato ante operam e 100 anni per 

quello post operam). 

Per la verifica di sicurezza nei confronti delle azioni sismiche, gli stati limite da considerare 

sono quelli riportati e descritti al punto 3.2.1 del D.M. Infrastrutture 17.01.2018, ovvero: 

Stati limite di esercizio (SLE): 

- Stato limite di Operatività (SLO); 

- Stato limite di Danno (SLD); 

Stati limite ultimo (SLU): 

- Stati limite di salvaguardia della Vita (SLV); 

- Stati limite di prevenzione del Collasso (SLC). 

Le probabilità di superamento PVR sono funzione dello stato limite e sono desumibili dalla 

Tabella 3.2.I, che si riporta per convenienza. 

 

Stati limite PVR: Probabilità di superamento nel periodo di 

riferimento VR Stati limite di 
esercizio 

SLO 81% 

SLD 63% 

Stati limite ultimi 
SLV 10% 

SLC 5% 
 

– Probabilità di superamento PVR al variare dello stato limite considerato – 

Le azioni di progetto si ricavano, dalle accelerazioni ag e dalle relative forme spettrali.  

Le forme spettrali sono definite, in funzione dei tre parametri: 

ga  accelerazione orizzontale massima del terreno; 

OF  valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione orizzontale; 

*

CT  periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in accelerazione orizzontale. 

 

Per ciascun nodo del reticolo di riferimento e per ciascuno dei periodi di ritorno TR considerati 

dalla pericolosità sismica, i tre parametri si ricavano riferendosi ai valori corrispondenti al 50esimo 

percentile ed attribuendo a: 

  ag  il valore previsto dalla pericolosità sismica; 

 OF e *

CT                i valori ottenuti imponendo che le forme spettrali in accelerazione  

   previste dalla norma scartino al minimo dalle corrispondenti forme  

   spettrali previste dalla pericolosità sismica. 
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Le forme spettrali sono altresì funzione degli stati limite e quindi delle probabilità di 

superamento PVR riportate in Tabella 3.2.I, oltre che della vita di riferimento VR che per la 

struttura in esame è pari a 50 anni, come valutata nel paragrafo precedente. La pericolosità 

sismica è riportata nell’Allegato B del D.M. Infrastrutture 17.01.2018 in funzione del periodo 

di ritorno TR dell’azione sismica, espresso in anni. Detto periodo di ritorno si può ricavare 

dalla seguente relazione, in funzione della vita di riferimento VR (pari a 50 anni, nel caso in 

esame) e della probabilità di superamento PVR riportata per ciascuno stato limite in Tabella 

3.2.I: 

 
RV

R
R

P

V
T




1ln
 

 

Quindi, sempre per entrambe le configurazioni (pre e post intervento) si riassume: 

CONFIGURAZIONE PRE - INTERVENTO CONFIGURAZIONE POST - INTERVENTO 

Stato 
Limite 

PVr 
(%) 

Tr 
(anni) 

Ag/g Fo Tc* 
(s) 

Stato 
Limite 

PVr 
(%) 

Tr 
(anni) 

Ag/g Fo Tc* 
(s) 

SLO 81 45 0,0632 2,316 0,305 SLO 81 60 0,0731 2,327 0,320 

SLD 63 75 0,0817 2,338 0,330 SLD 63 101 0,0944 2,342 0,330 

SLV 10 712 0,2079 2,418 0,366 SLV 10 949 0,2283 2,446 0,370 

SLC 5 1462 0,2582 2,501 0,372 SLC 5 1950 0,2800 2,539 0,374 

 

 

Nel caso in esame il sito ove sorge l’edifico in questione (Comune di Lauro – Via Principe 

Lancellotti) è geograficamente individuato con, sistema di riferimento ED50, Lat = 40,8881° 

(40° 52’ 54’’) e Long = 14,6316° (14° 37’ 54’) ed altitudine s.l.m. pari a circa 187 m. 

I valori delle predette coordinate non corrispondono ad alcun nodo del reticolo di riferimento.  
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Localizzazione del sito di costruzione rispetto ai nodi del reticolo di riferimento – 

 

Il valore dei coefficienti utilizzati per la definizione dello spettro elastico e per lo spettro di 

progetto, per la struttura ante interventi sono di seguito riportati.  

Avendo eseguito un’analisi lineare dinamica con fattore di struttura q, (punto C8.7.2.4) il 

fattore di struttura q viene scelto nel campo fra 1.5 e 3,0 per gli elementi duttili, mentre per gli 

elementi fragili q viene fissato pari a 1.5. 

 Tipo di costruzione:   2 (costruzioni con livello di prestazioni  

                                                                                ordinarie - caratterizzate da VN  50 anni) 

 Classe d’uso    III - caratterizzato da CU= 1,50 

 Vita di Riferimento:   Vr = VN x CU = 50 x 1,50 = 75 anni 

 Comportamento strutture in elevazione:   Dissipativo 

 Comportamento fondazione:                 Non dissipativo (punto 7.2.1 con le  

                            limitazioni del 7.2.5) 

 Terreno di fondazione:   Tipo “C” (coincidente con quanto dichiarato 

         in relazione geologica) 

 Categoria topografica:   T1   (superficie pianeggiante, pendii e rilievi   
                                                                                            isolati con inclinazione media i ≤ 15°) 

 Strutture a telaio:                               Più piani e più campate 

 Regolarità in elevazione:           Non regolare kR = 0,80 

 Regolarità in pianta:            No 
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 Coefficiente di sovraresistenza  Rd=1.1 

 Classe di duttilità:    CD “B” bassa duttilità 

 Fattore di comportamento: 

per gli elementi duttili:    q=2,25  per entrambe le direzioni 

per gli elementi fragili:     q=1,50  per entrambe le direzioni 

 

Il valore dei coefficienti utilizzati per la definizione dello spettro elastico e per lo spettro di 

progetto, per la struttura post interventi sono di seguito riportati.  

Avendo eseguito un’analisi lineare dinamica con fattore di struttura q, (punto C8.7.2.4) il 

fattore di struttura q viene scelto nel campo fra 1.5 e 3,0 per gli elementi duttili, mentre per gli 

elementi fragili q viene fissato pari a 1.5. 

 Tipo di costruzione:   2 (costruzioni con livello di prestazioni  

                                                                                ordinarie - caratterizzate da VN  50 anni) 

 Classe d’uso    IV - caratterizzato da CU= 2,00 

 Vita di Riferimento:   Vr = VN x CU = 50 x 2,00 = 100 anni 

 Comportamento strutture in elevazione:   Dissipativo 

 Comportamento fondazione:                 Non dissipativo (punto 7.2.1 con le  

                            limitazioni del 7.2.5) 

 Terreno di fondazione:   Tipo “C” (coincidente con quanto dichiarato 

         in relazione geologica) 

 Categoria topografica:   T1   (superficie pianeggiante, pendii e rilievi   
                                                                                            isolati con inclinazione media i ≤ 15°) 

 Strutture a telaio:                               Più piani e più campate 

 Regolarità in elevazione:           Non regolare kR = 0,80 

 Regolarità in pianta:            No 

 Coefficiente di sovraresistenza  Rd=1.1 

 Classe di duttilità:    CD “B” bassa duttilità 

 Fattore di comportamento: 

per gli elementi duttili:    q=2,25  per entrambe le direzioni 

per gli elementi fragili:     q=1,50  per entrambe le direzioni 

 

 

4.8. Categorie di Sottosuolo e Condizioni Topografiche 

La categoria di sottosuolo del sito di costruzione, secondo la relazione geologica a firma del 

geol. Evelina Moschiano, risulta classificabile di tipo C in base alle condizioni stratigrafiche ed 
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ai valori della velocità equivalente di propagazione delle onde di taglio, Vs,eq  (in m/s), definita 

dall’espressione: 

 

In realtà, in virtù delle osservazioni ed analisi condotte dal sottoscritto basate sui risultati 

contenuti nella stessa relazione geologica, il terreno in questione è, senza dubbio, assimilabile 

ad sottosuolo tipo C (Tabella 3.2.II del D.M. Infrastrutture 17.01.2018) ovvero Terreni a grana 

grossa mediamente addensati o terreni a grana fina mediamente consistenti (con 180 m/s < Vs < 360 

m/s). 

La categoria topografica del sito di costruzione è assimilabile a quella denominata T1 (superficie 

pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione media i ≤ 15°) della Tabella 3.2.IV del D.M. LL.PP. 

17.01.2018 e quindi utilizzando i valori in Tabella 3.2.VI si ha che il coefficiente di amplificazione 

topografica ST è pari a: 

00,1TS  

 

4.9. Azioni di Calcolo 

Le verifiche sono state condotte sia per gli stati limite di esercizio che per lo stato limite ultimo.  

Le azioni di calcolo considerate risultano essere state ottenute attraverso una serie di 

combinazioni di carico elementari. 

 

4.7.1 Valutazione dell’azione sismica 

L’azione sismica per il sito in esame è espressa in termini di spettro di risposta in accelerazione. 

Tenuto conto della tipologia della costruzione in oggetto si utilizza il solo spettro di 

accelerazioni relativo alle componenti orizzontali, in accordo di quanto prescritto al punto 

7.2.1. del D.M. Infrastrutture del 17.01.2018. 

 

4.7.2 Spettri di risposta elastico in accelerazione della componente 

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 

dell’accelerazione orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale. 
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L’espressione dello spettro di risposta elastico Se(T) in accelerazione delle componenti 

orizzontali è data da: 

BTT 0     





















BOB

Oge
T

T

FT

T
FSaTS 1

1


  

CB TTT      Oge FSaTS    

DC TTT      









T

T
FSaTS C

Oge   

TTD      






 


2T

TT
FSaTS DC

Oge   

in cui S è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni 

topografiche mediante la relazione seguente: 

TS SSS   

dove SS è il coefficiente di amplificazione stratigrafica e ST il coefficiente di amplificazione 

topografica. Nel caso in esame ST = 1,00 (vedi Tabella 3.2.VI) come stabilito in precedenza, 

mentre SS si ricava per la categoria di sottosuolo tipo C, dall’espressione riportata in Tabella 

3.2.V ed è: 

50,160,070,100,1 
g

a
F

g

O  

Nell’espressione dello spettro di risposta   è il fattore che altera lo spettro elastico per 

coefficienti di smorzamento viscosi convenzionali diversi dal 5%. 

55.0
5

10






  

dove   (espresso in percentuale) è valutato sulla base di materiali, tipologia strutturale e 

terreno di fondazione. Nel caso in esame si assume che %5  e quindi 00.1 . 

Per la definizione dello spettro di risposta occorre altresì definire: 

CT                periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante dello spettro,  

dato da: 
*

CCC TCT   

dove CC è un coefficiente funzione della categoria di sottosuolo, espresso da 

(vedi Tabella 3.2.VI): 

  33,0*05,1


 CC TC  

BT   periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad accelerazione 

costante, che può calcolarsi come: 
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3

C

B

T
T   

DT   periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro a spostamento 

costante: 

6.10.4 
g

a
T

g

D  

I valori dei parametri necessari per la definizione degli spettri di risposta elastica in 

accelerazione delle componenti orizzontali, per gli stati limite considerati variano tra lo stato 

ante e post intervento e di seguito si riassumono in tabella. 

CONFIGURAZIONE PRE - 
INTERVENTO 

CONFIGURAZIONE POST - 
INTERVENTO 

Stato 
Limite 

PVr 
(%) 

Tr 
(anni) 

Ag/g Fo Tc* 
(s) 

Stato 
Limite 

PVr 
(%) 

Tr 
(anni) 

Ag/g Fo Tc* 
(s) 

SLO 81 45 0,0632 2,316 0,305 SLO 81 60 0,0731 2,327 0,320 

SLD 63 75 0,0817 2,338 0,330 SLD 63 101 0,0944 2,342 0,330 

SLV 10 712 0,2079 2,418 0,366 SLV 10 949 0,2283 2,446 0,370 

SLC 5 1462 0,2582 2,501 0,372 SLC 5 1950 0,2800 2,539 0,374 
 

Valori parametri per definizione spettri elastici delle componenti orizzontali – 

 

Sotto l’effetto delle azioni sismiche deve essere garantito il rispetto degli SLE ed SLU. In virtù 

di quanto riportato al punto 7.1 del D.M. Infrastrutture 17.01.2018 si ha che il rispetto dei vari 

stati limite si considera soddisfatto: 

- nei confronti di tutti gli SLE, qualora siano rispettate le verifiche sia rispetto allo SLD 

che allo SLO; 

- nei confronti di tutti gli SLU, qualora siano rispettate le indicazioni progettuali e 

costruttive riportate nella Sezione 7 del D.M. succitato e siano soddisfatte le verifiche 

relative al solo SLV. 

Pertanto le verifiche svolte per i vari elementi strutturali che caratterizzano l’edifici in parola 

comprendono: 

- allo SLU: 

 Verifiche degli elementi strutturali in termini di resistenza; 

 Verifiche degli elementi strutturali in termini di duttilità e capacità di deformazione; 

 Verifiche degli elementi non strutturali e degli impianti. 

- allo SLE: 

 Verifiche degli elementi strutturali in termini di resistenza; 

 Verifiche degli elementi strutturali in termini di contenimento del danno agli elementi 

non strutturali; 

 Verifiche degli impianti in termini di mantenimento della funzionalità. 
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Per le verifiche in esercizio, oltre al danno, si è fatto riferimento anche allo stato limite di 

operatività i cui valori de rispettare sono riportati nella seguente tabella: 

 

Spostamento relativo dr 

per lo stato limite di 

danno 

Spostamento relativo dr 

per lo stato limite di 

operatività 

Tamponamenti collegati 

rigidamente alla struttura che 

interferiscono con la deformabilità 

della stessa. 

qdr < 0.005h* 

2/3 di quello per lo stato 

limite di danno  
Tamponamenti progettati in 

modo da non subire danni a 

seguito di spostamenti di 

interpiano dr, per effetto della loro 

deformabilità intrinseca ovvero 

dei collegamenti alla struttura. 

qdr < drp < 0.01h 

 

Tutti gli elementi strutturali sia “fragili” che "duttili" devono soddisfare la condizione che la 

sollecitazione indotta dall'azione sismica ridotta del corrispondente fattore di comportamento 

q sia inferiore alla corrispondente resistenza. La resistenza degli elementi duttili espressa dal 

momento resistente viene calcolata come riportato nel capitolo 4 del D.M. 2018.    

 
 

 

4.10. Tipologia Strutturale, Fattore di Struttura e Classe di duttilità 

Si è scelto di operare considerando il comportamento strutturale dissipativo secondo la Classe 

di Duttilità bassa CD "B" descritta al punto 7.2.1  

Le strutture sismo-resistenti in cemento armato previste dalla norma possono essere 

classificate nelle seguenti tipologie (punto 7.4.3.1 – Tipologie strutturali): 

 strutture a telaio; 

 strutture a pareti; 

 strutture miste telaio-pareti; 

 strutture deformabili torsionalmente; 

In funzione della tipologia strutturale, della classe di duttilità, della regolarità in elevazione e 

del numero di piani, si determina il fattore di comportamento q  

RKqq 0
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ove:    qo è il valore massimo del fattore di struttura che dipende dal livello di duttilità atteso, 

dalla tipologia strutturale e dal rapporto u/1; 

KR è un fattore che dipende dalle caratteristiche di regolarità in altezza della costruzione, 

con valore pari a 1 per costruzioni regolari in altezza e pari a 0.8 per costruzioni non 

regolari in altezza. 

Secondo quanto previsto al punto C.8.7.2.4 (Analisi statica lineare con fattore q) il fattore di 

comportamento deve essere scelto nel campo fra 1,50 e 3,00 sulla base della regolarità, nonché 

dei tassi di lavoro dei materiali sotto le azioni statiche, nonché della presenza di dettagli 

costruttivi.  

La struttura si presenta non regolare in pianta e non regolarità in altezza.  

In definitiva il valore del coefficiente di comportamento q scelto per la verifica degli elementi 

fragili risulta essere per entrambe le direzioni; 

q = 1,50 

mentre per la verifica degli elementi duttili risulta essere per entrambe le direzioni: 

q = 2,25 

 

 

4.11. Valutazione delle Azioni da Carichi Verticali 

Data l’attuale destinazione d’uso scolastica dell’immobile, per la valutazione della sicurezza, 

sono stati considerati i sovraccarichi di 300 kg/mq per i vari impalcati e 50 kg/mq per il solaio 

di copertura, risultando la destinazione d’uso di copertura non praticabile, mentre per gli 

sbalzi si è adottato un sovraccarico di 400 kg/mq. Il sovraccarico da neve, pari a 48 kg/mq, 

non è stato considerato in quanto già inferiore al sovraccarico di sola manutenzione pari a 50 

kg/mq. Per quanto riguarda le tamponature, esse sono state modellate nel programma di 

calcolo solo in termini di massa ma non di rigidezza e, data l’elevata presenza di vani finestra, 

il peso specifica equivalente è stato assunto pari a 450 kg/mc ed, infine, è stata considerata 

un’incidenza tramezzature pari a 120 kg/mq. 

Il solai esistenti risultano costituiti da travetti in c.a.p. da 12 cm, disposti ad interasse di 52 cm 

e pignatte in laterizio alte 18 cm e larghe 40 cm; superiormente vi è una soletta in c.a. di altezza 

circa 4 cm, massetto ed impermeabilizzazione, il tutto per uno spessore medio di 12 cm.  

Pertanto, in funzione alle caratteristiche geometriche di seguito riportate, sono state sviluppate 

le seguenti analisi dei carichi: 

Solai in latero-cemento con travetti in c.a.p. 

̶ Carico Permanente: 
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a) Peso proprio: 

 Travetti c.a.p. (12 cm):           1,67 x (0,12mx0,18cmx1,00m) x 2.500 kg/m3  =   90,00 kg 

 Pignatte in laterizio:      2 x (0,40mx0,18cmx1,00m) x 800 kg/m3  = 115,20 kg 

 Soletta in calcestruzzo (4 cm):           (1,00mx0,04cm1,00m) x 2.500 kg/m3  = 100,00 kg      

Totale peso proprio portanti:                                   305,20 kg/m2 
 

b) Permanenti portati: 

 Massetto e pavimento ipotizzato  (12 cm): 
  (1,00mx0,12cm1,00m) x 1.750 kg/m3  = 210,00 kg      

Totale peso proprio portato:                                                                  210,00 kg/m2 
 

Totale carico permanente:   

    peso proprio portanti+permanenti portati →  g   521,38 kg/m2 

 
̶ Carico Accidentale: 

a) Accidentale per la destinazione d’uso di copertura praticabile solo per la manutenzione: 

50,00 kg/m2 

 

b) Accidentale per la destinazione d’uso scolastica: 

   300,00 kg/m2 

 

̶ Sovraccarichi: 

a) Sovraccarico da neve 

Provincia :  AVELLINO 

Zona :                    3 

Altitudine as: circa 170 m  s.l.m. 

Esposizione : normale 

Periodo di ritorno:   50 anni 

Il carico neve sulle coperture viene valutato con la seguente espressione: 

qs = mi · qsk · CE · Ct     kN/m2 

dove: 

mi    Coefficiente di forma della copertura 

CE = 1,0   Coefficiente di esposizione 

Ct = 1,0   Coefficiente termico 

qsk = 0,60 kN/m2  Carico neve al suolo 

 

Nel caso in esame (copertura piana non praticabile), con 

a = 0,00° 

il coefficiente di forma vale: 

m1(a) = 0,80     =>   qs = 0,48 kN/m2  
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Totale sovraccarico:                                                  peso sovraccarico →  q   48,00 kg/m2 
 

Dato che il carico accidentale è maggiore di quello dovuto al carico da neve, come sovraccarico 

si prende in considerazione il primo, quindi: 50,00 kg/m2. 

È stato, inoltre, eseguito un controllo per gli effetti delle azioni da vento che risulta molto 

minori rispetto alle azioni sismiche, sia in termini di sollecitazioni che di deformazioni, 

pertanto nel seguito si farà pertanto riferimento alle sole azioni sismiche, essendo le azioni da 

vento trascurabili. 

 

 

4.12. Condizioni e Combinazioni di Calcolo 

La verifica sismica allo SLE e SLU è stata effettuata per la seguente combinazione della azione 

sismica con le altre azioni. 


i kjjk QEG )( 2  

dove: 

 E azione sismica per lo stato limite in esame; 

 GK carichi permanenti al loro valore caratteristico; 

 2j coefficiente di combinazione che fornisce il valore quasi-permanente della  
  azione variabile Qji; 

 Qkj valore caratteristico della azione variabile Qj.  

Per le verifiche statiche a soli carichi verticali, i coefficienti di combinazione 0, 1 e 2 sono stati 

assunti, nel rispetto del dettato della Tabella 2.5.I del D.M. Infrastrutture 17.01.2018, pari a: 

AZIONI 0j 1j 2j 

Categoria A - Ambienti ad uso residenziale 0,7 0,5 0,3 

Categoria B - Uffici 0,7 0,5 0,3 

Categoria C - Ambienti suscettibili di 

affollamento (sbalzi e scala) 
0,7 0,7 0,6 

Categoria H - Coperture accessibili per sola 

manutenzione  
0,0 0,0 0,0 

Neve (a quota ≤ 1.000 m s.l.m.) 0,5 0,2 0,0 

 

I valori dell’azione sismica E sono stati specificati in precedenza per lo SLE e lo SLU, 

rispettivamente. 
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Gli effetti dell’azione sismica saranno valutati tenendo conto delle masse associate ai seguenti 

carichi gravitazionali: 

 i kjjK QG )( 2  

dove: 

 jcoefficiente di combinazione dell’azione variabile Qi, che tiene conto della probabilità 

che tutti i carichi jQKj siano presenti sulla intera struttura in occasione del sisma. 

Tali valori sono stati ricavati dalla Tabella 2.5.I del D.M. Infrastrutture 17.01.2018, così come 

specificato al punto 3.2.4. 

Le verifiche statiche (soli carichi gravitazionali) sono state eseguite nei riguardi degli stati 

limite di esercizio e degli stati limite ultimi, così come prescritto al punto 2.1 del D.M. 

Infrastrutture 17.01.2018. In particolare le azioni per la struttura in esame sono state cumulate 

in modo da determinare condizioni di carico tali da risultare più sfavorevoli ai fini delle 

singole verifiche, tenendo conto della probabilità ridotta di intervento simultaneo di tutte le 

azioni con i rispettivi valori più sfavorevoli, come consentito dalle norme vigenti. 

Per gli stati limite ultimi si sono adottate le combinazioni del tipo: 









 





nj

j

jkjkqkgd QQGF
2

01 )(  

essendo: 

Gk il valore caratteristico delle azioni permanenti; 

Q1k il valore caratteristico dell’azione di base di ogni combinazione; 

Qik i valori caratteristici delle azioni variabili tra loro indipendenti; 

g = 1,3 (1,0 se il suo contributo aumenta la sicurezza); 

q = 1,5 (0 se il suo contributo aumenta la sicurezza); 

0j = coefficiente di combinazione allo stato limite ultimo da determinarsi sulla  

      base di considerazioni statistiche. 

 

Per gli stati limite di esercizio sono state tenute in conto le combinazioni rare, frequenti e quasi 

permanenti cong = p = q = 1. Pertanto le combinazioni convenzionali adottate per le verifiche 

allo stato limite di esercizio, il cui dettaglio viene in seguito riportato, sono espresse come di 

seguito: 

combinazioni rare:    





nj

j

jkjkkd QQGF
2

01 )(  
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combinazioni frequenti:   





nj

j

jkjkkd QQGF
2

2111 )(  

combinazioni quasi permanenti:   





nj

j

jkjkd QGF
1

2 )(  

1j coefficiente atto a definire i valori delle azioni assimilabili ai frattili di ordine 0,95 
delle distribuzioni dei valori istantanei; 

 

2i coefficiente atto a definire i valori quasi permanenti delle azioni variabili assimilabili 
ai valori medi delle distribuzioni dei valori istantanei. 

 
Pertanto l’inviluppo delle sollecitazioni massime per ogni elemento strutturale componente 

l’impianto strutturale di che trattasi, è stato determinato attraverso le combinazioni di carico 

precedentemente riportate.



 

48 

5. RELAZIONE GEOTECNICA E MODELLAZIONE SISMICA DEL SITO 
 

5.1. Indagini in sito 

Le indagini in sito sono state estese a quella porzione di sottosuolo che può interagire con 

l’opera da progettare. Questa porzione, definita volume significativo, ovvero quel volume di 

terreno che con le sue proprietà influenza in modo apprezzabile il comportamento dell’opera 

in progetto. Il “volume significativo” viene distinto in volume geotecnico significativo e 

volume sismico significativo. Il volume geotecnico significativo può essere ricondotto alla 

porzione di sottosuolo in cui l’incremento di pressione indotto dall’intervento è minore del 

20% della pressione litostatica efficace.  

Il volume sismico significativo è invece definito dalle Normative vigenti in materia nella 

misura di 30 metri sotto il piano fondazionale. La Normativa infatti prevede di caratterizzare 

il terreno in una delle 5 + 2 “categorie di suolo di fondazione” in base alle condizioni stratigrafiche 

ed ai valori della velocità equivalente di propagazione delle onde di taglio, VS,eq (in m/s), 

definita dall’espressione: 

 

Per depositi con profondità H del substrato superiore a 30 m, la velocità equivalente delle onde 

di taglio VS,eq è definita dal parametro VS,30, ottenuto ponendo H=30 m nella precedente 

espressione e considerando le proprietà degli strati di terreno fino a tale profondità. 

Per un’analisi dettagliata si consulti la relazione Geologica redatta dal geol. Evelina 

Moschiano.  

Le categorie di sottosuolo che permettono l’utilizzo dell’approccio semplificato sono definite 

in Tab. 3.2.II. 

 

 

5.2. Caratterizzazione Geotecnica dei Terreni 

La stratigrafia dell’area oggetto di studio viene di seguito sinteticamente riportata, per 

maggiori dettagli si rimanda alla relazione geologica. 

I dati acquisiti dalla campagna di rilevamento geologico, a mezzo di correlazioni con dati 

dedotti da lavori in possesso dal geol. Evelina Moschiano, eseguiti in zone limitrofe e con 

terreni congruenti con quelli in predicato, rappresentanti il complesso in oggetto, oltre alle 
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indagini eseguite in situ, è stato possibile individuare diversi orizzonti geotecnici, costituiti da 

terreni in prevalenza sabbiosi-limosi.  

Nella tabella che segue sono riassunti i principali parametri geotecnici che possono essere 

attribuiti ai terreni presenti nei primi metri a partire dal piano campagna e ricavati 

dall’elaborazione delle prove realizzate. Nella fattispecie si è tentato di fornire, per i terreni o 

gruppi di terreni individuati, una serie di parametri in grado di rappresentarli al meglio. Per 

maggiori dettagli si rimanda alla relazione geologica con le relative prove eseguite, redatta dal 

geol. Evelina Moschiano. 

STRATO DI 
TERRENO 

SPESSORE 
s (cm) 

ANGOLO DI 

ATTRITO ’ (°) 

PESO 
VOLUME 

 (kg/mc) 

MODULO 
EDOMETRICO  

Ed (kg/cmq) 

Terreno vegetale 100 20 1.400 30 

Sabbia limosa poco 
addensata 

200 25 1.500 50 

Sabbia limosa 
mediamente 
addensata 

400 28 1.600 100 

 

Dal punto di vista idrogeologico non si è riscontrata la falda ad una quota rilevante rispetto 

alla zona investigata.  

Nello specifico, lo strato di terreno ove poggia la fondazione della struttura in oggetto, è stato 

assunto con le seguenti caratteristiche: 

1. Peso di volume medio   = 1.600,00 kg/m3 

2. Angolo di attrito interno medio ’ = 28,00° 

3. Modulo Edometrico Ed  Ed = 100 kg/m2 

 
 

 

5.3. Metodo di valutazione della velocità di propagazione delle 

onde di taglio VSeq 

La classificazione del sottosuolo è stata effettuata in base alle condizioni stratigrafiche ed ai 

valori della velocità equivalente di propagazione delle onde di taglio, VS,eq (in m/s), definita 

dall’espressione: 

 

Con hi spessore (in metri) dell’i-esimo strato compreso nei primi 30 m di profondità 

VS,i la velocità delle onde di taglio nell’i-esimo strato.  
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5.3.1 Valutazione della categoria del suolo 

La categoria di sottosuolo del sito di costruzione, secondo la relazione geologica a firma del 

geologo dott.ssa Evelina Moschiano, è classificata di tipo C sulla base del valore della velocità 

equivalente Vs,eq di propagazione delle onde di taglio. 

Tale risultato è stato riscontrato anche dal sottoscritto, in virtù delle osservazioni ed analisi 

condotte e basate sui risultati contenuti nella stessa relazione geologica, infatti il terreno in 

questione è, senza dubbio, assimilabile ad sottosuolo tipo C (Tabella 3.2.II del D.M. 

Infrastrutture 17.01.2018) ovvero Terreni a grana grossa mediamente addensati o terreni a grana fina 

mediamente consistenti (con 180 m/s  < Vs < 360 m/s). 

Il risultato ottenuto è: 
VS,30 ≈ 212,10 m/s 

 

La categoria topografica del sito di costruzione, dato la pendenza del sito compreso è minore di 

15°, la categoria topografica più appropriata è la T1 (superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con 

inclinazione media i ≤ 15°) della Tabella 3.2.IV del D.M. LL.PP. 17.01.2018 e quindi utilizzando i 

valori in Tabella 3.2.VI si ha che il coefficiente di amplificazione topografica ST è pari a: 

00,1TS  

S è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condizioni topografiche 

mediante la relazione seguente: 

TS SSS   

dove SS è il coefficiente di amplificazione stratigrafica e ST il coefficiente di amplificazione 

topografica. Nel caso in esame ST = 1,00 (vedi Tabella 3.2.VI) come stabilito in precedenza, 

mentre SS si ricava per la categoria di sottosuolo tipo C, dall’espressione riportata in Tabella 

3.2.V ed è: 
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50,160,070,100,1 
g

a
F

g

O  

 

La presente relazione geotecnica è stata redatta ai sensi del D.M. 17 Gennaio 2018 

Aggiornamento alle «Norme Tecniche per le costruzioni» e ss.mm.ii.. 
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6. RELAZIONI SULLE FONDAZIONI 
 

6.1. Criteri generali di verifica delle strutture di fondazione 

Le fondazioni sono del tipo diretto, nello specifico plinti con travi di collegamento solo lungo 

il perimetro; i plinti sono dalle dimensioni 200x200x50 m con sovrastante dado dalla forma 

tronco-conica dalle dimensioni 80x80x50, quindi l’altezza totale è pari a 100 cm. 

Prima di intraprendere il calcolo teorico del carico limite, occorre analizzare i possibili 

meccanismi di rottura a cui può essere soggetta una fondazione diretta.  

Tali meccanismi dipendono sostanzialmente dalle caratteristiche meccaniche del terreno di 

fondazione, dalla quota di imposta, dalla forma della fondazione, e dal tipo di carico che la 

fondazione trasmette. 

Il carico limite rappresenta il più piccolo valore del carico che produce la rottura del complesso 

terreno-opera di fondazione.  

La rottura per carico limite di una fondazione diretta può avvenire per rottura generale o per 

punzonamento. 

Il meccanismo di rottura generale, è caratterizzato dalla formazione di una superficie di 

scorrimento ben definite, che partendo dalla fondazione, si sviluppano fino al piano di 

campagna. Il terreno sottostante rifluisce lateralmente e verso l’alto. In questo caso in 

adiacenza alla fondazione si osserva un sollevamento del terreno e l’emergere della superfici 

di scorrimento. Con questo meccanismo dal diagramma carico-cedimenti si ricava un 

comportamento del terreno del tipo fragile, ed il carico limite è individuato come punto di 

massimo o come asintoto della curva. 

Il meccanismo di rottura per punzonamento, è caratterizzato dall’assenza di una superficie di 

scorrimento ben definita, ed è governato dalla compressibilità del terreno sottostante il quale 

per effetto di una riduzione di porosità, si comprime ed in superficie si osserva uno 

spostamento verso il basso del terreno circostante la fondazione.  

Ad un meccanismo di questo tipo corrisponde un comportamento del terreno di tipo plastico 

con incrudimento, i cedimenti crescono con gradualità all’aumentare del carico senza 

consentire una precisa individuazione del carico limite. Infine il tipo di rottura che segna il 

passaggio dei due precedenti è la rottura di tipo locale che costituisce un meccanismo 

intermedio. 

La teoria seguita per analizzare il meccanismo e dovuta al Vesic, che ha studiato il fenomeno 

assimilando il terreno ad un mezzo elasto-plastico, e la rottura per carico limite all’espansione 

di una cavità cilindrica. 
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Il fenomeno è retto da un indice di rigidezza che assume la seguente espressione: 

Ir = 
G

c xtg 
 

dove G = modulo di elasticità trasversale del terreno 

 = tensione normale media assunta pari alla pressione effettiva litostatica a profondità 

(D+B/2) 

= angolo di attrito  

La rottura per punzonamento si verifica quando l’indice di rigidezza si mantiene minore di un 

valore critico:  

Icrit = 
1

2

3 3 0 45 45 2e B L ctg(( . . / ) ( / )) 
 

Il verificarsi della rottura per punzonamento comporta il calcolo dei coefficienti correttivi q, 

c, , detti coefficienti di punzonamento, funzione di Ir, , e del rapporto B/L da aggiungere 

alla relazione di Terzaghi che assume la seguente espressione: 

 qlim = c Nc cc + q qNqDf1 + N b2 

dove: 

c, q e   rappresentano i vari coefficienti correttivi di forma 

c  evidenzia la coesione 

Df  rappresenta la distanza del piano di posa delle fondazioni dall’ultimo piano di calpestio 

b  rappresenta semi-larghezza della base 

Nc, Nq e N  sono i fattori adimensionali di capacità portante a rottura generale 

 
Schema di calcolo per carico limite 

 

Se la risultante dei carichi applicati alla fondazione non passa per il baricentro dell’area di 

impronta della fondazione, si rende necessario inserire dei coefficienti che tengono contro di 

tale eccentricità. Ovvero si considera una fondazione di dimensioni ridotte con baricentro 

coincidente con il centro di pressione dei carichi esterni: 

B’ = B – 2 x eb  ;  L’ = L – 2 x el 
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Dove eb ed el rappresentano l’eccentricità del centro di pressione dei carichi esterni rispetto al 

baricentro della fondazione.  

Quando il carico è inclinato rispetto alla normale alla fondazione, presenza di forze orizzontali, 

occorre correggere il valore del carico limite attraverso tre coefficienti, c, q, ,  che 

considerano l’inclinazione  del carico rispetto alla verticale ed analizzare anche la rottura per 

scorrimento al contatto tra fondazione e terreno.  

Nel caso di terreni incoerenti detti coefficienti sono calcolabili mediante le seguenti 

espressioni: 

c=q-(1-q)/(Nq-1)  ;    

m

a

q
ctgcLBV

H




















''
1

;   

1

''
1

















m

a ctgcLBV

H


  

 
La capacità portante nelle combinazioni sismiche viene valutata mediante l’estensione di 

procedure classiche al caso di azione sismica. 

L’effetto inerziale prodotto dalla struttura in elevazione sulla fondazione può essere 

considerato tenendo conto dell’effetto dell’inclinazione (rapporto tra forze T parallele al piano 

di posa e carico normale N) e dell’eccentricità (rapporto tra momento M e carico normale N) 

delle azioni in fondazione, e produce variazioni di tutti i coefficienti di capacità portante del 

carico limite, oltre alla riduzione dell’area efficace. L’effetto cinematico si manifesta per effetto 

dell’inerzia delle masse del suolo sotto la fondazione come una riduzione della resistenza 

teorica calcolata in condizioni statiche; tale riduzione è in funzione del coefficiente sismico 

orizzontale kh, cioè dell’accelerazione normalizzata massima attesa al suolo, e delle 

caratteristiche del suolo. L’effetto è più marcato su terreni granulari, mentre nei suoli coesivi 

è poco rilevante. Per tener conto nella determinazione del carico limite di tali effetti inerziali 

vengono introdotti nelle combinazioni sismiche anche i fattori correttivi e (earthquake), valutati 

secondo Paolucci e Pecker: 

ec = 1-0.32kh;  
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La relazione per il calcolo del valore limite che provoca lo scorrimento, che conservativamente 

trascura l'aderenza alla base e la resistenza lungo le superfici laterali, è la seguente: 

Hlim = c + Ntg 

in cui N rappresenta la risultante delle forze normali al piano di scorrimento, quindi la 

resistenza Rd risulta paria a Rd=Hlim/R, la forza che provoca lo scorrimento, 
22

yxd TTE  , 

dove Tx e Ty sono le forze agenti nelle due direzioni. La verifica risulta soddisfatta se risulta: 

dd RE   
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6.2. Verifiche nei confronti degli stati limite ultimi (SLU) 

Le verifiche di sicurezza per il sistema di fondazione superficiale adottato sono state eseguite 

nel rispetto dei punti 6.4.2 (azioni gravitazionali) e 7.11.5.3.1 (azioni sismiche) del D.M. 

Infrastrutture 17.01.2018. In particolare si sono eseguite verifiche sia agli stati limite ultimi 

(SLU) che agli stati limite di esercizio (SLE). In particolare, per gli SLU le verifiche sono state 

effettuate nei confronti dei seguenti stati limite: 

- SLU di tipo geotecnico (GEO): 

- collasso per carico limite dell’insieme fondazione-terreno; 

- collasso per scorrimento sul piano di posa; 

- SLU di tipo strutturale (STR): 

- Raggiungimento della resistenza negli elementi strutturali. 

Per quanto attiene gli SLE si è verificato che i valori degli spostamenti e delle distorsioni sono 

compatibili con i requisiti prestazionali della struttura in elevazione. 

Il calcolo delle fondazioni del sistema strutturale esaminato è stato effettuato nel rispetto delle 

indicazioni riportate al punto 6.2.3 (Verifiche della sicurezza e delle prestazioni) e del punto 

7.11.5 (Fondazioni) delle D.M. 2018. In particolare, trattandosi di fondazioni superficiali, si 

sono considerati come stati limiti ultimi quelli che si riferiscono alla mobilitazione della 

resistenza del terreno e al raggiungimento della resistenza degli elementi strutturali che 

compongono la fondazione stessa. Le verifiche sono state condotte secondo l’Approccio 2, 

considerando le seguenti combinazioni: 

- Combinazione: (A1+M1+R3); 

I valori dei coefficienti parziali (G1, G2 e Qi) da utilizzare per la azioni (A1) sono stati ricavati 

dalla Tabella 2.6.I del D.M. 2018 per i carichi permanenti, carichi permanenti non strutturali e 

per i carichi variabili. 

Per i coefficienti parziali (M) per i parametri geotecnica del terreno (M1) si è fatto riferimento 

a quanto riportato nella Tabella 6.2.II del D.M. 2018. In particolare si sono utilizzati i 

coefficienti relativi alla tangente dell’angolo di resistenza al taglio (’) e quelli relativi al peso 

dell’unità di volume (). 

I valori dei coefficienti parziali per le resistenze (R) sono riportati nella Tabella 6.4.I. del D.M. 2018. 

CARICHI EFFETTO 
Coefficiente 

parziale F (o E) 
EQU 

(A1) 

STR 

(A2) 

GEO 

Permanenti 
Favorevole 

G1 
0.9 1.0 1.0 

Sfavorevole 1.1 1.3 1.0 

Permanenti non 

strutturali (1) 

Favorevole 
G2 

0.0 0.0 0.0 

Sfavorevole 1.5 1.5 1.3 
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Variabili 
Favorevole 

Qi 
0.0 0.0 0.0 

Sfavorevole 1.5 1.5 1.3 

Tabella 6.2.I – Coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni – 
 

(1) Nel caso in cui i carichi permanenti non strutturali (ad es. i carichi permanenti portati) siano compiutamente 

definiti, si potranno adottare gli stessi coefficienti validi per le azioni permanenti. 

 

PARAMETRO 
GRANDEZZA ALLA QUALE 

APPLICARE IL 
COEFFICIENTE PARZIALE 

COEFFICIENTE 
PARZIALE 

M 

(M1) (M2) 

Tangente dell’angolo 
di resistenza al taglio 

tan ’k ′ 1.0 1.25 

Coesione efficace c’k c′ 1.0 1.25 

Resistenza non 
drenata 

cuk cu 1.0 1.40 

Peso dell’unità di 
volume 

  1.0 1.00 

 

Tabella 6.2.II – Coefficienti parziali per i parametri geotecnici del terreno – 

 

VERIFICA 
COEFFICIENTE 

PARZIALE  
(R1) 

COEFFICIENTE 
PARZIALE  

(R2) 

COEFFICIENTE 
PARZIALE  

(R3) 

Capacità portante R = 1.0 R = 1.8 R = 2.3 

Scorrimento R = 1.0 R = 1.1 R = 1.1 
 

Tabella 6.4.I – Coefficienti parziali R per le verifiche agli stati limiti di fondazioni superficiali – 

 

 

6.3. Verifiche nei confronti degli stati limite di esercizio (SLE) e 

calcolo dei cedimenti 

Resta da analizzare il comportamento del sistema terreno-fondazione-sovrastruttura sotto i 

carichi di esercizio. In teoria il sistema da analizzare è formato da tre componenti mutuamente 

interagenti quali il sottosuolo, la fondazione e la struttura in elevazione. In altre parole, le 

sollecitazioni e le deformazioni che si instaurano nelle varie fasi della costruzione e 

dell’esercizio dipendono non solo dalle caratteristiche del terreno, ma anche da quelle della 

sovrastruttura e del terreno circostante, o meglio dalla interazione delle une rispetto alle altre. 

Inoltre lo stato di sollecitazione e di spostamento, può evolvere nel tempo per lunghi periodi 

finché non viene raggiunta una condizione finale che può differire anche sostanzialmente da 

quella iniziale. Per ogni risultato di verifica si rimanda all’elaborato di calcolo. 
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6.4. Considerazioni sul metodo di calcolo utilizzato 

La valutazione dei cedimenti, e in generale quello delle deformazioni del suolo, è complessa, 

per via della natura non lineare, anisotropa e multifase dei terreni. Il calcolo rigoroso, specie 

in situazioni geotecniche complesse, è possibile solo con modelli matematici molto sofisticati, 

contenenti numerosi parametri di difficile determinazione. Tuttavia, nella maggior parte dei 

casi comuni, si ritiene accettabile l’applicazione di metodi di valutazione dei cedimenti 

semplificati, in quanto sono in grado di fornire, con un numero ridotto di parametri, una stima 

sufficientemente accurata. 

Uno dei metodi di uso più generale, indicato anche negli annessi dell’Eurocodice EC7, è il 

metodo sforzi-deformazioni (stress-strainmethod). Tale metodo consente di valutare il 

cedimento totale di una fondazione posta su un suolo coesivo o non coesivo. I passi da eseguire 

e le ipotesi di calcolo possono essere così riassunte: 

- determinare l’incremento di tensione lungo la verticale del punto di calcolo dovuto ai 

carichi agenti; questo può essere derivato sulla base della teoria dell’elasticità, assumendo 

in generale terreno omogeneo e isotropo; 

- determinare la deformazione del suolo con la profondità, in base all’andamento del modulo di 

elasticità; 

- integrare le deformazioni verticali trovate in un numero sufficientemente elevato di punti. 

L’entità del cedimento che si può calcolare varia a seconda del fenomeno considerato e della 

durata del carico. I metodi più comunemente usati consentono di valutare il cedimento a breve 

termine (istantaneo) e quello a lungo termine (di consolidazione).  

Il programma implementa un metodo configurabile nella famiglia sforzi-deformazioni (stress-

strainmethod). L’incremento di tensione verticale in un qualsiasi punto del sottosuolo viene 

valutato sulla base della teoria dell’elasticità, diffondendo la reazione vincolare Q di ciascun 

nodo di fondazione mediante una espressione alla Boussinesq: 

5
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3
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
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
 

dove: 

qv = incremento di tensione verticale nel punto di calcolo 

z = profondità del punto di calcolo rispetto al carico 

R = distanza spaziale tra punto di calcolo e punto di carico 

La pressione diffusa da piastre è discretizzata in base alle reazioni vincolari dei nodi della mesh 

che le rappresenta, e quindi in funzione della dimensione di meshatura.  

Noto l’andamento delle tensioni nel sottosuolo il programma determina il cedimento su un 

numero elevato di strati omogenei. L’espressione generale del cedimento di un singolo strato, 
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nel caso più complesso di terreno OC (sovra consolidato) sottoposto ad una tensione superiore 

a quella massima sopportata in passato, è la seguente: 
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dove: 

dH = cedimento dello strato; 

H0 = spessore iniziale dello strato di calcolo; 

e0 = indice dei vuoti nel centro dello strato; 

CR = coefficiente di ricompressione;   

CC = coefficiente di compressione vergine; 

σo’ = tensione verticale efficace nello stato iniziale; 

σc’ = tensione verticale efficace massima sopportata in passato (consolidazione attuale del 

suolo); 

dσ’ = incremento di tensione verticale causato dai carichi. 

In allegato di calcolo si riportano il calcolo dei cedimenti e le verifiche di compatibilità.  

 

6.5. Considerazione sul fenomeno della liquefazione 

Il sito presso il quale è ubicato il manufatto deve essere stabile nei confronti della liquefazione, 

intendendo con tale termine quei fenomeni associati alla perdita di resistenza al taglio o ad 

accumulo di deformazioni plastiche in terreni saturi, prevalentemente sabbiosi, sollecitati da 

azioni cicliche e dinamiche che agiscono in condizioni non drenate. 

Se il terreno risulta suscettibile di liquefazione e gli effetti conseguenti appaiono tali da influire 

sulle condizioni di stabilità di pendii o manufatti, occorre procedere ad interventi di 

consolidamento del terreno e/o trasferire il carico a strati di terreno non suscettibili di 

liquefazione. 

In assenza di interventi di miglioramento del terreno, l’impiego di fondazioni profonde 

richiede comunque la valutazione della riduzione della capacità portante e degli incrementi 

delle sollecitazioni indotti nei pali. 

La verifica a liquefazione può essere omessa quando si manifesti almeno una delle seguenti 

circostanze: 

1. eventi sismici attesi di magnitudo M inferiore a 5; 

2. accelerazioni massime attese al piano campagna in assenza di manufatti (condizioni di 

campo libero) minori di 0,1g; 

3. profondità media stagionale della falda superiore a 15 m dal piano campagna, per 

piano 
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campagna sub-orizzontale e strutture con fondazioni superficiali; 

4. depositi costituiti da sabbie pulite con resistenza penetrometrica normalizzata (N1)60 > 

30 oppure qc1N > 180 dove (N1)60 è il valore della resistenza determinata in prove 

penetrometriche dinamiche (Standard Penetration Test) normalizzata ad una tensione 

efficace verticale di 100 kPa e qc1N è il valore della resistenza determinata in prove 

penetrometriche statiche (Cone Penetration Test) normalizzata ad una tensione efficace 

verticale di 100 kPa; 

5. distribuzione granulometrica esterna alle zone indicate nella Figura 7.11.1(a) nel caso di 

terreni con coefficiente di uniformità Uc < 3,5 ed in Figura 7.11.1(b) nel caso di terreni 

con coefficiente di uniformità Uc > 3,5. 

  

Fusi granulometrici di terreni suscettibili di liquefazione – 
 

Quando le condizioni 1 e 2 non risultino soddisfatte, le indagini geotecniche devono essere 

finalizzate almeno alla determinazione dei parametri necessari per la verifica delle condizioni 

3, 4 e 5. 

Dato che nel caso in questione non si manifestano le succitate circostanze, non è necessaria la 

verifica a liquefazione. 

 

La presente relazione sulle fondazioni è stata redatta ai sensi del D.M. 17 Gennaio 2018 

Aggiornamento delle «Norme Tecniche per le costruzioni». 
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7. CONCLUSIONI 
 
Il calcolo è stato condotto con i metodi della Scienza e Tecnica delle Costruzioni, eseguendo 

l’analisi strutturale globale nell’ipotesi di elasticità lineare. Le verifiche locali (di elemento e 

sezione) sono state condotte utilizzando il “Metodo Semiprobabilistico agli Stati Limiti” 

ipotizzando un comportamento non lineare dei materiali da costruzione (calcestruzzo ed 

acciaio).  

La procedura di calcolo, utilizzata per il calcolo delle fondazioni e delle strutture in elevazione 

in c.a., è stata effettuata avvalendosi del programma agli elementi finiti Sismicad® della 

Concrete concesso in uso con regolare licenza, sistema di analisi strutturale che consente la 

progettazione di strutture in c.a. schematizzandole attraverso un modello matematico unico. 

Le sollecitazioni indotte dall’azione sismica da utilizzare per le verifiche degli elementi 

esistenti elementi/meccanismi, sia duttili che fragili, sono quelli derivanti dall’analisi 

strutturale. Le verifiche degli elementi “duttili” vengono eseguite confrontando gli effetti 

indotti dalle azioni sismiche, ridotta del fattore di struttura q=2,25, siano inferiori alla 

corrispondente resistenza; mentre le verifiche degli elementi “fragili” vengono eseguite 

confrontando gli effetti indotti dalle azioni sismiche ridotte di q= 1,5 siano inferiori alla 

corrispondente resistenza. Per i nuovi elementi da realizzare si è applicato quanto previsto dal 

D.M. 17 gennaio 2018 in termini di gerarchia delle resistenze.  

Per le verifiche in esercizio, oltre al danno, si è fatto riferimento anche allo stato limite di 

operatività i cui valori de rispettare sono riportati nella seguente tabella: 

 
Spostamento relativo 
dr per lo stato limite 
di danno 

Spostamento relativo 
dr per lo stato limite di 
operatività 

Tamponamenti collegati rigidamente alla struttura 
che interferiscono con la deformabilità della stessa. 

qdr < 0.005h* 

2/3 di quello per lo 
stato limite di danno  

Tamponamenti progettati in modo da non subire 
danni a seguito di spostamenti di interpiano dr, per 
effetto della loro deformabilità intrinseca ovvero dei 
collegamenti alla struttura. 

qdr < drp < 0.01h 

 

Come prescritto nell’appendice a capitolo 8, punto C8A.1.B, sono stati effettuati delle indagini 

tali da acquisire un livello di conoscenza LC1 e quindi nelle condizioni da poter considerare 

un fattore di confidenza F.C.=1,35.  

Per la determinazione della sicurezza della costruzione, è stata condotta un’analisi dinamica 

lineare con fattore di struttura q per azioni sismiche e per carichi gravitazionali SLU e SLE.  

Dalle analisi svolte si constata che la struttura ante operam, secondo quanto reperito, non 

risulta verificata rispetto a quanto previsto dal D.M. 2018 (sia in termini di SLE che in termini 

di SLV) pertanto, occorrono interventi di adeguamento strutturale. 
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La valutazione della sicurezza della struttura ante operam, con destinazione d’uso scolastica, 

è stata condotta considerando i seguenti dati:  

 Tipo di costruzione:   2  - caratterizzato da VN  50 anni 

 Classe d’uso:    III - caratterizzato da CU= 1,50 

 Periodo di riferimento:   VR = VN x CU = 50 x 1,50 = 75 anni 

Avendo effettuato un cambio d’uso della struttura in oggetto, da edificio scolastico (classe 

d’uso III) a strategico (classe d’uso IV), si è registrato un aumento della domanda sismica, 

pertanto nella verifica/progettazione degli interventi di adeguamento sismico, nella fase post-

operam, sono stati considerati i seguenti dati: 

 Tipo di costruzione:   2  - caratterizzato da VN  50 anni                              

 Classe d’uso:    IV - caratterizzato da CU= 2,00 

 Periodo di riferimento:   VR = VN x CU = 50 x 2 = 100 anni 

I risultati della valutazione della sicurezza della struttura ante operam (classe d’uso III), 

eseguita mediante analisi lineare dinamica con fattore di comportamento q (q=1,50 per gli i 

meccanismi fragili e q=2,25 per quelli duttili), hanno evidenziato il non rispetto secondo a 

quanto prescritto nel D.M. 17 gennaio 2018. La struttura ha riportato deficienze in 

corrispondenza dei collegamenti, infatti si è verificata dapprima una rottura nodo-pilastri, 

inoltre si sono registrati dei valori di spostamento di interpiano superiori ai limiti di danno e 

operatività stabiliti dal D.M. 17 gennaio 2018. Altresì, si sono verificare delle rotture premature 

dovute ad un comportamento fragile, quale rottura dei nodi e crisi a taglio di travi e pilastri, 

condizione che limita fortemente la capacità deformativa (duttilità) della struttura stessa. La 

causa principale di tale inadeguatezza è ascrivibile essenzialmente all’assenza di staffe nei 

nodi trave-pilastro ed alla mancanza di collegamenti trasversali tra i nodi.  

Atteso il cambio d’uso della struttura in oggetto da classe d’uso III a classe d’uso IV (edificio 

strategico) si è determinato un aumento della domanda sismica, pertanto si è proceduto alla 

verifica/progettazione di interventi di adeguamento sismico della struttura post operam 

(classe d’uso IV) basati su un diverso comportamento strutturale sotto azioni sismiche. Da 

quest’ultima analisi dei risultati è emerso che occorre adeguare la struttura per il 

soddisfacimento delle verifiche di tutti gli stati limite considerati. Tale risultato è stato ottenuto 

con l’esecuzione di interventi che hanno comportato un aumento sia di rigidezza che di 

resistenza, quali: 

̶ Realizzazione di setti in c.a. con relativa fondazione 

̶ Ringrosso di sezione di alcuni pilastri 

̶ Rinforzo dei nodi con il sistema CAM® 

̶ Rinforzo di elementi in calcestruzzo armato (travi e pilastri) a flessione e a taglio, con fibre 

di carbonio ad alta resistenza con elevato modulo elastico tipo MapeWrap C UNI-AX HM 

600. 
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In particolare si è prestato attenzione ad eliminare tutti i meccanismi di collasso di tipo fragile 

privilegiando un comportamento duttile, corrispondente alla formazione di cerniere plastiche, 

che sia diffuso il più possibile omogeneamente sulla struttura, escludendo meccanismi di 

collasso locali.  

La realizzazione delle nuove pareti disposte nelle due direzioni (x e y) con distribuzione tale 

da migliorare la dinamica globale della struttura, nonché l’aumento di sezione di alcuni 

pilastri, oltre a garantire anche una più corretta ridistribuzione degli sforzi tra gli elementi 

sismo-resistenti verticali, ha consentito di ridurre gli spostamenti e, quindi, il rispetto delle 

verifiche allo stato limite di esercizio. Inoltre, per ogni parete in c.a. è stata realizzata una 

piastra di fondazione che va ad inglobare, e di fatto a collegare, i relativi plinti esistenti. Invece, 

il rinforzo dei nodi (con sistema CAM) e degli elementi strutturali a taglio (con fibre di 

carbonio FRP) ha consentito di incrementare i limiti di capacità resistente e di spostamento 

evidenziati in fase di valutazione della sicurezza ante operam, quindi è stata stabilita una sorta 

di gerarchia di resistenza tale da ottenere un comportamento duttile dell’intero sistema 

strutturale. Infatti, i moltiplicatori e gli indicatori sismici che si sono ottenuti, a valle degli 

interventi di adeguamento, sono in ordine crescente da quello di crisi per flessione, di rottura 

a taglio ed infine di rottura dei nodi. 

Nel Tabulato di Calcolo, che forma parte completare della presente relazione, sono riportati 

le sezioni caratteristiche, le azioni di carico, e quanto altro occorra per meglio identificare i 

dati di input ed output sviluppati secondo quanto descritto nel Decreto Ministeriale del 17 

gennaio 2018 (Aggiornamento alle N.T.C. 2008).  Le ipotesi di calcolo assunte nelle analisi 

numeriche contenute nella presente relazione di calcolo, corrispondono ai dati di verifica.  

Il programma di calcolo adottata, è di riconosciuta affidabilità (vedasi anche www.concrete.it) 

ed ha fornito sollecitazioni compatibili con le tensioni di calcolo assunte per i materiali 

impiegati. Pertanto, in relazione all’output ottenuto e sulla base degli accertamenti e delle 

verifiche eseguite, localmente, per ogni singolo elemento ed in fondazione, si ritengono 

soddisfacenti i risultati ottenuti.  

Il presente elaborato di calcolo strutturale è valido nel pieno rispetto delle condizioni a 

contorno dell’opera di sostegno a realizzarsi, in particolare nel rispetto delle caratteristiche 

dei terreni e delle relative quote circostanti indicate nei grafici e relazioni.  

Tutti gli elementi in c.a. verificati/progettati risultano verificati secondo le disposizioni del 

D.M. 17/01/2018 Aggiornamento delle «Nuove norme tecniche per le Costruzioni» e 

Circolare n°617 del 02/02/2009 - Istruzioni per l'applicazione delle “Nuove norme tecniche 

per le Costruzioni”. 

                                                                                IL TECNICO VERIFICATORE/ PROGETTISTA STRUTTURALE 

                                                                                        Arch. Giuseppina Guerriero 

http://www.concrete.it/



